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Vorwort

Die Zielstellung des Forschungsvorhabens ist die Entwicklung und Erprobung von spe-
ziellen Indikatoren, welche im Zuge einer Probebelastung fiir die sichere Beurteilung
der Tragfahigkeit von Massivbaukonstruktionen mit geringem Ankiindigungsverhalten
geeignet sind. Der Begriff ,, Ankiindigung® bezieht sich dabei auf die beim Belastungsver-
such wichtige Bestimmung der Versuchsgrenzlast, deren Uberschreiten zu inakzeptablen
Schidigungen fiihrt und daher mit ausreichender Sicherheit ausgeschlossen werden muss.
Durch den Einsatz und vor allem die Kombination moderner Messverfahren kann eine
wesentliche Verbesserung der Informationsqualitiat wihrend des Belastungsversuches er-
reicht werden. Eine Echtzeitauswertung der Messergebnisse erlaubt die Definition objek-
tiver Kriterien der Versuchsgrenzlast. Dadurch soll zukiinftig gewéhrleistet werden, dass
bereits minimales nichtlineares Strukturverhalten unmittelbar wiéhrend des Versuches
festgestellt und damit die Versuchsgrenzlast nahezu schadigungsfrei ermittelt werden

kann.

Den Kernpunkt der Sensorik und Datenverarbeitung bilden flexibel einsetzbare photo-
grammetrische Verfahren zur automatisierten hochgenauen flichenhaften Erfassung von
Schidigungen bei Probebelastungen aus Bilddaten von Digitalkameras mit permanen-
ter Rechnerverbindung. Durch die Anwendung von speziellen Verfahren der Bildanalyse
kann die Auswertung der Bilddaten weitestgehend automatisiert werden und in Echtzeit
wihrend des laufenden Versuchs erfolgen. Durch Subpixeloperatoren und geeignete Ka-

librierverfahren kénnen Genauigkeiten im Bereich weniger Mikrometer erzielt werden.

Dieser Abschlussbericht gibt einen Uberblick iiber die bisher durchgefiihrten theore-
tischen und experimentellen Untersuchungen zur Anpassung und aufgabenspezifischen
Entwicklung der gewéhlten Messverfahren (Photogrammetrie und Schallemissionsanaly-
se). Diese wurden in Tastversuchen und Schubversuchen an Stahlbetonbauteilen ohne
Biigelbewehrung erprobt und erlauben durch die Kombination der Messinformationen
Schlussfolgerungen auf eine messbare Vorankiindigung auch bei nicht-duktilen Massiv-

baukonstruktionen.

Fiir die Fortsetzung des Vorhabens liegt der Schwerpunkt der Forschung in der Weiterent-
wicklung der identifizierten Vorankiindigungsparameter zur praktisch verwendbaren In-
dikatoren. Insgesamt soll die Praxistauglichkeit der angewendeten Verfahren erreicht wer-
den. Dies betrifft zum einen die zwingende Erfordernis der Online-Ergebnisdarstellung,
um eine interaktive Steuerung der Belastungsversuche zu gewéhrleisten. Zum anderen
muss die verwendete Technik einfach und kostengiinstig zu applizieren sein. Die Praxi-
stauglichkeit soll in einem Pilotprojekt an einer realen Hochbaukonstruktion nachgewie-

sen werden.
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1. Einfiihrung und Zielsetzung

Aufgabe des Bauingenieurs ist es, die Sicherheit von baulichen Anlagen und Konstruk-
tionen wihrend der geplanten Nutzungszeit zu gewéhrleisten. Diese Bauwerkssicherheit
wird durch die Einhaltung von baustoff-, bauart- und projektspezifischen Anforderungen
erreicht. Das Bauwerk muss demnach den mechanischen Einwirkungen mit ausreichen-
der Zuverlédssigkeit widerstehen, gegen chemische, biologische, klimatische und &hnliche
Einfliisse hinreichend besténdig sein und wihrend der Nutzungszeit in einem gebrauchs-
fahigen Zustand bleiben. Diese Anforderungen beinhalten sowohl eine ausreichende Ge-
brauchstauglichkeit und Dauerhaftigkeit als auch die Gewéhrleistung der Tragsicherheit
einer Konstruktion. Die Bestimmung und Bewertung dieser Tragsicherheit erfolgt in der
Regel auf rechnerischem Wege. Voraussetzung dafiir sind ausreichende Informationen
iiber die Einwirkungen, die Geometrie und die Werkstoffeigenschaften des Tragwerks

sowie ein hinreichend mit der Realitat iibereinstimmendes Rechenmodell.

Auch bei vorhandenen Gebduden (z. B. im Falle der Umnutzung) ist der Nachweis einer
ausreichenden Tragsicherheit fiir die neu geplante Beanspruchung zu fithren und es tritt
nicht selten der Fall auf, dass Teile der vorweg genannten Informationen nicht mehr
verfiighar sind. In derartigen Fillen stellt die Fzperimentelle Tragsicherheitsbewertung
(auch Belastungsversuch oder Probebelastung) alternativ ein Verfahren zur sicheren und
gleichzeitig wirtschaftlichen Beurteilung der Tragsicherheit von Hochbaukonstruktionen
dar. In vielen Fillen kénnen damit die Trageigenschaften wirklichkeitsnah eingeschétzt
und Tragreserven erschlossen werden, so dass eine aufwindige Verstirkung oder gar ein
Ersatzneubau nicht erforderlich sind. Bei einer experimentellen Tragsicherheitsbewer-
tung wird mit Hilfe einer selbstsichernden hydraulischen Belastungstechnik die erfor-
derliche Belastung kontrolliert in die zu bewertende Konstruktion (z.B. Deckenplatte,
Unterzug) eingeleitet. Die infolge dieser Belastung auftretenden Reaktionskréfte werden
an den Auflagern riickverankert, so dass ein Kréftekreislauf innerhalb der untersuchten

Konstruktion ohne Beanspruchung weiterer Bauwerksteile erzeugt wird (siehe Abb. 3.8).

Die durch die Belastung verursachten Bauteilreaktionen (i. d. R. Verformungen, wie z. B.
Durchbiegungen, Dehnungen, Verschiebungen) werden zeitgleich mit der einwirkenden
Kraft permanent elektrisch gemessen. Belastungs- und Verformungsmessdaten werden
online auf dem Monitor eines PC dargestellt und nach zuvor festgelegten, mafligeben-
den Kriterien bewertet. Im Versuch wird die Belastung nach einer festgelegten Be- und
Entlastungsfolge stufenweise bis zur Versuchsziellast ext Fy;e; gesteigert, ohne das dabei
die Versuchsgrenzlast ext Fj;p, iiberschritten werden darf. Die Versuchsziellast ergibt sich

aus der nachzuweisenden Einwirkung auf die Konstruktion (charakteristische Belastung)



zuziiglich aller Sicherheitsbeiwerte. Als Versuchsgrenzlast gilt die Belastung, bei der ge-
rade noch keine Schiadigung auftritt, welche die Tragfahigkeit und Gebrauchstauglichkeit

im kiinftigen Nutzungszeitraum beeintrachtigt.

Durch die Verkniipfung von Messwerten der einwirkenden Kraft mit denen einer oder
mehrerer ausgewéhlter Bauteilreaktionen erhélt man einen entsprechenden Einwirkungs-
Reaktions-Zusammenhang. Sofern dieser bestimmte Spezifika aufweist, welche geeignet
sind, das Erreichen der Versuchsgrenzlast rechtzeitig anzuzeigen, wird dieser Zusammen-
hang insgesamt Versuchsgrenzlastindikator genannt. Die fiir das Erreichen der Versuchs-

grenzlast mafigebenden Spezifika sind die Versuchsgrenzlastkriterien.

Um sicherzustellen, dass die Versuchsgrenzlast nicht iiberschritten wird, muss das un-
tersuchte Bauteil ein ausreichendes ,, Ankiindigungsverhalten“ aufweisen, wobei sich der
Begriff ,,Ankiindigung® auf die Versuchsgrenzlast und nicht auf die maximale Grenzbe-
lastung im Grenzzustand der Tragfihigkeit bezieht. Tragwerke mit geringem Ankiindi-
gungsverhalten (z.B. Stahlbetonkonstruktionen ohne Querkraftbewehrung, Tragwerke
aus Spannbeton) konnen daher mit den bisher angewendeten Techniken nur in Aus-
nahmefillen einem Belastungsversuch unterzogen werden. Hier kénnen schon geringe
Strukturverdnderungen eine intolerable Schédigung, einen unzuléssigen Verlust an Vor-
spannkraft oder gar eine Reduzierung der Tragfihigkeit zur Folge haben, so dass im Falle
eines Belastungsversuches die mafigebenden Versuchsgrenzlastkriterien weit auf der si-

cheren Seite festgelegt werden miissen.

Fiir die Messung von sehr geringen Strukturverdnderungen sind die heute bei Probebe-
lastungen {iiblichen Messverfahren (Messung von Globalverformungen oder punktuellen
Dehnungen) nur bedingt geeignet, da im Falle der Globalverformungen (z. B. Durchbie-
gungen) Nichtlinearitéten erst sehr spit erkannt werden konnen, wogegen bei punktuellen
Dehnungsmessungen der Ort des Auftretens von Nichtlinearitéiten vorher genau bekannt
sein muss. Im hier beschriebenen Forschungsprojekt wird daher das Ziel verfolgt, durch
eine flichen- bzw. volumenhafte Uberwachung Dehnungs- und Rissbildungsprozesse im
Tragwerk bzw. in relevanten Tragwerksbereichen friihzeitig zu erkennen und hieraus Ver-
suchsgrenzlastindikatoren abzuleiten, welche insbesondere fiir die Untersuchung von Bau-
teilen mit geringem Ankiindigungsverhalten verwendbar sind. Hierfiir kommen spezielle
Verfahren zum Einsatz, welche in der jiingeren Vergangenheit teilweise eine erhebliche
Entwicklung erfahren haben und fiir die bereichsweise Uberwachung von Bauteilabschnit-
ten geeignet sind. Konkret wurden folgende Technologien bzw. Verfahren ausgewéhlt, die
innerhalb des Forschungsvorhabens auf ihre Eignung und Anwendbarkeit zur Identifika-

tion von Strukturverdnderungen iiberpriift und weiterentwickelt werden sollen:
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e Photogrammetrie
e Schallemissionsmessung

e bereichsweise Verformungsmessung

Fin besonderes Ziel ist es, vor allem durch die Kombination der genannten Messverfah-
ren eine wesentliche Verbesserung der Informationsqualitdt wihrend des Belastungsver-
suches zu erreichen und aus der Auswertung der Messergebnisse objektive Kriterien fiir
die Bestimmung der Versuchsgrenzlast zu definieren. Dadurch soll gewéhrleistet werden,
dass beginnendes nichtlineares Strukturverhalten auf sehr geringem Niveau unmittelbar
wihrend des Versuches festgestellt und damit die Versuchsgrenzlast schiadigungsfrei er-

mittelt werden kann.

Das beschriebene Forschungsvorhaben beinhaltet die notwendigen theoretischen Grund-
lagenuntersuchungen und -entwicklungen sowie deren Verifizierung im Rahmen von Bau-
teilversuchen im Labor. Dariiber hinaus besteht die Absicht, in einem néchsten Schritt
die gewonnenen Erkenntnisse bei der Probebelastung realer Hochbaukonstruktionen zur

praktischen Anwendung zu bringen und weiter zu qualifizieren.



2. Arbeits- und Zeitplan

Die vorweg beschriebene Zielstellung wurde mit dem nachfolgend beschriebenen Arbeits-

plan umgesetzt.

1. Analyse der Versagensmechanismen und des Ankiindigungsverhaltens im Stahlbe-

tonbau

Im ersten Arbeitsschritt des Forschungsvorhabens waren die bekannten Versagens-
mechanismen von Massivbaukonstruktionen (speziell Bauteile ohne Querkraftbe-
wehrung und vorgespannte Bauteile) hinsichtlich ihres Ankiindigungsverhaltens zu
analysieren und zu bewerten. Besonderes Augenmerk war dabei auf moglichst all-
gemeingiiltige Identifikationsmerkmale zu legen, welche schon bei geringen Struk-
turverdnderungen mit den vorweg beschriebenen messtechnischen Verfahren erfasst

werden konnen.

2. Anpassung und aufgabenspezifische Entwicklung der gew#hlten Messverfahren

Die in den vorherigen Abschnitten benannten Messverfahren sind grundsétzlich
fiir die flichenhafte Messung von kleinsten Strukturverdnderungen geeignet. Je-
doch waren die Verfahren auf die zu untersuchende Problemstellung zu adaptieren.
Dies betraf insbesondere die Fragen der Messbereiche, der erforderlichen Auflésung
sowie der Auswertungssoftware, welche die notwendigen Informationen verdichtet

und zu Bewertungskriterien hocharbeitet.

3. Durchfithrung von Vorversuchen im Labor

Funktionsfahigkeit und Leistungsfihigkeit der adaptierten Messverfahren muss-
ten in Vorversuchen iiberpriift werden. Fiir die Vorversuche wurden vornehmlich
Dehnkorper verwendet, da hier die moglichen Rissbildungs- und Versagensberei-
che gleichméBig {iber den gesamten Probekorper verteilt sind und damit nur von
den unbekannten Streuungen der Materialeigenschaften abhéingen. Dariiber hinaus

liegen aufgrund der einheitlichen Oberfliche gute Beobachtungsbedingungen vor.

4. Entwicklung von Versuchsgrenzlastindikatoren

Die in den vorhergehenden Versuchen beobachteten allgemeinen Schidigungs- und
Versagensmuster wurden bewertet, insbesondere hinsichtlich ihrer Allgemeingiiltig-
keit, der messtechnischen Erfassbarkeit und ihrer Auftretenswahrscheinlichkeit auf
niedrigem Schédigungslevel. In geeigneten Féllen wurden daraus Versuchsgrenz-
lastindikatoren abgeleitet, welche das Auftreten nicht tolerierbarer Schidigungen

wihrend eines Belastungsversuches sicher ausschlieffen. Auflerdem mussten die fiir
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die praktische Anwendung erforderlichen Anforderungen an die Auswertungssoft-

ware definiert und deren Umsetzbarkeit gepriift werden.

5. Durchfiihrung von Hauptversuchen im Labor

In diesem Schritt wurden die zuvor abgeleiteten Indikatoren im Labor an typischen
Bauteilen, d. h. an Bauteilen ohne Querkraftbewehrung und an Spannbetonbautei-
len iiberpriift und verifiziert bzw. entsprechend modifiziert. Dazu wurden Versuche
an Stahl- und Spannbetonbalken in Originalgréfle durchgefiihrt, da Schidigungs-
und Versagensprozesse an Bauteilen im Modellmaflstab bzw. an einzelnen Bauteil-

abschnitten nicht ausreichend realitétsgetreu abgebildet werden konnen.

6. Bewertung und Zusammenfassung

Die Ergebnisse des Vorhabens wurden in diesem vorldufigen Abschlussbericht zu-
sammengefasst und bewertet. Speziell wird dabei auf Eignung und Anwendungsbe-
dingungen der verwendeten Messverfahren und der entwickelten Indikatoren einge-
gangen. Abschlieend werden die notwendigen Forschungsschritte definiert, deren
Ziel die praktische Anwendbarkeit der Indikatoren und Bewertungskriterien bei
Belastungsversuchen in-situ sein soll. Diese Praxistauglichkeit soll im bereits be-

antragten Folgevorhaben erreicht werden.

Abbildung 2.1 zeigt den zu Projektbeginn aufgestellten und in dieser Form realisierten

Zeitplan.

2009 2010 20m
o1]02]03]04]0s|06]07[08 |09

Literaturrecherche - Stand des Wissens

Klassifikation der Versagensmechanismen hins. Ankindigungsverhalten
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Anpassung und aufgabenspez. Entw. der gewidhlten Messverfahren
Durchfuhrung Hauptversuche im OML - Stahlbetonbalken

Durchfuhrung Hauptversuche in Mbg. - Spannbetonbalken

Entwicklung von Versuchsgrenzlastindikatoren
Abschlussbericht

Abb. 2.1: Zeitplan



3. Entwicklung der Experimentellen Tragsicherheitsbewertung

3.1. Geschichtliche Entwicklung
3.1.1. Die urspriingliche Bedeutung des Belastungsversuches

Im Gegensatz zu Berufsfeldern wie der Medizin oder der Justiz, werden das Ingenieur-
wesen und besonders das Bauwesen in unserer Gesellschaft eher als trivial und auch
fiir Laien nachvollziehbar angesehen. Vom Bau versteht ja bekanntlich jeder was. Die-
se Ansicht hat ihren Ursprung auch in dem Fakt, dass die Sicherheit im Bauwesen im
Versténdnis der Menschen grundgegeben ist. Wann stiirzt schon mal ein Bauwerk ein?
Diese Erfahrung, dass das Versagen von Bauwerken oder Bauteilen fast nie vorkommt,
erzeugt gleichzeitig den Anspruch, dass alle Gebdude den Beanspruchungen standhalten.
Deshalb wurden und werden menschliche Fehler im Bauwesen als wesentlich schlimmer
angesehen und verfolgt, als dies in allen anderen Berufszweigen iiblich ist. Bereits im 17.
Jahrhundert vor Christus (37. Jh. v. L.) erlie der Babylonierkénig Hamurabi Gesetzes-
texte, in denen ein Einsturz eines Bauwerks fiir den verantwortlichen Baumeister harte

Strafen vorschrieb:

Wenn ein Baumeister ein Haus baut fiir einen Mann und macht seine
Konstruktion nicht stark, so dass es einstiirzt und verursacht den Tod
des Bauherrn: dieser Baumeister soll getétet werden. Wenn der Finsturz
den Tod eines Sohnes des Bauherrn verursacht, so sollen sie einen Sohn
des Baumeisters toten. Kommt ein Sklave des Bauherrn dabei um, so

gebe der Baumeister einen Sklaven von gleichem Wert.“

Jahrhunderte lang war das Bauwesen also allein eine Frage der Erfahrung des Bau-
meisters. Durch Uberlieferung oder eigenes ,, Ausprobieren® wurden diese Erfahrungen
weitergegeben und erweitert. Da das theoretische Verstédndnis dafiir, wie Dinge funktio-
nieren und warum, erst ab Mitte des 17. Jahrhunderts begann, stellte das ,,Ausprobieren

viele Jahrhunderte die Grundlage fiir alles Neue dar.

Dieses Ausprobieren ist somit nicht nur der wortliche, sondern auch der geschichtliche
Ursprung der ,,Probebelastung®, und der erste Versuch, ob etwas einer bestimmten Be-
anspruchung widersteht, wie z.B. die Probe der Zerreififestigkeit einer Liane oder der
Tragfihigkeit eines umgestiirzten Baumes, liegt bereits mehrere Millionen Jahre zuriick.
Belastungsproben sind also so alt wie die Menschheit selbst. Sie stellen die einfachste
und verstédndlichste Methode dar, die Tragfihigkeit nachzuweisen, denn das Ergebnis ist

fiir jeden offensichtlich und schafft das nétige Vertrauen. Vor allem neue Bauweisen oder
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neuartige Bauteile mussten und miissen sich dieses Vertrauen erst durch das Bestehen

einer Belastungsprobe ,,verdienen“.

3.1.2. Probebelastung von Briicken als Nachweis der Tragsicherheit

Die Probebelastung von Briicken im Zuge der Bauwerksinbetriebnahme hat eine lange
Tradition. Dies ist zum einen begriindet in dem schon vorweg beschriebenen besonderen
Charakter der Probebelastung, nédmlich auch dem Laien einen sichtbaren Beweis der
Tragsicherheit zu vermitteln. Andererseits war es notwendig, auf diese Weise die Defizite
der im 19. und Anfang des 20. Jahrhunderts noch nicht vollstindig ausgereiften Berech-
nungsmethoden zu kompensieren und die letzten offenen Fragen am vollendeten Bauwerk
zu beantworten. Auch Materialfehler wurden oft erst wiahrend einer Probebelastung er-
kannt. Héufig wurde hierfiir auch ein betréchtlicher Aufwand in Kauf genommen. So
kamen beispielsweise bei der Belastungsprobe der zweiten Reichsbriicke in Wien, wel-
che vom 1. bis 3. Oktober 1937 durchgefiihrt wurde, insgesamt 84 LKW und 28 mit
Steinen beladene Straenbahnwagen zum Einsatz (siehe Abbildung 3.1). Der Test ergab
keine Beanstandungen. Bekanntlich ist das Bauwerk dennoch 1976 wegen Zersetzung der

Pfeilersockel eingestiirzt.

Abb. 3.1: Reichsbriicke Wien

Oft erfolgte die Probebelastung direkt im Zusammenhang mit der feierlichen Eréffnung
der Briicke und die Bevolkerung wurde in den Test einbezogen, um so deren Vertrauen in

die Sicherheit des Bauwerks zu stirken. Die Erzeugung der teilweise erheblichen Lasten



erfolgte immer mit Hilfe direkt auf das Bauwerk aufgebrachter Ballastmassen. Hierfiir
wurden, je nach Lage und Funktion der Briicke und nach Verfiighbarkeit des Materials,
unterschiedlichste Varianten gewihlt. Fiir die Straflenbriicke iiber die Thur bei Ober-
biiren wurde 1886 z. B. das Wasser der Thur mit Feuerspritzen in Behélter gepumpt,
die auf der Briicke standen [!7]. Bei Eisenbahnbriicken, wie der in Abbildung 3.2 links
dargestellten Briicke bei Tiibingen [35], erfolgte die Belastung mit Hilfe von Lokomo-
tiven und schwer beladener Giiterwagons. Abbildung 3.2 rechts zeigt exemplarisch die
Probebelastung einer Straflenbriicke (Altstédter Briicke in Pforzheim) [5]. Dargestellt
ist die volle Belastung des Mittelfeldes unter Verwendung von zwei Dampfwalzen und
sechs schweren LKW. Zur Simulation des Menschengedranges auf den Fufiwegen hatte

man dariiber hinaus Eisenschwellen aufgebracht.

Abb. 3.2: links: Probebelastung der Eisenbahnbriicke bei T1iibingen, rechts: Inbetrieb-
nahme der Altstédterbriicke in Pforzheim [35]

Als wesentliche Reaktion des Bauwerks unter der Belastung wurden in der Regel die
Durchbiegungen gemessen. Waren diese klein genug oder in der N&dhe der errechneten
Werte, galt der Nachweis als erbracht. Schon frith kam man zu der Erkenntnis, dass die
Messung der elastischen Durchbiegung keinen Hinweis auf einen drohenden Einsturz der
Briicke liefert, da einige Versagensformen hier keine messbare Vorankiindigung aufwei-
sen. Es fehlten jedoch anderweitige zuverlissige Beurteilungskriterien. Andererseits bot
eine aufgrund geringer Durchbiegung anerkannte Probebelastung auch keine Gewihr fiir
den sicheren dauerhaften Betrieb des Bauwerks. Die Straflenbriicke bei Salez im Kanton
St. Gallen versagte wahrend der Probebelastung 1884 bei einer gemessenen elastischen
Einsenkung von 10 mm infolge des Ausknickens der Obergurte aufgrund zu geringer
Aussteifung und fehlerhafter Ausbildung der Knotenbleche. Sie stiirzte schlagartig in
sich zusammen, obwohl die als zuléssig erkliarte Maximaldurchbiegung 17,5 mm betrug
[122]. Manchmal sind diese Einstiirze wihrend der Belastungsproben aber auch aus Un-
vorsichtigkeit oder grober Fahrlissigkeit entstanden. So hielt die Rhonebriicke bei Peney

(Genf) mit einer Spannweite von 100 m der Belastungsprobe mit Sandséicken gut stand.
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Uber Mittag setzte jedoch heftiger Regen ein und die Sandsicke sogen das Wasser auf,
bis die Last fiir die Briicke zu grofi wurde und die Verankerungen nachgaben. Auch die
1873 getestete Briicke iiber die Broye bei Payerne widerstand dem Belastungsversuch.
Doch stiirzte sie ein, als die Arbeiter, um schnell am Eréffnungsbankett teilnehmen zu
konnen, die zur Belastung verwendeten Wasserfésser einfach ,iiber Bord“ warfen und
dabei einen Haupttriger beschidigten [109]. Die in der Praxis mangelnde Aussagekraft
des Durchbiegungskriteriums fiihrte schnell zu einem generellen Streit iiber den Wert
der Probebelastungen eiserner Briicken. Trotz aller Kritik schlussfolgert Ritter: ,Belas-
tungsproben sind immer durchzufiihren, schon um die Laien zu beruhigen® [97]. So blieb
die Belastungsprobe von Briicken das standardméfiige Mittel der Bauwerksabnahme bis
weit ins 20. Jahrhundert hinein. Sie wird in einigen Léndern sogar heute noch regelmafig

praktiziert.

3.1.3. Die Bedeutung von Probebelastungen in der Entwicklung des

Eisenbetonbaus

Im Jahre 1884 erwarb Conrad Freytag die Patente Moniers, eines Begriinders der Ei-
senbetonbauweise (heute: Stahlbetonbauweise), nachdem er in Trier erstmals mit dieser
neuen Bauweise in Kontakt gekommen war. Er erwarb die Rechte fiir Siiddeutschland
und iiberliefl G. A. Wayss seine Vorkaufsrechte fiir Norddeutschland. Der geschéftstiich-
tige Wayss fuhr nach Berlin, nahm Kontakt zu Mathias Koenen auf und gewann mit
vielversprechenden Vorversuchen dessen Interesse an der neuen Bauart. Nun galt es,
auch die Bauherren, Behorden und die Offentlichkeit von den Vorziigen des Eisenbetons
zu iiberzeugen. Wayss lie§ hierzu unter Aufwendung erheblicher Mittel Versuchsobjekte
herstellen, um durch Probebelastungen den wirtschaftlichen Wert der neuen Bauweise
zu demonstrieren. Es gelang und die Ergebnisse der Belastungsproben im Februar 1886
iiberzeugten selbst die grofiten Skeptiker. Noch im Herbst des gleichen Jahres vercffent-
lichte Koenen seine Berechnungsmethode, die er direkt aus den Versuchsbeobachtungen
abgeleitet hatte und die , geniigend iibereinstimmende Ergebnisse” mit den Versuchen

ergab [(7]. Dennoch blieb die massenhafte Anwendung von Eisenbeton vorerst aus.

Die starren Patenteinschrankungen und auch die geringen Kenntnisse iiber die Berech-
nung beschrinkten den Einsatz. Neben dem System Monier wurden vor allem das von
Hennebique entwickelte monolithische System, aber auch viele andere Individualent-
wicklungen ausgefiihrt. Aufgrund der Vielzahl unterschiedlicher Konstruktionsformen
wurden in der Regel alle Tragwerke aus Eisenbeton um die Jahrhundertwende einer Pro-
bebelastung unterzogen bzw. wurde deren Verwendung stets durch Probebelastungen

»abgesichert“. Bei Einzeltragwerken war vor der Inbetriebnahme eine Belastungsprobe
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durch die entsprechende Baupolizei-Behorde vorgeschrieben, bzw. wurde sie fast immer
verlangt. Die Durchfithrung der Probe erfolgte nach Mafigabe des Behordenvertreters.
Den Unternehmern selbst geniigte der direkte Nachweis der Tragfahigkeit bei der Ab-
nahme einer speziellen Konstruktion und so bestand kaum Interesse, aus den Versuchen
allgemeine Erkenntnisse iiber das Tragverhalten abzuleiten. Fiir die Priifung von Mas-
senbauteilen wurden zudem meist Bruchproben angestellt, um die Sicherheit gegeniiber

der errechneten Traglast zu bestimmen.

Abb. 3.3: Belastungsversuche an Visintini-Trégern [39]

Abbildung 3.3 zeigt beispielhaft fiir die Vielzahl von Bauteilversuchen Belastungspro-
ben bis zum Bruch an sogenannten Visintini-Tragern [89]. Das sind fiir Deckenkon-
struktionen eingesetzte Stahlbetonfertigteilelemente, bei denen die Vorteile des Stahl-

Fachwerktrigers auf die Eisenbetonbauweise tibertragen wurden.

Jedoch gab es auch vielfach Probleme oder Unzuldnglichkeiten bei der Durchfiithrung
von Belastungsproben. Der Patentschutz von detaillierten Systembauweisen, wie der von
Monier und Hennebique, fithrte beispielsweise um die Jahrhundertwende dazu, dass die
Baufirmen ihre eigenen eisenbewehrten Betonkonstruktionen erfanden. Um das Vertrau-
en der Bevolkerung in ihre neuen Produkte zu gewinnen, wurden Probebelastungen
durchgefithrt und die Ergebnisse zu Werbezwecken eingesetzt. Dabei gab es allerdings
keinerlei Regelungen, wie die Belastungsprobe zu erfolgen hat und wer diese durchfiih-
ren darf. Es bestand nur das Ziel des Entwicklers, fiir die jeweilige Konstruktion eine

moglichst hohe Belastbarkeit zu demonstrieren.

So wird beispielsweise in [102] die Priifung von doppeltarmierten Monier-Platten 1902
in Wien beschrieben (siehe Abbildung 3.4). Die Belastung in Form der hier verwende-
ten Eisenschienen war zwar eine hiufig genutzte Moglichkeit, doch ist die Belastung im
vorliegenden Fall nicht beweglich, das heifit die Schienen stiitzen sich bei Durchbiegung
der Platte gegenseitig und tragen die Last druckbogenartig direkt zu den Auflagern ab.
Auch Abbildung 3.5 zeigt fehlerhaft ausgefiihrte Belastungsproben, bei denen die dicht
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Abb. 3.4: Belastungsversuche an doppeltarmierten Monier-Platten [102]

gestapelten Sandséicke wie eine zusétzliche Querschnittsvergréflerung wirken und ein Teil
der Last gar nicht vom Bauteil getragen, sondern iiber die Gew6lbewirkung direkt in die
Auflager geleitet wird [30]. Die tatséichliche Tragfihigkeit wurde dabei teilweise bis um
den Faktor 10 iiberschétzt.

Abb. 3.5: Belastungsversuche fiir Werbezwecke [30]

Trotz der zahlreichen Erfahrungen mit Probebelastungen von Massivbaukonstruktionen
gab es immer wieder auch Einstiirze. So wird im Friihjahr 1908 {iber den Einsturz eines
mehrgeschossigen Warenhauses in Mailand anlésslich der Probebelastung berichtet [12].
Wihrend die unteren Geschossdecken der Belastungsprobe widerstanden, war die Decke
im Dachgeschoss erst 14 Tage zuvor betoniert worden und hielt den aufgebrachten Lasten
in Form von Sandsécken nicht stand. Durch die herabstiirzenden Massen brachen auch
die unteren Deckenebenen zusammen und es blieb nur ein Eisenbetonskelett stehen. 13
Tote und 12 schwer Verletzte waren zu beklagen. Solche Einstiirze im Zuge von Probe-
belastungen waren in den Anfangsjahren der Eisenbetonbauweise keine Seltenheit. Die
teilweise erheblichen Folgen zeugen vom hohen Risiko, welches in der Verwendung von
Ballastmassen ohne Absturzsicherung besteht und zeigen auch mit welcher Sorglosigkeit

und Unwissenheit manche Belastungsproben seinerzeit durchgefiihrt worden sind.
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3.1.4. Entwicklung von Richtlinien und Normen

Die Planung und Ausfiihrung der im vorangegangenen Kapitel beschriebenen Versuche
erfolgte i. d. R. nach eigenem Ermessen ohne geregelte Handlungsgrundlage, meist mit
dem Ziel, fiir die Konstruktion eine moglichst hohe Tragfihigkeit nachzuweisen. Auf-
grund dessen oder auch aus Unkenntnis wurden viele dieser Belastungsversuche nicht
sachgerecht ausgefiihrt, wodurch es in einigen Fillen sogar zum Totaleinsturz der Kon-

struktion kam.

In der Folge wurde von vielen Fachleuten schon um die Jahrhundertwende die Frage nach
dem Sinn bzw. dem Fiir und Wider von Probebelastungen gestellt ([97], [11], [21], [1 18],
[98]). Vergleichsweise einig war man sich in der Frage, dass Planung und Durchfiihrung

von Belastungsversuchen einer einheitlichen Regelung bediirfen.

Auch der Beitrag von Johansen 1904 [57] verdeutlicht den besonderen Bedarf an einer
einheitlichen Handlungsgrundlage bei der Durchfithrung von Belastungsversuchen: , Ein
jeder lasst sich dabei durch lokale Verhéltnisse und durch seine individuellen Ansichten
soweit beeinflussen, dass eigentlich ein direkter Vergleich dieser einzelnen Proben nicht
gut zulédssig ist. Erst wenn ein gemeinsames Programm existiert, das da sagt, was geprobt
werden soll und wie geprobt werden soll, wird es moglich sein, maigebende Schliisse aus

den Resultaten zu ziehen.*

Erste Bemithungen um einheitliche Regelungen fiir Probebelastungen an Stahlbetonbau-
ten waren deshalb bereits in den ,Vorldufigen Leitsédtzen zur Vorbereitung, Ausfithrung
und Priifung von Eisenbetonbauten® von 1904 [29] zu finden. Die Hinweise waren aller-
dings noch sehr allgemein gehalten. So wurde z. B. die Anwendung fiir Bauwerke emp-
fohlen, die nicht méngelfrei ausgefithrt waren oder bei denen anderweitige Beeintrichti-
gungen der Tragfihigkeit vorlagen. Die Belastung sollte erst 45 Tage nach Einbringen des
Betons erfolgen, fiir die aufzubringende Belastung war eine Obergrenze angegeben. Eine
ausreichende Sicherheit galt dann als gegeben, wenn ,,nennenswerte bleibende Forménde-
rungen nicht entstanden sind“. Auch die ,Bestimmungen des Kgl. Preuflischen Ministe-
riums der 6ffentlichen Arbeiten fiir die Ausfithrung von Konstruktionen aus Eisenbeton

bei Hochbauten® von 1907 [1] enthielten keine wesentlich konkreteren Informationen.

Erst die ,,Bestimmungen fiir Ausfithrung von Bauwerken aus Eisenbeton“ des Deutschen
Ausschusses fiir Eisenbeton von 1916 [35] beinhalteten detailliertere Vorgaben, die sich
in gleicher oder etwas abgewandelter Form in vielen spéteren Vorschriften wiederfin-
den. So wurde der Hinweis gegeben, Probebelastungen auf das unbedingt notwendige

Maf zu beschrinken. An die Belastung wurde die Anforderung gestellt, dass ,sie in sich
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beweglich ist und der Durchbiegung der Decke folgen kann“, womit die zuvor beschriebe-
ne Uberschitzung der Tragfihigkeit durch Gewdlbewirkung oder gar Biegetragwirkung
in den Belastungselementen ausgeschlossen werden sollte. Die maximale Belastung war
fiir einen Zeitraum von mindestens 12 Stunden auf der Konstruktion zu belassen. Die
wesentliche Messgrofle war die Durchbiegung der Konstruktion, wobei die Priifung als
bestanden galt, wenn die bleibende Durchbiegung nach Entlastung kleiner als ein Viertel
der maximal gemessenen Durchbiegung blieb. Diese grundsétzlichen Regelungen zur An-
wendung von Belastungsversuchen, zu Anforderungen an die Belastungsanordnung, zur
Hohe und Dauer der Belastung und zur Bewertung der grofiten und bleibenden Durch-

biegung finden sich auch in den ausléndischen Vorschriften der betreffenden Zeit wieder.

Allerdings wurde die Hohe der Belastung sehr unterschiedlich festgelegt und variierte
zwischen der 1,0-fachen Nutzlast (Osterreich, Holland, Frankreich, Belgien) und der 1,5-
fachen Nutzlast (Deutschland, Dénemark, Schweden, Norwegen) [37]. Besondere Kritik
bestand von Anfang an auch an dem in allen Vorschriften enthaltenen einfachen Bewer-
tungskriterium der bleibenden Durchbiegung im Verhéltnis zur gréfSten Durchbiegung.
Der Grenzwert lag hier bei 1/4 (Deutschland, Osterreich, Norwegen, Polen) oder bei
1/3 (Ungarn, Tschechoslowakei, Russland). In einigen Vorschriften wurde als Zusatz-
bedingung das Verhéltnis der grofiten gemessenen und der rechnerischen Durchbiegung
aufgenommen - unter der stillschweigenden Annahme, dass sich die Durchbiegung von
Stahlbetonbauteilen relativ genau auf rechnerischem Wege ermitteln liele. Zuléssig war
z. B. eine Uberschreitung der rechnerischen Durchbiegung um 0% (Italien), um 20%

(Schweden, Polen) bzw. um 25% (Tschechoslowakei, Norwegen) [37].

Das Verhéltnis der bleibenden zur gesamten Durchbiegung wurde 1914 von Graf und
Bach in [7] anhand zahlreicher Versuche genauer analysiert. Sie zeigen deutlich, dass das
Durchbiegungsverhéltnis von der Vorbelastungsgeschichte der Konstruktion abhéngig
ist. Dariiber hinaus wird festgestellt, dass Balken mit ungeniigender oder ganz fehlender
Schubbewehrung innerhalb der zuldssigen Belastungen ungefihr gleiche Durchbiegungen
liefern wie Balken mit sachgeméfler Bewehrung. Die Autoren kommen zu der Schlussfol-
gerung, dass ,das Bestehen der Priifung durch Probebelastung unter Nichtiiberschreiten
von Einsenkungen, die als noch zuléssig vorzuschreiben sein wiirden, im allgemeinen kei-

ne Gewihr fiir die gewollte Widerstandsfahigkeit bietet.“

Auch Mérsch [35] und Hitbner [50] kritisieren das Durchbiegungskriterium und schlagen
anstelle dessen Dehnungsmessungen zur besseren Beurteilung des aktuellen Tragwerks-
zustandes vor. Trotz aller Kritik blieb die Feststellung der bleibenden und gesamten

Durchbiegung lange Jahre als alleiniges Bewertungskriterium in fast allen Vorschriften
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nahezu unverdndert erhalten. Um den erheblichen Einfluss einer vorangegangenen Be-
lastung auszugleichen, durfte laut einiger ausldndischer Vorschriften ein nicht bestande-
ner Belastungsversuch einmalig wiederholt werden (vorausgesetzt, die Konstruktion war
nicht eingestiirzt). Es galten dann gleiche (GroSbritannien, USA) oder etwas verschérfte
Regeln (Frankreich, Osterreich) fiir die Bewertung des Verhiltnisses der bleibenden zur
Gesamtdurchbiegung. Diese Erweiterung wurde jedoch in den deutschen Vorschriften nie
eingefiihrt. Robert [91] greift das gesamte Thema 1957 noch einmal auf und weist in einer
umfangreichen Studie nach, dass mit dem Verhéltnis der bleibenden zur Gesamtdurch-
biegung ,allein keinesfalls Schliisse auf eine ausreichende Sicherheit der Konstruktion

begriindet werden kénnen.“

3.1.5. Theoretische und praktische Weiterentwicklung in der jiingeren

Vergangenheit

In den 1970-er Jahren setzte eine relativ starke Entwicklung hin zu verbesserten Berech-
nungsmethoden ein, die vor allem in der grofiflichigen Anwendung der Computertechnik
begriindet war. Damit war es moglich, den Nachweis der Tragfahigkeit einer neu errichte-
ten Konstruktion einfach und sicher allein auf rechnerischem Wege zu fithren. Gleichzeitig
hatte sich der Stahlbetonbau als anerkannte Bauweise etabliert, so dass ein ausreichen-
des Vertrauen der Gesellschaft in dessen Tragsicherheit gegeben war, ohne dass dies in
jedem Einzelfall praktisch auch fiir den Laien unter Beweis gestellt werden musste. Die
Durchfithrung von Probebelastungen zum Zwecke der Nachweisfithrung neu errichteter

Konstruktionen eriibrigte sich somit.

Dies muss insofern als positiv betrachtet werden, als damit neben der Verringerung
des Aufwandes eine - bei Einhaltung der entsprechenden Regeln - hohere Sicherheit
verbunden war und auch das mit Belastungsversuchen immer verbundene Risiko eines
FEinsturzes entfiel. Kurz gesagt {iberwog immer mehr das Vertrauen bei Fachleuten und
Laien, die Tragfihigkeit von Bauteilen mit ausreichender Genauigkeit berechnen zu kon-
nen. Diese Entwicklung und die im vorangegangenen Abschnitt beschriebene kontroverse
Diskussion zur Anwendung und Aussagekraft von Belastungsversuchen iiberhaupt fiihrte
schliefllich dazu, dass in den Ausgaben der DIN 1045 ab 1972 [30] keine Hinweise mehr

zu Probebelastungen enthalten waren.

Bei neu zu errichtenden Bauwerken ist der rein rechnerische Weg i. d. R. auch der rich-
tige Ansatz. Kritisch blieb und bleibt jedoch der Umgang mit vorhandenen Bauwerken,
besonders solchen mit Baustoff- oder Konstruktionsméngeln, mit Schéden oder &hn-
lichen Problemen, bei denen sich die vorhandene Tragsicherheit, trotz entsprechender

Berechnungsverfahren, nicht ausreichend genau ermitteln liasst. Gleiches trifft auch zu,
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wenn keine ausreichenden Bestandsunterlagen mehr verfiighar sind. Hier wurde die Pro-
bebelastung von Fachleuten nach wie vor als ein geeignetes Mittel angesehen, unklare
Berechnungsannahmen experimentell zu verifizieren und auf diesem Wege die Tragfi-
higkeit nachzuweisen. Die vorweg beschriebene ,,Regelungsliicke” seit 1972 fiihrte jedoch
dazu, dass die Durchfithrung und die Auswertung solcher Untersuchungen jetzt génzlich

in die Verantwortung des planenden Ingenieurs gegeben wurden.

Ein nennenswertes Beispiel aus dieser Zeit wird in [¢] beschrieben. Die im Psychatrischen
Landeskrankenhaus in Wiesloch untersuchten Stahlbetondecken wiesen Konstruktions-
miéngel auf, die ihre Ursache im Stand der Technik zur Errichtungszeit hatten, sowie
Schiden infolge Korrosion. Damit war eine sinnvolle, rein rechnerische Analyse ausge-
schlossen. Der Belastungsversuch wurde mit Wasserballast durchgefiihrt (siche Abbil-
dung 3.6), gemessen wurden die Durchbiegungen, d. h. es wurde die traditionelle Vor-
gehensweise mit allem Fiir und Wider praktiziert. Das Schlusswort der Autoren trifft
sicherlich die Meinung vieler Fachleute dieser Zeit, die mit dhnlichen Problemen kon-
frontiert waren: ,Wahrend DIN 1045 bis zur Fassung von 1956 die Probebelastung fiir
,zweifelhafte Fille’ vorsah, ist hieriiber in der Fassung von 1978 nichts mehr ausgesagt.
Dies liasst zumindest zwei Schliisse zu. Entweder ist die Probebelastung unerwiinscht,
oder sie wird voll und ganz in das Ermessen des sich verantwortlich fithlenden Inge-
nieurs gestellt. Nicht immer wird eine Konstruktion vollsténdig rechnerisch zu erfassen
sein; dies tritt bei Sanierungen alter Stahlbetonkonstruktionen immer haufiger auf. ...
Es wire erwiinscht eine allgemeine Regelung iiber das Vorgehen fiir den nicht immer zu

umgehenden Ausnahmefall der Probebelastung in DIN 1045 wiederaufzunehmen.*

Abb. 3.6: Belastung von Decken mit Wasserlasten [4]
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Je mehr der Umgang mit vorhandener Bausubstanz und besonders mit bestehenden
Stahlbetonbauten zunahm, wurde klar, dass es notwendig war, das Mittel Belastungs-
versuch wieder als reale Moglichkeit der Nachweisfithrung in den Regelwerken zu veran-
kern. Andererseits war es zwingend erforderlich, dieses Werkzeug sowohl technisch als
auch theoretisch auf einen neuen Stand zu heben. In Deutschland fanden die notwendi-
gen Entwicklungsschritte etwa zeitgleich in beiden deutschen Staaten in unterschiedlicher

Richtung statt.

In der ehemaligen DDR entwickelten Schmidt und Opitz [104] die theoretischen Grund-
lagen fiir die Planung und Auswertung von Belastungsversuchen auf Basis des Teilsi-

cherheitskonzeptes. Seit 1986 konnten Probebelastungen in der DDR auf Grundlage von
TGL 33407/04 wieder geregelt ausgefithrt werden.

FEine erhebliche Entwicklung der Versuchstechnik erfolgte in der ehemaligen BRD durch
Steffens [111]. Er entwickelte eine Belastungseinrichtung, die in Verbindung mit ei-
nem Hydrauliksystem die Verwendung von Ballastmassen zur Lasterzeugung iiberfliis-
sig machte. In mehreren kooperativen Forschungsprojekten wurden die theoretischen
Grundlagen und geeignete Belastungs- und Messverfahren bis zur Anwendungsreife wei-
terentwickelt und in vielen praktischen Einsétzen erprobt. Im Ergebnis wurde 2000 vom
Deutschen Ausschuss fiir Stahlbeton (DAfStb) die Richtlinie ,,Belastungsversuche an Be-
tonbauwerken [25] herausgegeben. Seitdem steht auch im wiedervereinten Deutschland
eine einheitliche Handlungsgrundlage fiir die Planung, Durchfithrung und Bewertung von
Belastungsversuchen zur Verfiigung. Der Belastungsversuch an der Spannbetonbriicke
iiber den Main-Donau-Kanal in Baiersdorf [ 10] stellt ein bemerkenswertes Beispiel fiir
die Anwendbarkeit von Probebelastungen auch bei grofieren Bauwerken und Stiitzweiten
dar. Die Spannweite des untersuchten Mittelfeldes betrug hier 56,0 m. Die Versuchslasten
(max. 240 t) wurden durch Riickverankerung von Belastungsrahmen gegen eine Ballast-
masse von ca. 400 t erzeugt (siche Abbildung 3.7). Besonders hervorzuheben ist auch die
Entwicklung des Belastungsfahrzeuges BELFA [113], eines mit einem kompletten ser-
vohydraulischen Priifsystem ausgeriisteten Spezialfahrzeugs, welches hauptséchlich fiir
die Durchfiithrung von Probebelastungen an Briicken kleiner und mittlerer Spannweite

geeignet, ist.

3.2. Aktuelle Praxis

Heutzutage werden Belastungsversuche zur Bestimmung der Tragsicherheit vornehmlich
an bestehenden Stahlbeton- und Spannbetonkonstruktionen durchgefiihrt. Obwohl aus-
gefeilte Berechnungsverfahren zur Verfiigung stehen, ist dies vor allem dann angeraten

und sinnvoll, wenn z. B. Unterlagen aus der Errichtungszeit und damit grundlegende
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Abb. 3.7: Belastungsversuch einer Spannbetonbriicke in Baiersdorf [110]

Informationen fiir eine realistische statische Berechnung fehlen, oder wenn Schiden an
der Konstruktion vorliegen, deren Einfluss auf die Tragfihigkeit nicht quantifizierbar ist.
Auch erhohte Anforderungen infolge Nutzungsidnderung sind héufige Anwendungsfille.
Dennoch spielen statische Berechnungen beim experimentellen Tragsicherheitsnachweis
eine wichtige Rolle, da dessen hoher Aufwand erst dann in Betracht gezogen werden
sollte, wenn begleitende Berechnungen eine ausreichende Erfolgswahrscheinlichkeit be-
scheinigen. Die bereits erwihnte Richtlinie des DAfStb [28] ist die Grundlage fiir die

Planung, Durchfithrung und Auswertung der experimentellen Untersuchungen.

Sie gilt fiir in-situ Belastungsversuche an Beton- oder Stahlbetonbauteilen bzw. -trag-
werken des Hochbaus, darf aber fiir andere Massivbauwerke analog angewendet werden.
Die Anwendung der Methode der Belastungsversuche ist allerdings auf Tragwerke be-
grenzt, bei denen davon ausgegangen werden kann, dass sich das Versagen ausreichend
ankiindigt. Diese Ankiindigung ist notwendig, um sicherstellen zu koénnen, dass durch

den Belastungsversuch keine irreversible Schiadigung verursacht wird.

Die Belastung wird heute ausschliefSlich durch die sogenannte selbstsichernde Belastungs-
technik aufgebracht (siehe Abbildung 3.8). Bei Anwendung dieses Systems werden die
aufgebrachten Versuchslasten hydraulisch erzeugt und unmittelbar in der Ndhe des unter-
suchten Bauteils riickverankert. Bei ausreichender Steifigkeit der Belastungsvorrichtung
und duktilem Bauteilverhalten ist die Versuchsdurchfithrung selbstsichernd, denn ver-

formt sich das Bauteil zu stark, sinkt der Hydraulikdruck und das Gesamtsystem geht
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in einen sicheren Gleichgewichtszustand {iber. Die hydraulische Belastung ermoglicht

zudem eine schnelle manuelle Entlastung durch eine Reduktion des Druckes.

Belastungsrahmen

Hydraulikzylinder
mit Kraftmessdose

R N L

Abb. 8.8: Selbstsichernde hydraulische Belastungseinrichtung

Bauteil Verankerung

Im Versuch wird die Belastung nach einer festgelegten Be- und Entlastungsfolge stufen-
weise bis zur Versuchsziellast gesteigert, darf dabei jedoch die Versuchsgrenzlast nicht
iiberschreiten. Die DAfStb-Richtlinie gibt definierte Kriterien an, die das Erreichen der
Versuchsgrenzlast anzeigen. Dies sind vor allem Verformungskriterien, wie Beton- und
Stahldehnungen oder Rissbreiten und Durchbiegungen, aber auch eine Gefdhrdung der
Standsicherheit oder iiberméfiige Auflagerverschiebungen kénnen zum vorzeitigen Ver-

suchsabbruch fiithren.

Diese Kriterien sind wihrend des Versuches permanent zu iiberwachen und durch einen
erfahrenen Ingenieur zu bewerten. Fiir die zeitnahe Bewertung des Tragwerkszustandes
und die Detektion einer sich ankiindigenden Schidigung ist eine onlinefihige Mess- und
Auswertetechnik unabléssig. In bestimmten Féllen werden auch Sondermessverfahren
angewendet, wie z.B. die Schallemissionsanalyse, mit der eine beginnende Rissbildung

im Beton zuverlissig erfasst werden kann.

Wahrend Deutschland in den vergangenen 20 Jahren quasi die Vorreiterschaft in Sa-
chen Belastungsversuch innehatte, mehren sich derzeit auch die Bemiihungen anderer
européischer Staaten (z.B. der Niederlande, Luxemburg), Belastungsversuche als ein an-

erkanntes Mittel des Tragsicherheitsnachweises fiir besondere Félle zu etablieren.

Bei Tragwerken mit geringem Ankiindigungsverhalten sind die genannten Kriterien nicht
oder nur bedingt anwendbar, so dass solche Konstruktionen oft vom experimentellen
Tragsicherheitsnachweis auszuschliefen sind. Die Entwicklung von geeigneten Indikato-
ren, die eine Bestimmung der Versuchsgrenzlast ermdoglichen, ist Ziel dieses Forschungs-

vorhabens.

Insgesamt betrachtet haben Belastungsversuche heute einen ihnen gebiithrenden Stellen-
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wert inne, ndmlich als ein anerkannter alternativer Tragsicherheitsnachweis, mit welchem
bei hoher Wirtschaftlichkeit der Fortbestand und die zweckméfige Nutzung von auffil-
lig gewordenen Bauwerken gesichert werden kann und ggf. erforderliche Sanierungs- und

Verstarkungsmafinahmen auf das notwendige Mafl beschréankt werden kénnen.

3.3. Bekannte Versuchsgrenzlastindikatoren

Um sicherzustellen, dass beim Belastungsversuch keine unzuléssige Strukturverdnderung
eintritt, welche die Gebrauchstauglichkeit bzw. die Tragfahigkeit im kiinftigen Nutzungs-
zeitraum beeintrichtigen kann, werden in [28] Versuchsgrenzlastindikatoren beschrieben
und entsprechende Kriterien definiert, die hierfiir die Versuchsgrenzlast anzeigen. Diese
Indikatoren und deren Kriterien wurden vor allem im Rahmen der Forschungsvorhaben
EXTRA entwickelt und beziiglich ihrer Zuverlissigkeit erprobt. Sie sollen im Folgenden

vorgestellt werden.

Grenzdruckbeanspruchung des Betons

Da eine direkte Spannungsmessung technisch aufwendig und nur in Sonderféillen durch-
fiihrbar ist, wird die Grenzdruckbeanspruchung des Betons iiber Grenzwerte der Beton-
stauchung e, 4, festgelegt, die nicht {iberschritten werden diirfen. Bei der Festlegung
dieser Grenzwerte wurde davon ausgegangen, dass sich der Beton bei Erreichen der Ver-
suchsgrenzlast noch in der Phase stabiler Mikrorissbildung nach [103] befindet. Bei hoher
Beanspruchung des Betons sind daher die Stauchungen in den héchstbeanspruchten Be-

reichen zu messen, fiir die dann die Grenzbedingung nach Gleichung 3.1 gilt.

€b < €b,lim — €b,0 (3.1)
Die vorhandenen Betonstauchungen aus Eigenlasten und ggf. Vorspannung €, ¢ sind da-
bei zu beriicksichtigen. Aufgrund des unterschiedlichen Verhaltens einer Vielzahl von
Betonen waren bei der Festlegung von e i, in [28] einige Sicherheiten zu berticksichti-
gen. So betréigt der zuldssige Grenzwert fiir Betone niedriger Festigkeiten (< C 25/30)
nur 0,6 %o. Es kann davon ausgegangen werden, dass die zugehorige Spannung weit un-
terhalb der Mikrorissgrenze liegt. Eine direkte Feststellung der Mikrorissgrenze aus der
Last-Betonstauchungs-Funktion ist aufgrund der Einfliisse der Belastungsgeschichte auf

die Arbeitslinie des Betons [34] nicht mdglich.

Als eine geeignete Messmethode wird in [28] auch die Schallemissionsmessung angege-
ben. Diese liefert zwar keine Dehnungs- oder Spannungswerte, ist jedoch geeignet um
eine zunehmende Mikrorissbildung zu erkennen. Die Ermittlung der Betonspannungen
aus Eigenlasten und evtl. Vorspannung geschieht i. d. R. durch rechnerische Abschétzun-

gen im Vorfeld des Versuchs. Prinzipiell stehen auch geeignete experimentelle Methoden
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zur Bestimmung der Eigenlastdehnung zur Verfiigung [30]. Diese kommen allerdings bei

schlaff bewehrten Konstruktionen selten zur Anwendung.

Fiir die Grenzbeanspruchung des Betonstahls werden in [25] folgende Grenzdehnungen

angegeben, die beim Belastungsversuch nicht {iberschritten werden diirfen:

0,7 fum

€52 Esfy — €502 (3.2)
0,9- m

€s2 < gjm — €502 (3.3)

wobei  fym Mittelwert der Festigkeit des Betonstahls an der Streckgrenze
fo,0o1m  Mittelwert der Festigkeit des Betonstahls an der 0,01%-Dehngrenze
€52 gemessener oder aus den Messwerten umgerechneter Wert der Beton-
stahldehnung im Riss wéhrend des Belastungsversuches
€502 rechnerisch ermittelte Betonstahldehnung im Riss infolge der vor dem

Belastungsversuch vorhandenen stédndigen Einwirkungen

In den Entwurfsfassungen zu [258] (z. B. [27]) waren hierfiir noch héhere Grenzwerte ange-
geben, die eine Feststellung beginnender Plastizierungen des Stahls erlaubten. Dariiber
hinaus wurden zulédssige Grenzdehnungen fiir vorgespannte Bewehrung angegeben. In

[28] werden hierzu keine Aussagen mehr getroffen.

In der praktischen Versuchsdurchfiihrung ist eine unmittelbare Anwendung der angege-
benen Kriterien kaum moglich, da eine direkte Messung der Stahldehnung an einigen
wenigen Messpunkten aufgrund des infolge der Rissbildung stark verdnderlichen Deh-
nungsverlaufs iiber die Stablédnge keine Ergebnisse liefert, die eine zuverldssige Identi-
fikation der Versuchsgrenzlast erlauben. Eine Dehnungsmessung iiber gréflere Bereiche
liefert dahingegen nur ,verschmierte“ Ergebnisse, aus denen dann, unter Ansatz von
Informationen, die eigentlich erst wihrend des Belastungsversuches gewonnen werden
konnen, mit weiteren Unsicherheiten behaftete Maximalwerte fiir den Rissquerschnitt

zuriickgerechnet werden konnen.

Aus diesem Grund wird das Erreichen der Versuchsgrenzlast infolge der Grenzbean-
spruchung des Betonstahls meist iiber Linearitétsabweichungen im Last-Durchbiegungs-
Diagramm erfasst. Hierfiir werden in [28] fiir den gerissenen Zustand folgende Kriterien

angegeben:

e deutliches Anwachsen des nichtlinearen Verformungsanteils

e mehr als 10% bleibende Verformung nach Entlastung
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Anzumerken ist hierbei, dass diese Kriterien nicht mit den oben angegebenen korrespon-
dieren, da sie eine deutliche plastische Verformung des Stahls erfordern, welche iiber
die oben angegebenen Dehnungsgrenzwerte hinausgeht. Eine indirekte Mo6glichkeit zur
Bewertung der Linearitdt bzw. Nichtlinearitdt der Betonstahldehnungen ergibt sich im
Zusammenhang mit der notwendigen Messung von Rissbreiten in hoch beanspruchten
Bereichen. In [25] werden fiir die Rissbreite bzw. fiir die Rissbreiteninderung folgende

Grenzwerte angegeben:

e fiir vorhandene Risse:

unter maximaler Belastung Aw < 0,3mm

nach Entlastung Awy < 0,2 Aw

e fiir neu entstandene Risse:

unter maximaler Belastung w < 0,5mm

nach Entlastung wy < 0,3 -w

Dariiber hinaus sind die zuldssigen Rissbreiten im Grenzzustand der Gebrauchstauglich-
keit nach DIN 1045-1 [31] einzuhalten.

Querkraftversagen

Sollte bei der Durchfiithrung eines Belastungsversuches mit einem Querkraftversagen
zu rechnen sein, miissen Messungen entsprechender Bauwerksreaktionen vorgenommen
werden, die auch hier eine rechtzeitige Vorankiindigung kritischer Zustidnde erlauben.
In [112] wurde die Gefahr eines moglichen Querkraftversagens untersucht, mit dem Ziel
hierfiir entsprechende Indikatoren und zugehorige Grenzwerte zu definieren. Es wurden
insgesamt 18 Stahlbetonbalken untersucht, wobei dabei die Schubschlankheit sowie der
Léangs- und Querkraftbewehrungsgrad variiert wurden. Einige der Balken wurden ohne
Biigelbewehrung ausgefiihrt. Bei den Balken mit Querkraftbewehrung war der Biigel-
bewehrungsgrad durchweg gering, da dies bei der Untersuchung élterer Konstruktionen

einen héufig anzutreffenden Fall darstellt.

Insgesamt zeigte sich, dass der grundsétzliche Versagensmechanismus von Bauteilen ohne
Querkraftbewehrung und solchen mit schwacher Querkraftbewehrung prinzipiell &hnlich
ist. Das Versagen tritt durch Anwachsen eines Querkraftrisses in die Druckzone hinein
bis zum Abspalten derselben ein. Trotz kaum erhdhter Bruchlasten war die Verformungs-
fahigkeit der Balken mit Querkraftbewehrung bis zu 5-mal grofler als die der Balken ohne
Querkraftbewehrung.
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Als mogliche Versuchsgrenzlastindikatoren werden die Messung der Relativverschiebung
vertikal {iber die Bauteilh6he bzw. diagonal senkrecht zu den Druckstreben genannt,
wobei hierfiir aufgrund der Vielzahl an Einflussparametern (Schubschlankheit, Léngsbe-
wehrungsgrad, Querkraftbewehrungsgrad, Betonfestigkeit, Querschnittshohe) keine all-
gemeingiiltigen zuldssigen Grenzwerte angegeben werden konnen. Abgeleitet aus diesen
Uberlegungen werden in [28] fiir die Bestimmung der Versuchsgrenzlast bezogen auf ein
mogliches Querkraftversagen von Bauteilen mit Querkraftbewehrung Grenzwerte fiir die
Betonstauchung und die Stahldehnung in der Querkraftbewehrung angegeben, die weit
auf der sicheren Seite liegen. Fiir Bauteile ohne Querkraftbewehrung werden keine Anga-
ben gemacht, da diese aufgrund der geringen Duktilitét im Fall eines Querkraftversagens

nicht im Giiltigkeitsbereich der Richtlinie liegen.

Verankerungsbruch

Beim Belastungsversuch ist die Versuchsgrenzlast auch dann erreicht, wenn Anzeichen
fiir einen beginnenden Verankerungsbruch erkennbar sind. Zur messtechnischen Erfas-
sung werden vor allem Schlupfmessungen im Verankerungsbereich als geeignet angesehen
[112]. Bei dlteren Stahlbetonkonstruktionen existiert eine Vielzahl von Verankerungsva-
rianten mit differenzierter Wirksamkeit und unterschiedlichem Kraft-Schlupf-Verhalten.
Schon aus diesem Grund ist die Ableitung allgemeingiiltiger Kriterien fiir Schlupfmessun-
gen (z.B. kritische Gleitwege) nicht moglich. Dariiber hinaus gestalten sich Schlupfmes-
sungen in der Praxis schwierig, da einerseits der Verankerungsbereich i.d. R. nur schwer
zugénglich ist und sich andererseits die verwendete Messtechnik nicht zerstorungsfrei

applizieren l&sst.

Alternativ diirfte sich eine beginnende Verschiebung der Bewehrung im Beton auch mit-
tels Schallemissionsmessung detektieren lassen (Schallemissionen infolge von Reibungs-

vorgéngen). Eingehende Untersuchungen hierzu sind allerdings nicht bekannt.

Erweiterte Auswertung von Last-Verformungs-Informationen

Sofern die Versuchsgrenzlast beim Belastungsversuch in-situ auf Grundlage von Ver-
formungsmessungen identifiziert werden soll und hierfiir keine allgemeingiiltigen, me-
chanisch begriindeten Grenzwerte angegeben werden kénnen, besteht die Aufgabe dar-
in, iiber signifikante Merkmale in der ermittelten Last-Verformungs-Beziehung geringste
kritische Strukturverinderungen (z. B. Plastizierungen oder Rissbildungsprozesse) sicht-
bar zu machen und fiir die Identifikation der Versuchsgrenzlast zu nutzen. Die weiter
oben beschriebene, im Regelfall bei Belastungsversuchen angewendete online Beobach-
tung des Last-Durchbiegungs-Diagramms beziiglich Nichtlinearititen entspricht dieser
Vorgehensweise im Prinzip. Allerdings bleibt die Entscheidung iiber das Erreichen der

Versuchsgrenzlast subjektiv geprégt, da
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e keine allgemeingiiltigen Bewertungsparameter fiir mogliche Nichtlinearitéiten exis-

tieren,

e zeitabhéngige Verformungsanteile und damit die Gestaltung des Belastungsablaufs
einen nicht zu vernachlédssigenden Einfluss auf das Last-Verformungs-Verhalten

haben und

e deutliche plastische Verformungen im mafigebenden Bauteilquerschnitt erforderlich

sind, damit diese im Last-Durchbiegungs-Verlauf wahrnehmbar sind.

In [19] wird daher versucht, aus der im Versuch gewonnenen allgemeinen Last-Verfor-

mungs-Information durch detaillierte Auswertung Parameter abzuleiten, welche

e bereits bei geringen Strukturverinderungen ansprechen,
e objektiv und allgemeingiiltig sind und

e sich auf verschiedene Versagenskriterien anwenden lassen.

Hierfiir werden aus der Gesamtheit der Last-Verformungs-Information schrittweise nur

die fiir eine Strukturverinderung relevanten Informationen herausgearbeitet, indem

e die beim Be- und Entlastungsvorgang dissipierte Energie als Bewertungsgrofie ver-

wendet wird,

e von der gesamten Energiedissipation, nur der durch irreversible Strukturverédnde-

rungen bewirkte Anteil betrachtet wird,

e anstatt der Durchbiegung (globale Verformung) die bereichsweise Kriimmung (ab-
schnittsbezogene Verformung) als betrachtete VerformungsgréBe zur Anwendung
kommt, womit sich identifizierte Strukturverdnderungen bestimmten Bauteilberei-

chen (Biegebereich, Querkraftbereich) zuordnen lassen.

Als besonders geeignet erwies sich hier ein Versuchsgrenzlastindikator mit der Bezeich-
nung Js, welcher das Verhéltnis zwischen Strukturveréinderungsenergie Dy und elastisch
gespeicherter Energie W,; gemifl Gleichung 3.4 beschreibt.
D
s = —> 3.4
=W, (3.4)
Abbildung 3.9 zeigt den charakteristischen Verlauf des Versuchsgrenzlastindikators d;

fiir ein Bauteil mit Biegezugversagen.
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Abb. 8.9: Bezogene Strukturverdnderungsenergie d, aus der Kriimmung im

Biegebereich in Abhiingigkeit der Beanspruchung [19]

In Abbildung 3.10 sind zum Vergleich die zugehoérigen Last-Biegekriimmungs-Funktionen
der letzten vier vollstandig durchgefithrten Lastzyklen angegeben. Im Ergebnis der Un-
tersuchungen zeigte sich, dass der Indikator §, fiir Bauteile mit Stahlversagen einen
charakteristischen Verlauf hat, aus dem beginnende Strukturveréinderungen erkennbar
werden (erneuter Anstieg von s ausgehend von einem Minimum - in Abb. 3.9 bei 28,5
kN), wenn diese noch sehr gering sind und aus einer visuellen Bewertung des Last-
Verformungs-Diagramms noch nicht wahrnehmbar sind. Dariiber hinaus lassen sich die
beobachteten Strukturverdnderungen durch die Verwendung einer abschnittsbezogenen
Verformungsgrofle den betreffenden Bauteilbereichen zuordnen. Gleiches gilt in &hnlicher

Weise fiir die bleibende Verformung nach Entlastung.

Abb. 3.10: Zu Abbildung 3.9 zugehorige Last-Biegekriimmungs-

Linien im Bereich der Hochstlast [19]



25 4. Schubbruchgefahr von bestehenden Stahlbetonbauteilen

4. Schubbruchgefahr von bestehenden Stahlbetonbauteilen

4.1. Schubprobleme im Stahlbetonbau

Die Bemessung und Konstruktion von Stahlbetonbauteilen soll sicherstellen, dass diese
bei iiberméBiger Belastung ein Versagen rechtzeitig und ausreichend deutlich ankiindi-
gen. Fiir neu entworfene Konstruktionen sichert die Norm dies zum Beispiel durch die
Anordnung von Mindestbewehrungsmengen ab. Bei dlteren bestehenden Konstruktionen
ist diese Voraussetzung einer Mindestduktilitédt im Versagensfall allerdings nicht immer
per se garantiert, da die frither verwendeten Normen und Bemessungsrichtlinien solch

eine Mindestbewehrung nicht zwingend vorsahen.

Wihrend schubbewehrte Bauteile bereits seit ca. 100 Jahren relativ sicher rechnerisch
zu erfassen sind, konnen Bauteile ohne Schubbewehrung bis heute nicht ausreichend ge-
nau berechnet werden. Diese Bauteile bilden aber einen grofien Anteil der bestehenden
Konstruktionen. Dadurch entstehen heute hiufig Probleme bei der Bewertung élterer
Bauwerke hinsichtlich ihrer Schubtragfahigkeit. Auch erhchte Beanspruchungen gegen-
iiber den damals fiir die Bemessung zugrunde gelegten fithren zu Schwierigkeiten bei der

Erfilllung der Querkraftnachweise fiir diese Bauteile.

Trotz dieser rechnerischen Probleme gibt es nur wenig praktische Versagensfille, in de-
nen die Schubtragfahigkeit real {iberschritten wurde. Der wohl bekannteste Fall eines
Schubversagens ist der des Air Force Warehouses in Selby, Ohio (USA) [!]. Die Dach-
binder versagten in einem Bereich, in dem sie ohne Biigelbewehrung ausgefiihrt worden
waren, obwohl die damals zulissigen Schubspannungen von 0,6 N/mm? eingehalten wa-
ren (siehe Abbildung 4.1). Dieser Unfall zeigte, dass die damals verwendete Absicherung
gegen eine obere Grenze der Schubspannungen keine gute Beschreibung des tatséchlichen
Schubtragverhaltens darstellte und fithrte dazu, dass in den USA und auch in Europa
die Untersuchung des ,,Schubphénomens” zu riesigen Forschungsaktivitidten fiihrte.

Ein anderer Unfall, der 5 Menschenleben kostete, ereignete sich am 30. September 2006 in
Laval (Kanada), als ein Teil der de la Concorde overpass Briicke einstiirzte. Die Briicke
aus den 1970er Jahren wurde mit Einhédngetréigern ausgefiihrt. Die Spannbetonhohl-
késten des mittleren Briickenteiles wurden dazu auf die auskragenden Widerlagertrager
aufgelegt, was es erlaubte, die darunter liegende Autobahn stiitzenfrei zu iiberspannen.
Die Widerlagertriger wurden als dicke Stahlbetonvollplatten ausgefiihrt. Abbildung 4.2
links zeigt die Auflagerung des mittleren Briickentriagers. Aufgrund einer mangelhaften
Briickenwartung und -instandhaltung, wurden die Schidden (Rissbildung) an der Auf-
lagerbank nicht rechtzeitig erkannt und die konstruktiv mangelhafte Ausbildung der

Bewehrung zur Aufnahme der Schubbeanspruchungen hinter dem Auflagerungspunkt
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Abb. 4.1: Schubversagen der Dachbinder des Air Force Warehouses [103], [4]

fithrte zum Versagen (siehe Abbildung 4.2 rechts) [55].

Abb. 4.2: Schubversagen des Concorde overpass 2006 [53]

Diese beiden einzigen in der Literatur dokumentierten Beispiele zeigen, dass ein Schub-
versagen in realen Bauteilen und Tragkonstruktionen eher selten eintritt und auch in Ver-
suchen nur unter bestimmten, gezielt ausgewéhlten Parameterkombinationen und unter
definierten Randbedingungen erreicht wird. Fiir die Beurteilung der Schubtragfahigkeit
eines bestehenden Bauteiles ist es im Zuge der Vorbereitung von Belastungsversuchen
nicht sinnvoll, fiir Bauteile ohne Schubbewehrung, die rechnerisch eine Querkraftbean-
spruchung erfahren, die Einschitzung ausschliellich anhand einer Nachweisgleichung fiir

Neubauten zu fiithren.

Wichtige Einflussfaktoren auf das Schubtragverhalten wie die Schubschlankheit, die Ver-
bundeigenschaften und die Streckgrenze der Lingsbewehrung, die Bewehrungsfithrung,
der Lingsbewehrungsgrad, die Art der Belastung, die Bauteilhohe, die Querschnitts-
form, das statische System und eine eventuelle Vorspannung [76] kénnen dabei nur un-
zureichend beriicksichtigt werden. Bestehende Bauwerke kénnen ganz unterschiedliche

Kombinationen dieser Einflussfaktoren besitzen und viele davon sind schon allein auf-
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grund ihrer speziellen Geometrie und Bewehrungsfithrung {iberhaupt nicht gefahrdet ein
Schubversagen zu erleiden, auch wenn nach heutiger Norm rechnerisch eine Querkraft-

bewehrung erforderlich wire.

Die in der Bemessungsnorm angegebene Schubtragfihigkeit von Stahl- und Spannbeton-
bauteilen ohne Schubbewehrung ist die empirische Beschreibung einer unteren Grenze
der Tragfahigkeit und beruht auf einer grolen Anzahl von Laborversuchen. Dabei wur-
den die Ergebnisse unterschiedlich ausgefiihrter Bauteile (groitenteils Einfeldtriger unter
Einzellasten) zusammengefasst und mit Hilfe einer Regression eine untere Mindesttrag-
fahigkeit bestimmt. Dies stellt fiir Neubauteile eine sichere Grundlage fiir die Bemessung
dar und fithrt dazu, dass die meisten Bauteile eine entsprechende Schubbewehrung er-

halten.

Fiir die Beurteilung von bestehenden Geb#duden und Bauteilen ist eine andere Vorge-
hensweise erforderlich. Im ersten Schritt ist zu beurteilen, ob fiir die gegebene Situation
am bestehenden Bauteil tiberhaupt die Gefahr eines Schubversagens besteht. Diese Be-
wertung bedingt eine genaue Bestandsaufnahme und die Kenntnis der, der damaligen
Bemessung zugrunde liegenden Vorschriften und Auffassungen zur Schubbewehrung im
Stahlbetonbau. Grundlegend fiir die Beurteilung ist zun&chst die Unterscheidung der
verschiedenen Bauteile und Konstruktionsformen, da bereits so eine Eingrenzung hin-

sichtlich einer Schubbruchgefihrdung getroffen werden kann.

Damit ist die Beurteilung, wie auch die Bemessung, zweigeteilt - wiahrend hier die ers-
te Seite, die der Einwirkung vorgestellt wird, wird in den anschliefenden Kapiteln die

Widerstandseite behandelt.

Balkentragwerke

Bei Balkentragwerken haben die Querschnittsform, die Abmessungen und die Bewehrung
eine grofie Bedeutung fiir das Schubtragverhalten und beeinflussen die sich einstellende
Versagensform mafigeblich. Tragende Balken aus Stahlbeton wurden bereits seit 1904 in
der Regel mit entsprechender Schubbewehrung ausgefiihrt. Bei Spannbetonbalken, vor
allem aus den 1960er und 1970er Jahren, wurde jedoch héufig auf eine Biigelbewehrung
verzichtet, da hier die Nachweise maximal zuléssiger Schubspannungen infolge der Vor-
spannung i.A. erfiillt waren. Diese Spannbetonbalken sind nach heutigem Verstéindnis

potentiell gefihrdet, infolge Schub zu versagen.

Plattentragwerke

Platten kénnen einachsig oder zweiachsig gespannt ausgefiithrt sein. Zweiachsig gespann-

te Platten versagen stets infolge Biegung und mit ausreichender Vorankiindigung. Hier
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Abb. 4.3: Mogliche Schubbeanspruchungen von Balkentragwerken

Abb. 4.4: Mogliche Schubbeanspruchungen von Plattentragwerken

kann eine Gefidhrdung durch Schub aufgrund der zweiachsigen Beanspruchung und vielen
Umlagerungsmoglichkeiten grundsétzlich ausgeschlossen werden. Auch in der Versuchs-
literatur konnte kein Beispiel fiir ein Schubversagen einer zweiachsig gespannten Platte
gefunden werden. Problematisch sind ausschlieBlich schlanke punktfoérmig gestiitzte oder

belastete Platten, bei denen ein Durchstanzen auftreten kann.

Finachsig gespannte Platten besitzen in der Regel einen geringen Biegebewehrungsgrad,
so dass zuerst ein Biegeversagen eintreten wird. Nur fiir bestimmte Bedingungen (Schub-
schlankheit, Liangsbewehrung, Verbund, u.a.) ist bei einachsig gespannten Platten mit

hohem Léngsbewehrungsgrad ein Schubversagen mdoglich.
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Abb. 4.5: Mogliche Schubbeanspruchungen von

Rahmentragwerken

Rahmentragwerke

Rahmentragwerke verhalten sich hinsichtlich einer Querkraftbeanspruchung #&hnlich wie

Balken- oder einachsig gespannte Plattentragwerke. Hier ist stets eine individuelle Be-
urteilung der Schubgefdhrdung nétig.

Konsolen

Abb. 4.6: Mogliche Schubbe-
anspruchungen bei

Konsolen

Das Schubtragverhalten von Konsolen ist dhnlich wie das von Balken mit kleinen Schub-
schlankheiten, d.h. hier dominiert eine direkte Abstiitzung der Belastung ins Lager. Eine
entsprechend ausgelegte Querbewehrung verhindert hier ein schlagartiges Schubversagen

und kiindigt kritische Tragzusténde durch eine deutliche Rissbildung ausreichend vor-
zeitig an.

Briickentragwerke

Wegen der groflen Bauteildicke sowie der i.d.R. besonders aufgelosten Querschnittsfor-

men ist bei Briickenbauwerken immer eine Betrachtung im Einzelfall erforderlich.
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Abb. 4.7: Mogliche Schubbeanspruchungen von Briickentragwerken

4.2. Einflussfaktoren auf das Schubtragverhalten von Bauteilen ohne

Schubbewehrung
4.2.1. Schubschlankheit

Einer der wesentlichsten Einflussparameter fiir die Schubtragfihigkeit von Stahlbeton-
bauteilen ist die Schubschlankheit A = a/d. Die Schubschlankheit bezeichnet bei einem
Stahlbetontréiger der durch Einzellasten belastet ist, das Verhéltnis des Abstandes zwi-
schen Lasteinleitung und Auflager a zur statischen Nutzhdhe d. Synonym wird auch der
Begriff Momenten-Schub-Verhéltnis M/(V - d) verwendet. Fiir Balken unter Gleichstre-
ckenlasten kann nach [59] ein dquivalenter Wert fiir die Schubschlankheit von A = 1/(4-d)
angegeben und als Schlankheit {/d ausgedriickt werden (siche Abbildung 4.8).
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Abb. 4.8: Definition der Schubschlankheit bei Einzelast und Gleichlast

Kani [64] untersuchte den Einfluss der Schubschlankheit bei Einfeldtriger fiir verschie-
dene Langsbewehrungsgrade und stellte die Ergebnisse anschaulich in dem in Abbildung

4.9 links gezeigten Diagramm dar. Die Bereiche reduzierter Schubtragfihigkeit, d.h. die
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Verhéltnisse fiir die Stahlbetonbalken nicht ihre rechnerische Biegetragfahigkeit errei-
chen, bezeichnete Kani treffend als ,,Schubtal®. Zilch [121] stellte dieses Schubtal fiir das
Verhiltnis von theoretischer Biegetragfihigkeit zu theoretischer Schubtragfihigkeit auf
(rechts), wobei hier erkennbar ist, dass gerade die erhéhte Schubtragfihigkeit im Bereich
kleiner Schubschlankheiten keine Beriicksichtigung findet.

04

ad

02

1,0%

N

- 10 2.0%

Abb. 4.9: Darstellung des Schubtales, links: nach Kani [59], rechts: nach Zilch [121]

Aus dieser Darstellung kann entnommen werden, dass fiir grole Schubschlankheiten
(a/d > 6,0 — 7,0) grundsitzlich das Biegeversagen mafBgebend wird und somit keine
Schubbruchgefahr besteht. Auch unkritisch hinsichtlich eines plotzlichen Schubversagens
sind Bereiche kleiner Schubschlankheiten (a/d < 2,5), da die Schubtragfihigkeit wegen

der moglichen sprengwerkartigen Lastabtragung in diesem Bereich stark ansteigt.

Kritisch sind die Bereiche dazwischen und besonders Schubschlankheiten von 2,5 — 3, 0.
Hier liegt die Sohle des Schubtales nach Kani. Wéhrend in der Querkraftbemessung
die Aufgabe darin besteht, dieses Schubtal durch eine ausreichende Biigelbewehrung zu
tiberbriicken und ein Biegeversagen sicherzustellen, ist dies bei bestehenden Tragwerken
nicht mehr moglich. Deshalb ist die Schubschlankheit ein wesentlicher Parameter fiir die

Bewertung einer Schubbruchgefdhrdung bestehender Stahlbetonkonstruktionen.

4.2.2. Lingsbewehrung

Das Schubtragverhalten eines Stahlbetonbalkens wird in grolem Mafle vom sich im Ver-
such einstellenden Rissbild beeinflusst. Fiir Stahlbetonbalken ohne Biigelbewehrung ist
die Rissbildung damit vor allem von der Ausfithrung der Langsbewehrung abhéngig. Sie

bestimmt die Dehnsteifigkeit des Zuggurtes und ist somit mafigebend fiir die Rissbildung
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und die Verformungseigenschaften des Bauteiles.

In Zusammenhang mit der Rissbildung und der Langsbewehrung sind alle Faktoren,
wie die Verbundeigenschaften (siehe Kapitel 4.4.2), der Langsbewehrungsgrad, die Aus-
bildung der Verankerung am Balkenende, eine eventuelle Abstufung entsprechend des
Momentenverlaufes, Aufbiegungen von fiir die Momentendeckung nicht benétigten Be-
wehrungsstdben und die Festigkeit der verwendeten Bewehrungsstihle ebenfalls zu be-

trachten.

Langsbewehrungsgrad

Die meisten der ausgefithrten Versuche zum Schubtragverhalten wurden an Stahlbe-
tonbalken mit einer sehr kréftig ausgefithrten Langsbewehrung durchgefithrt, um ein

Biegeversagen im Versuch auszuschlielen und einen Schubbruch sicherzustellen.

Diese hohen Liangsbewehrungsgrade sind in der Praxis allerdings eher untypisch, da
die Biegezugbewehrung entsprechend der bendtigten Biegetragfihigkeit bestimmt wird.
Typische Bewehrungsgrade von Stahlbetondecken liegen in der Regel zwischen 0,2 und
1,0%. Damit wird klar, dass fiir die Bewertung einer bestehenden Konstruktion hin-
sichtlich einer Gefdhrdung infolge Schub, vor allem der hintere Bereich des Schubtales
mafgebend wird. Abbildung 4.10 zeigt Schnitte durch das Schubtal fiir Bewehrungsgra-
de von 0,5 und 0,8%. Bei einem Bewehrungsgrad von 0,5% ist ersichtlich, dass in den
Versuchen von Kani [(1] alle Balken ihre rechnerische Biegetragfihigkeit voll erreichten

und ein Schubversagen nicht stattfand.

Die Darstellung Kanis zeigt die Entwicklung der Schubtragtragfihigkeit bezogenen auf
die Biegetragfiahigkeit und ist fiir die Bewertung der Gefihrdung eines Schubversagens in
einem Belastungsversuch besser geeignet, als die Darstellung der absoluten Schubtrag-
fahigkeit. Je grofler der Langsbewehrungsgrad, desto hoher ist auch die absolute Schub-
tragfahigkeit, denn der Anteil der iiber die Diibeltragwirkung aufnehmbaren Querkraft
ist wesentlich grofler als bei kleiner Bewehrungsgraden. Diesen Zusammenhang bestéti-
gen auch die von Leonhardt [76] durchgefiihrten Versuche, die zeigten, dass eine kréftige
Lingsbewehrung die Rissbreiten begrenzt und damit die Schubtragfihigkeit erhoht (sie-
he Abbildung 4.11). Auch wird deutlich, dass die Schubtragfihigkeit vom Durchmesser
und der Verteilung der Bewehrungsstéibe abhéngig ist.

Eine weitere Erkenntnis, die Kani aus seinen Schubversuchen [(4] zog ist, dass die Gro-
Be der Schubschlankheit, an der das Versagen der Balken, von einem Schubversagen
zum Erreichen der Biegetragfihigkeit wechselt, ebenfalls vom Léngsbewehrungsgrad ab-
héngt. Mit zunehmendem Langsbewehrungsgrad vergroflert sich der Bereich der kriti-

schen Schubschlankheit in dem ein Schubversagen eintritt. Das heifit, dass bei geringen
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Lingsbewehrungsgrad p=0,80%
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Abb. 4.10: Schnitte durch das Schubtal fiir geringe Bewehrungsgrade [6]
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Abb. 4.11: Einfluss des Langsbewehrungsgrades und des Durchmessers auf die Schubtragfihigkeit

[76]

Bewehrungsgraden die Schubschlankheit, bis zu der eine Schubbruchgefahr besteht, klei-

ner ist und nach Kanis Versuchen und theoretischen Ableitungen bei einem Bewehrungs-

grad von 0,8% ein Schubversagen fiir Schubschlankheiten gréfier 3,0 bis 4,0 ausgeschlos-
sen werden kann (siehe Abbildung 4.12).
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P £=17.2 N/mm? f.=26,2 N/mmy? £=34,5 N/mm?

%o theor. exp. theor. exp. theor. exp.
0,80 35 4.0 3.5 35 35 3.0
1,88 3.3 54 5.3 5.3 5.3 5,0
2,80 6.5 6.5 6,5 6,5

Abb. 4.12: Verdnderung der Versagensart in Abh#ngigkeit des

Lingsbewehrungsgrades [64]

Leonhardt [7%] fasst seine Erkenntnisse zum Einfluss der Langsbewehrung und der Ge-
fahr eines Schubbruches bei Stahlbetonbauteilen wie folgt zusammen: ,fiir Tragwerke
mit Biegebewehrung aus BSt 42/50 oder héher, jedoch ohne Schubbewehrung kénnen

folgende Folgerungen gezogen werden:

1. Es besteht keine Schubbruchgefahr in Platten oder Rechteckbalken ohne Schubbe-
wehrung, wenn der Lingsbewehrungsprozentsatz in . = 1,5-h u < 0,6% und die

Plattendicke kleiner 40 cm ist.

2. Es besteht keine Schubbruchgefahr in der Néahe drehbarer Endauflager, wenn bei
konzentrierten Einzelasten a/h < 1 oder bei gleichférmig verteilter Last die Schlank-

heit I/h < 6 ist, sofern die Gurtbewehrung ungeschwécht zum Auflager durchléuft.

3. Es besteht keine Schubbruchgefahr in schlanken Balken oder Platten bei Léings-
bewehrungsprozentsétzen unter 0,8%, wenn die Schlankheit [/h > 16 ist und bei
Léngsbewehrungsprozentsétzen p ~ 2%, wenn die Schlankheit [/h > 24 ist (Zwi-

schenwerte konnen geradlinig eingeschaltet werden).*

Verankerung

Die Bedeutung einer ausreichenden Verankerung der Léngsbewehrung auf das Schubtrag-
verhalten von Stahlbetonbauteilen wird auch in Kapitel 4.4.2 (Einfluss des Verbundes)
deutlich. Der Verlauf der Stahlspannungen entspricht bei starken Beanspruchungen im
Versuch nicht mehr dem theoretischen Modell, das heifit es treten erhéhte Zugspannun-

gen im Endverankerungsbereich auf [70], [77], [75], [L1], [18].

Bei gedrungenen Balken (a/d < 2,5 bis 3,0) ist eine gute Verankerung die Voraus-
setzung fiir eine sich einstellende Bogen-Zugband- bzw. Sprengwerk-Tragwirkung. Fiir
glatte Stdhle mit Endhaken stellt sich bei entsprechender Verankerung eine ideale Bo-

genwirkung ein, da der Verbund iiber den mittleren Balkenbereich vollstéindig aufgeltst
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ist, wihrend Rippenstdhle durch ihr verdndertes Verbundverhalten diese Bogenwirkung

nicht in idealer Weise erméglichen [99].

Untersuchungen zur Ausbildung der Verankerung wurden vor allem in den Anfangsjah-
ren der Stahlbetonbauweise durchgefiihrt. So fithrten Bach und Graf [6] Versuche an
Balken mit verschiedensten Ausbildungen der Endhaken durch (siche Abbildung 4.13).

Abb. 4.13: Versuche an Balken mit unterschiedlichen Verankerungsausfithrungen [6]

Die Versuchsbalken besafien eine Schubschlankheit von 1,8 und hatten unterschiedlich gu-
te Verbundeigenschaften zwischen Léngsbewehrung und Beton (Eisen glatt poliert, geolt
oder mit Walzhaut). Die Balken ohne eine Hakenausbildung zur Endverankerung versag-
ten alle infolge des Uberschreitens des Gleitwiderstandes und zeigten keine Schubrisse.
Die Balken mit Haken hingegen zeigten ein besseres Tragverhalten und widerstanden
wesentlich hoheren Lasten. Allerdings trat auch hier das Versagen im Verankerungsbe-
reich auf, als sich die Haken aufbogen und den Beton an den Stirnflichen absprengten
und den Balken teilweise mittig aufspalteten. Nur die Balken, bei denen die Léngsbe-
wehrung durch Quereisen ausreichend verankert war, erreichten ihre Streckgrenze und
ein Verankerungsversagen fand nicht mehr statt [0]. Bei bestehenden Tragwerken (i.d.R.
Platten) ist also die Ausbildung der Verankerung der Lingsbewehrung ein Punkt, der

stets zu bewerten ist.
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Abstufungen

Abstufungen der Lingsbewehrung entsprechend der benétigten Momentenbeanspruch-
ung wurden vor allem bei mit Rippenstahl ausgefiihrten Konstruktionen eingesetzt [99].
Die gestaffelte Bewehrung fiihrt zu einer unstetigen Zugkraftverteilung in der Langsbe-
wehrung und vor allem an den Enden der Abstufungen zu Kraftspriingen. Dies fiihrt
zu einer ungiinstigen Rissbildung, welche die Schubtragfihigkeit solcher Konstruktionen
senkt [70]. Baron [12] fand in seinen Versuchen mit abgestufter Langsbewehrung heraus,
dass wenn die abgestufte Langsbewehrung im Schubfeld endet, dies die Schubtragfi-
higkeit reduziert und besonders der Endpunkt der abgestuften Bewehrung mit einem
Spannungssprung kritisch fiir Spaltzugrisse ist. Leonhardt [78] sieht vor allem den Be-
wehrungsgrad des auflagernahen Bereiches bis ungefdhr 1,5 - h als entscheidend an, da

sich in diesem Bereich der Schubriss ausbilden kann.

Kordina [6%] sieht in abgestuft bewehrten Balken auch die Gefahr des Verankerungs-
versagens zunehmen, da die zu iibertragenen Verankerungskrifte so durch eine geringe

Anzahl Bewehrungsstéibe aufgenommen werden miissen.

In den Versuchen von Ferguson und Matloob [39] stellte sich heraus, dass die Endbereiche
der abgestuften Bewehrung unkritisch sind, wenn dort eine ausreichend dimensionierte
Biigelbewehrung angeordnet wird. Sie schlussfolgern, dass Abstufungen aufgrund der

reduzierten Schubtragfihigkeiten allerdings nicht zu empfehlen sind.

Aufbiegungen

Bis in die 1950er Jahre besitzen Stahlbetonbauteile anstelle von Abstufungen vor al-
lem Aufbiegungen der Langsbewehrung zum einen zur Anpassung der Zugbewehrung
an die bendtigte Zugkraftdeckung und zum anderen zur Aufnahme von Schubkriften
im Bereich der Endauflager. Morsch [25] entwickelte verschiedene Systeme zur Anord-
nung der Aufbiegungen. Auch in Platten wurden in der Regel die fiir die Verankerung
nicht mehr benétigten Bewehrungsstibe am Auflager aufgebogen und in der Druckzone
verankert. Baron [12] fand in Untersuchungen mit gestaffelter Langsbewehrung heraus,
dass Aufbiegungen fiir das Schubtragverhalten keinen so negativen Einfluss haben, wie
gerade endende Stébe. Sie verursachten keine lokalen Spriinge der Zugspannungen in der
Léngsbewehrung und somit keine lokale Rissbildung. Ferguson und Matloob [39] stellten
sogar fest, dass aufgebogene Eisen gar keine Beeintrichtigung im Vergleich zu durchge-
fiihrter Léngsbewehrung darstellen und die Schubtragfihigkeit bei diesen Balken oftmals
noch oberhalb derer lag.

Graf [11] untersuchte Aufbiegungen unter dem Gesichtspunkt des benétigten Ausrun-

dungsdurchmessers. Er stellte fest, dass der Ausrundungshalbmesser mindestens das 5fa-
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che des Stabdurchmessers betragen sollte, damit ein Betonversagen an der Aufbiegestelle

ausgeschlossen ist.

Festigkeit

Im Stahlbetonbau wurden in den vergangenen 120 Jahren sehr unterschiedliche Stéhle
mit verschiedenen Stahlsorten fiir die Bewehrung verwendet. Diese Verdnderungen der
Materialeigenschaften verliefen in der Regel parallel zur Einfithrung neuer Normen oder
Bemessungsverfahren. Aber gerade die Erhohung der Streckgrenze der Bewehrungsstihle
bzw. die ansetzbare zulédssige Stahlspannung wurden in Bemessungsalgorithmen iiber-
nommen, ohne die Auswirkungen genauer zu untersuchen. Die Bemessung auf Basis des
Kriftegleichgewichtes und eines ebenen Dehnungszustandes fiihrt bei erhthten zuléssi-
gen Stahlspannungen bekanntlich zu geringeren Bewehrungsmengen. Diese sind fiir die
Biegetragfahigkeit eher unproblematisch, da sich ein biegebeanspruchtes Bauteil anné-

hernd gemé&f den linearen Rechenannahmen verhalt.

Die Schubtragfiahigkeit hingegen ist wie bereits beschrieben stark durch den vorhande-
nen Bewehrungsgrad beeinflusst. Dies bedeutet, dass die Erhohung der Streckgrenze i.A.
zu einer geringeren geometrischen Lingsbewehrung gefithrt hat und damit durch die
Reduktion der Diibeltragwirkung auch zu einer reduzierten Schubtragfihigkeit fiihrt.
Dieses Problem war Bestandteil einiger Untersuchungen [42], [20], [15] und [93]. Bei die-
sen Versuchen wurde herausgefunden, dass eine erhdhte Streckgrenze die Risslast nicht
beeinflusst und auch bei gleichbleibenden Langsbewehrungsgraden eine héhere Zugfes-

tigkeit keinen Einfluss auf die Schubtragfihigkeit hat.

Die Festigkeit der Lingsbewehrung hat zwar anscheinend keinen direkten Einfluss auf die
Schubtragfihigkeit von Stahlbetonbauteilen, aber sehr wohl auf die Biegetragfihigkeit.
FEine geringere Streckgrenze der Bewehrung fiihrt zu geringeren Biegetragfahigkeiten und
damit zu einem fritheren Biegeversagen im Vergleich zur konstant gebliebenen Schub-

tragfiahigkeit.

4.2.3. Verbundverhalten

Das Verbundverhalten zwischen Stahl und Beton ist neben den Materialeigenschaften die
bestimmende Grofle fiir das Tragverhalten von Stahlbetonbauteilen. Auch das Tragver-
halten unter einer kombinierten Momenten- und Querkraftbeanspruchung héngt mafigeb-
lich vom Verbund ab. Auffillig ist, dass in vielen fritheren Versuchen an Stahlbetonbau-
teilen mit Glattstahlbewehrung nur selten klassische Versagensformen des Schubversagen
(Schrigrissbildung) erkennbar sind. Hier traten in aller Regel Biege- oder Verankerungs-

versagen ein (siehe Abbildung 4.14).
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Abb. 4.14: Versuchsbalken von Bach und Graf [7]

Auch Burchartz [241] stellte in seinen Untersuchungen fest, dass sich bei den Balken mit

glatter Lingsbewehrung keine schriagen Risse ausbildeten.
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Abb. 4.15: Versuchsbalken von Burchartz [21]

Gaspar Kani [61], [63], [59], [60], [62] hat in den 1950er und 1960er zahlreiche Unter-
suchungen zum Schubtragverhalten von Stahl- und Spannbetonbauteilen durchgefiihrt.
Fiir seine theoretischen Beschreibungen besitzt besonders der Verbund einen mafigeben-
den Einfluss. Ausgangspunkt seiner Uberlegungen ist der Vergleich eines Spannbeton-

bzw. Stahlbetontriagers mit bzw. ohne Verbund.

Abb. 4.16: Kanis Modellvorstellung fiir den verbundlosen Balken [63]

Betrachtet man den verbundlosen Balken, so ist die Zugkraft in der Léngsbewehrung iiber
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die gesamte Balkenldnge konstant. Wie in der Abbildung 4.16 von Kani dargestellt, steht
dann der freigeschnittene Bereich des Balkens unter einer reinen resultierenden Druck-
beanspruchung, woraus Kani ableitet, dass ein Schubversagen mit Schragrissbildung bei
Bauteilen ohne Verbund ausgeschlossen werden kann. Bei einem Stahlbetonbalken mit
Verbund wird dagegen die Zugkraft in der Léngsbewehrung stiickchenweise zur Feldmitte

hin aufgebaut.
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Abb. 4.17: Kanis Modellvorstellung fiir den Bal-

ken mit guten Verbundbedingungen

[64]

Solange der Verbund zwischen Stahl und Beton aufrechterhalten bleibt, liegt die resul-
tierende Druckkraft stets oberhalb der Stiitzlinie. Ihr genauer Verlauf ist dabei abhingig
von der Verteilung der Teilverbundkrifte (siehe Abbildung 4.18). Bei steigender Belas-
tung wachsen immer mehr Biegerisse vom Zugrand nach oben und es entstehen soge-
nannte Betonzidhne. Solange die Verbundkrifte iiber die Betonzéhne {ibertragen werden
konnen, bleibt dieser Balkenzustand erhalten. Fallen die Betonzéhne aber infolge des

Verlustes der Einspannwirkung aus, kénnen die Verbundkrifte nicht mehr iibertragen
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werden und die Zugkraft wird nur noch an der Verankerung eingetragen. Dadurch ent-
steht wieder eine &hnlich Situation wie beim Balken ohne Verbund, wobei durch die
Schrégrissbildung jedoch die Druckstrebe vorgeschédigt ist. Die Exzentrizitéit der Stiitz-
linie zum mitwirkenden Bauteilquerschnitt verursacht Biegerisse in der auflagernahen

Druckzone.

Um seine Erkenntnisse auch experimentell abzusichern fithrte Kani Versuche an Stahl-
betonbalken durch, bei denen er kiinstlich den Verbund beeinflusste. Dabei definierte er
die Verbundsituation im Schubbereich kiinstlich iiber Vermiculit-Zement-Kerne (siehe
Abbildung 4.18). Nach Kani kénnen sich aufgrund des fehlenden Verbundes im Schub-

bereich keine Biegerisse bilden.
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Abb. 4.18: Darstellung des Probekorpers fiir die Verbunduntersuchungen

[64]

Aus den Versuchskorpern (siehe Abbildung 4.19) geht deutlich hervor, dass sich bei den
Balken mit verbessertem Verbund auch im Schubbereich Risse bilden. Nur bei gutem
Verbund, wie beim letzten Balken, zeigen sich deutlich Schrégrisse. Deshalb wird fiir die
Tragfahigkeit von Balken ohne Verbund nie das Schubtragverhalten, sondern immer die
Biegetragfiihigkeit mafigebend. Riisch [101] gibt dhnlich wie Kani [61] an, dass Spannbe-
tonbalken ohne Verbund zwischen Beton und Stahl in einen druckbogenartigen Zustand
iibergehen und somit die ,,schrige Schubrisse bei fehlendem Verbund sehr unwahrschein-
lich sind.“ In Abbildung 4.20 ist die Rissbildung eines Spannbetontréigers ohne und mit
Verbund dargestellt, wobei beide Balken die gleiche Schubschlankheit besitzen. Andere
Autoren, wie Riisch [101], Leonhardt [70] oder Lorentsen [79] kommen in ihren Versuchen
zu dhnlichen Erkenntnissen {iber den Einfluss des Verbundes.

Die Giite des Verbundes beeinflusst das Tragverhalten von Stahlbetonbauteilen so ent-
scheidend, dass sich die mafigebende Versagensart veréndert. Deutlich wird dies anhand
der von Leonhardt in seinen Versuchen zum Einfluss des Verbundes (sieche Abbildung
4.21 aufgezeichneten Last-Mittendurchbiegungs-Diagramm (Abbildung 4.22). Wihrend
auf den unteren Laststufen die Balken mit gerippter Léngsbewehrung geringere Durch-
biegungen zeigen als Balken mit Glattstahlbewehrung, ist dies bei hoheren Lasten genau

anders herum. Dies wird durch die Bildung der schragen Risse bei Balken mit gerippter
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Abb. 4.19: Rissbilder der Versuchsbalken mit unterschiedlichen Verbundbedingungen im Schub-
feld [64]
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Abb. 4.20: Darstellung der Rissentwicklung in Abhéngigkeit der Verbundeigenschaften [101]

Bewehrung erkldarbar, denn hier kommt es zu stidrkeren Durchbiegungen aufgrund der
Schubverformungen. Bei den glattstahlbewehrten Balken erlaubt die sich einstellende
Bogen-Zugband-Wirkung keine so groBlen Verformungen. Auch erkennbar ist, dass eine
konzentrierte Bewehrungsanordnung zu grofleren Verformungen fithrt als die verteilte
Bewehrungsfithrung.

Eine wichtige Voraussetzung dafiir, dass sich eine Bogen-Zugband-Tragwirkung einstel-

len kann, ist eine gute Verankerung der Lingsbewehrung am Auflager. Hier muss die
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Abb. 4.21: Ergebnisse der Versuche zum Einfluss des Verbundes [70]
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Abb. 4.22: Last-Durchbiegungen in Abhéngigkeit der Lingsbewehrung [70]

ganze Zugkraft aufgenommen werden kénnen [99]. Fenwick und Paulay [3%] untersuch-
ten, welche Schubtragmechanismen welchen Anteil der Querkraft abtragen und fanden
heraus, dass sich bei den Balken, bei denen sich grofie Horizontalverschiebungen ein-
stellten, die Last vor allem iiber einen Sprengwerk- oder Bogenmechanismus abtrugen.
Denn wenn die Horizontalverschiebungen zu grofl werden, verlieren die Betonzéhne ihre
Einspannwirkung und damit die Fahigkeit Verbundkrifte aus der Langsbewehrung auf-
nehmen zu konnen. Gerade bei glatten Stéahlen ist damit der Traganteil des Bogens bzw.
Sprengwerkes sehr dominant, weil sich der Stahl auf seiner gesamten Lénge dehnen kann

und somit grofie horizontale Verschiebungen eintreten.

Der Einfluss des Verbundes wurde ab den 1970er Jahren nur noch wenig betrachtet, denn

die Anwendung glatter Bewehrungsstihle war fiir Neubauten nicht mehr der Regelfall
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und fiir gerippte Stdhle galt der Verbund als sichergestellt. 1999 griff Kim [(6] dieses
Thema wieder auf und fithrte Schubversuche an Stahlbetonbalken durch, die sich darin
unterschieden, dass in einigen der Verbund im Schubfeld kiinstlich aufgehoben wurde
(siehe Abbildung 4.23). Er untersuchte mehrere Balken mit Schubschlankheiten von 3,0

und auch einen mit 4,0.

L, |

3CNB i 3UBB2
; 191
i verbundfreier Bereich
--------------------------------------- . ® o |t |-----------EEEEESEEEEEEEEER------------
o i e
| | | | | | |
"9 573 " 1s2 " 229 573 152

Abb. 4.23: Versuchskorper zur Bestimmung des Einflusses des Verbundes auf die Schubtragfi-
higkeit [66]

Die Balken unterschieden sich im Tragverhalten deutlich voneinander. Der Balken 3CNB
mit vollstdndigem Verbund zeigte einen klassischen Versagensablauf, denn es bildete sich
in der Nihe des auflagernéihesten Biegerisses ein schriger Riss der schnell in die Druck-
zone hinein und gleichzeitig entlang der Lingsbewehrung wuchs. Nach dem Zeitpunkt
der Schrigrissbildung konnte die Last bei schnellem Risswachstum nur noch gering ge-

steigert werden.

Beim Balken mit vollsténdig behindertem Verbund (3UBBI1) stellte sich ein klassisches
Biegeversagen mit klaffenden Biegerissen und einem Versagen in der Druckzone ein. Der
Balken mit gestértem Verbund im gesamten Schubfeld (3UBB2) hingegen zeigten bei
steigender Belastung anschliefend die Biegerisse immer hoher in die Druckzone hinein
wuchsen. Es bildete sich zwar ein Biegeriss im Schubfeld, der eine leichte Neigung in Rich-
tung Last aufwies und sich stark 6ffnete, doch hatte er keinen Einfluss auf das Versagen.
Der Balken wies ein duktiles Bauteilverhalten aus und versagte in der Biegedruckzone.
Der Schubriss in Abbildung 4.24 bildete sich erst nach dem Versagen und hat somit keine
Bedeutung fiir das Tragverhalten.

Der Balken mit nur einem kleinen verbundgestértem Bereich (3UBB3) zeigte ein ganz
dhnliches Tragverhalten, wie der Balken mit gutem Verbund und versagte auf Biegeschub
mit einem Verankerungsbruch. Der Balken mit einer Schubschlankheit von 4,0 und ge-
stortem Verbund tiber fast die gesamte Tragerldnge versagte auf Biegung und bei Bildung
von nur einem maflgeblichen Biegeriss. Die Rissbilder der Balken zum Zeitpunkt des Ver-
sagens sind in Abbildung 4.24 dargestellt. Im nebenstehenden Diagramm ist deutlich zu

erkennen, dass die Abwesenheit des Verbundes im Bereich des Schubfeldes die mafige-



44

bende Versagensart verdndert und somit auch das Trag- und Verformungsverhalten im

Sinne der Vorankiindigung sich hinzu einem duktilen Versagen verschiebt.
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120

100 =

80 —

60 —

40

w0l 4

Mittendurchbiegung in mm
0 1 I | - L1 I | 1 1 | I 1

0 3 6 9 12

__________________________________________________________________

Abb. 4.24: Rissbilder und Last-Verformungs-Verhalten der von Kim untersuchten Balken [(6]

4.2.4. Art der Belastung

Fiir die im Rahmen dieser Arbeit zu untersuchende Vorankiindigung von Schubversagen
und deren rechtzeitige messtechnische Erfassung, ist es wichtig auch den Einfluss der
Belastungsart zu untersuchen. Die typische Vorstellung eines Schubversagens steht in
engem Zusammenhang mit einem Einfeldtrager unter Einzellast. Solche konzentrierten
Finzellasten, wie sie in Laborversuchen aufgebracht werden, sind allerdings fiir eine expe-
rimentelle in-situ Untersuchung oder die meisten vorkommenden Belastungssituationen
im Hochbau von geringerer Bedeutung. Deshalb ist es n6tig, die Unterschiede im Schub-
tragverhalten von Stahlbetonbauteilen bei Gleichstreckenlast im Gegensatz zu Einzellas-
ten aufzuzeigen und vor allem den Rissbildungsprozess und eventuelle Ankiindigungs-
parameter herauszuarbeiten. In seinen umfangreichen experimentellen Untersuchungen
zum Schubtragverhalten untersuchte Leonhardt [76] auch den Einfluss der Belastungs-
art. Dabei stellte er fest, dass die Schubrisse sich stets in der Nidhe der Auflager bildeten
und abhéngig von der Schlankheit der Balken unterschiedlich weit ins Feld hineinlaufen.
Das Versagen trat durch die Einschniirung der Betondruckzone und den damit verbun-
denen Betondruckbruch ein. Die Bruchstelle lag dabei stets zwischen 2,0 und 3,5-h vom
Auflager entfernt (siehe Abbildung 4.25).

In seinen Versuchen fand Leonhardt heraus, dass die Schubtragfihigkeiten von Balken

unter Gleichstreckenlasten um 20 bis 40% grofler waren als die unter Einzellasten. Dies
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Abb. 4.25: Abstand des Schubrisses vom Auflager bei Gleichstreckenlasten [70]

ist vor allem auf den Einfluss des gleichzeitig wirkenden Momentes zuriickzufithren, da
dieses bei Einzellasten an der Schubbruchstelle grofler ist als bei verteilter Last. Auch
fithrt die kontinuierliche Druckspannung infolge der gleichméfligen Belastung zu einer
hoheren Belastbarkeit der Druckzone und damit hoheren Tragfahigkeit.

In den Versuchen ergab sich der Ubergang zwischen Schub- und Biegeversagen fiir Bal-
ken unter Gleichlasten zu a/d = 4,7. Kani [59] verwendete Leonhardts Versuche und
trug diese in seine Schubtal-Darstellung ein (siehe Abbildung 4.26). Demnach liegt die
Senke des Schubtales bei Gleichstreckenlasten nicht ganz so tief wie bei Einzellasten,

aber in einem ahnlichen Bereich der Schubschlankheit.

In den von Riisch [99] durchgefithrten Untersuchungen zu Gleichstreckenlasten versagten
die Balken stets in der Druckzone in einem Abstand von 0,39 -/ vom Auflager und auch
er fand stets hohere Tragfiahigkeiten als bei vergleichbaren Balken unter Einzellasten.
Riisch berichtet, dass bei den Balken unter Gleichlasten das Versagen nicht sofort im
Moment der Rissbildung eintrat, sondern dass die Belastung noch auf 1,07 bis 1,5 ge-

steigert werden konnte.

Krefeld und Thurston [69] kamen in ihren Versuchen zu ganz dhnlichen Ergebnissen. Sie
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Abb. 4.26: Abstand des Schubrisses vom Auflager bei Gleichstreckenlasten [70]
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Abb. 4.27: Schubtal fiir Gleichstreckenbelastung [64]

geben ebenfalls konkrete Positionen des Versagens an, die sich von Riisch bzw. Leonhardt
nur geringfiigig unterscheiden (4 < I/d < 10 : x = 0,2-1;1/d > 10 : x = 2 - d). Auch
bestétigen sie die weitere Laststeigerungsmoglichkeit nach der Schubrissbildung. Diese

ist allerdings abhéngig von Schlankheit und Belastungsart, was sie in dem in Abbildung
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4.28 gezeigten Diagramm darstellen. Es wird ersichtlich, dass gerade fiir grofle Werte
der Schubschlankheit der Zeitpunkt der Schrigrissbildung und des Versagens zeitgleich
stattfinden.
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Abb. 4.28: Einfluss der Schubschlankheit bei Gleichstreckenlast auf das Verhiltnis Bruch- zu
Risslast [69]

Brown [22] fithrte Versuche an identischen Stahlbetonbalken unter unterschiedlichen Be-
lastungssituationen durch und stellte fest, dass Balken und Platten des iiblichen Hoch-
baus aufgrund ihrer gleichméfligen Belastung eher einer geringen Gefahr eines Schub-
versagens ausgesetzt sind. Bei Messungen von Dehnungen im Schubfeld stellte Brown
fest, dass die Dehnungsverteilungen bei konzentrierter und gleichméfiger Belastung sehr
unterschiedlich sind. W&hrend sich unter der Einzellast sehr klar die konzentrierte gerad-
linige Druckstrebe in Richtung des Lagers erkennen ldsst, dhnelt die Dehnungsverteilung
bei Gleichlast dem krummlinigen Trajektorienverlauf nach der linear-elastischen Balken-
theorie (siehe Abbildung 4.29).

4.2.5. weitere Einflussfaktoren

Neben den bereits erlduterten Parametern, wird das Schubtragverhalten von Stahl- und
Spannbetonbauteilen durch weitere Groflien beeinflusst. Diese Grofien, wie zum Beispiel
die absolute Bauteilgrofie (MafBstabseffekt), der Tragwerkstyp (Platte, Rippendecke,
Stahlsteindecke, usw.), die Querschnittsform und eine eventuell vorhandene Vorspan-

nung miissen hinsichtlich ihres Einflusses auf eine Schubbruchgefihrdung, sowie auf das
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Abb. 4.29: Einfluss der Schubschlankheit bei Gleichstreckenlast auf das Verhéltnis Bruch- zu
Risslast [69]

Tragverhalten wihrend eines Belastungsversuches genauer untersucht werden.

4.3. Beurteilung des Schubtragverhaltens im Belastungsversuch
4.3.1. Vorbemerkungen

Im ungerissenen Zustand verhalten sich Stahlbetonbalken, unabhéngig davon, ob mit
oder ohne Schubbewehrung, entsprechend der linear-elastischen Biegetheorie. Bei Be-
lastung stellt sich im Balken ein Spannungszustand mit Hauptdruck- und Hauptzug-
spannungen ein, der mit Hilfe von Hauptspannungstrajektorien anschaulich dargestellt
werden kann. Uberschreitet an einer Stelle im Balken die Hauptzugspannung o, die
Betonzugfestigkeit, wird sich das Betongefiige auflockern bis schliefllich ein Makroriss
entsteht. Anders als Biegerisse verlaufen Schubrisse geneigt und gekriimmt iiber die
Querschnittshohe, weshalb sich Schubbereiche (sog. Schubfelder) einer Betrachtung als

eben bleibende Querschnitte entziehen.

4.3.2. Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung im Zustand Il

Im Moment der Schrigrissbildung &dndert sich das Tragverhalten des Balkens signifi-
kant. Bilden sich in Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung im Schubfeld schrige Risse,
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verliert er seine statische Wirkungsweise nach der Balkentheorie, denn der Schubriss
trennt den Steg, der Druck- und Zuggurt verbindet, so dass ein Zusammenwirken nicht
mehr gegeben ist. Der Stahlbetonbalken versucht, einen anderen moglichen Gleichge-
wichtszustand einzunehmen. Die komplexen Vorgéinge im Inneren des Balkens lassen
sich nicht allgemeingiiltig beschreiben, sondern héngen von vielen verschiedenen Fakto-
ren ab. Verschiedene Forscher haben verschiedenste Vorstellungen iiber die beim geris-
senen Stahlbetonbalken wirkenden Schubtragmechanismen entwickelt und weisen diesen

unterschiedliche grofle Anteile am Lastabtrag zu.

Entsprechend des Ortes an dem sich das Versagen einstellt, werden klassisch drei Versa-

gensarten fiir Bauteile ohne Schubbewehrung unterschieden (siehe Abbildung 4.30).

Biegeschubversagen Verankerungsversagen Stegzugversagen

Abb. 4.30: Klassische Schubversagensarten bei Stahlbetonbalken unter Einzellasten [121]

Fiir die Versuchsvorbereitung und -durchfithrung ist die Darstellung des zu erwartenden
Rissverlaufs und der moglichen Versagensarten in Abhéngigkeit der Schubschlankheit
hilfreich (siehe Abbildung 4.31), da in Abhéngigkeit dieser die zu iiberwachenden Trag-
werksbereiche festgelegt werden miissen. Ob und auf welche Weise sich im Balken nach
der Schrigrissbildung noch ein Gleichgewichtszustand einstellen kann, hingt mafigeblich
von der Schubschlankheit ab:

e In Balken mit kleinen Schubschlankheiten, also kleinen Abstdnden zwischen Last
und Auflager (a/d < 2,5), kann sich die einwirkende Kraft direkt auf das Lager
abstiitzen - es entsteht ein sprengwerk- bzw. bei Gleichstreckenlasten bogenartiger
Tragwerkszustand. Die schrigen Risse bilden sich bei kurzen Schubschlankheiten
in der Regel im Stegbereich und bedeuten aufgrund des direkten Lastabtrages iiber

den Beton keinen kritischen Tragwerkszustand.

e Bei groleren Schubschlankheiten zwischen 2,5 und 6,0 allerdings stellt der Zustand
der beginnenden Entwicklung von Schréigrissen aus Biegerissen meist auch den

Versagensfall dar, denn aufgrund der gréfleren Entfernung zwischen Last und Lager
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und der damit zu flachen Neigung der Druckstrebe ist eine direkte Abstiitzung der
Last moglich. Besonders bei Schubschlankheiten von 2,5 bis 3,0 besteht die Gefahr

eines Versagens unmittelbar nach der Ausbildung des schrigen Risses.

e Bei Schubschlankheiten a/d > 6,0 wird immer das Biegeversagen mafigebend.

a/d<1,5
1 Verankerungsversagen
b 2 Biegeversagen
! 2 3 Bogen-/Druckstrebenbruch
(Zug durch Exzentrizitat)
1,b<a/d<2,5 1
I 5 1 Verankerungsversagen
2 Druckzonenbruch
_1/_‘_ r 2! ."/ Ir '.!
[
2,5<a/d<6,0 l
: 1 Verankerungsversagen
2 Druckzonenbruch
D atni
[
a/d>6,0

1 Biegeversagen

Abb. 4.31: Darstellung der Schubversagensarten in Abhéngigkeit der Schubschlankheit

4.3.3. Biigelbewehrte Stahlbetonbalken im Zustand Il

Das Tragverhalten von Stahlbetonbalken mit Schubbewehrung (aufgebogene Biegebe-
wehrung oder Biigel) unterscheidet sich nach der Schubrissbildung deutlich von dem

unbewehrter Balken. Eine ausreichende Schubbewehrung verhindert nach der Rissbil-
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dung ein Aufklaffen der Schubrisse und verbindet Druck- und Zuggurt so miteinander,
dass eine weitere Laststeigerung maoglich ist.

Um ein duktiles Bauteilverhalten auch bei gar nicht oder schwach bewehrten Stahl-
betonbauteilen sicherzustellen, wurde mit DIN 1045-1 auch fiir Stahlbetonplatten eine
Mindestschubbewehrung in die Bemessung eingefithrt. Diese Mindestschubbewehrung
soll die Aufnahme der Schubrisslast sicherstellen und wird iiber die Betondruckfestigkeit
bestimmt. Wenn in bestehenden Bauteilen eine analoge Mindestbewehrung vorhanden

ist, kann in Belastungsversuchen von einem sehr duktilen Verhalten ausgegangen werden.
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5. Bewertung des Tragwerkszustandes im Belastungsversuch

5.1. Vorankiindigung des Versagens von Stahlbetonbauteilen

Unter der Vorankiindigung des Versagens wird im klassischen Sinne verstanden, dass
kritische Tragwerkszusténde bereits vor ihrem Eintreten deutlich sichtbare Wirkungen
am Tragwerk zeigen. Bei weiterer Belastungssteigerung besteht zunéchst noch eine aus-
reichende Resttragfahigkeit, diese ist jedoch mit groflen Verformungen, exzessiver Riss-
bildung, also im weitesten Sinne mit irreversibler Schidigung des Tragwerks verbunden.
Somit besteht eine enge Verwandtschaft des Begriffs der Vorankiindigung mit dem Be-
griff der Duktilitét. Bei biegebeanspruchten Stahl- und Spannbetonkonstruktionen gibt

es unterschiedliche Versagensformen.

Im Zuge der Querschnittsbemessung werden Biege- und Querkraftversagen unterschie-
den, doch ist die Zuordnung eines versagenden Stahlbetonbauteils zu einer dieser beiden
Versagensarten nicht immer eindeutig. Zum Beispiel bezeichnet der Begriff des Biege-
schubversagens eine klassische Mischform, bei der anfénglich die Biegung die Rissbildung
und Rissaufweitung bewirkt, bis durch die Schwiachung des Querschnittes die Schubtrag-
fahigkeit reduziert wird und sich ein kritischer Schubriss entwickelt. Das Versagen in
Bereichen mit hohen Querkréiften ergibt sich in realen Versuchen meist aus einer Kombi-
nation von Biege- und Schubversagen. Ob das Versagen mit oder ohne Vorankiindigung
eintritt, ist hauptséchlich davon abhéngig, ob das Flielen des Bewehrungsstahls oder
der Bruch des Betons ursédchlich fiir das Erreichen der Grenztragfahigkeit ist. Daher
wird priméres Biegedruckversagen, Biegeschubversagen von Bauteilen ohne Querkraft-
bewehrung, Stegdruckversagen und Durchstanzen als Versagen ohne Vorankiindigung,
sekundéres Biegedruckversagen, Biegezugversagen von Bauteilen mit Querkraftbeweh-
rung und Zugversagen der Querkraftbewehrung dagegen als Versagen mit Vorankiindi-

gung bezeichnet.

In der Richtlinie fiir Belastungsversuche [2%] ist der Begriff der Vorankiindigung jedoch
deutlich weiter gefasst, da er sich nicht nur auf das Versagen selbst, sondern auch auf eine
unzuldssige, den weiteren Gebrauch des Bauteils beeintréachtigende Schidigung bezieht.
Andererseits kann (und muss) durch eine Anwendung geeigneter Messverfahren eine
Strukturverinderung im Bauteil wesentlich frither (also bereits zu Beginn des Schidi-
gungsprozesses) erkannt werden, als dies bei blofler in Augenscheinnahme der Fall ist. Die
Messbarkeit der Vorankiindigung bei Versuchen ist demzufolge auch stark von der ausge-
wéhlten Messtechnik und ihrer sinnvollen Applikation abhéingig. Auflerdem kommt dem
Belastungsregime wihrend der Versuchsdurchfithrung eine entscheidende Bedeutung zu.

Dies soll anhand der folgenden theoretischen Uberlegungen zu Belastungsversuchen an
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Bauteilen mit unterschiedlichem Last-Verformungs-Verhalten demonstriert werden. Als
Belastungsregime wird eine stufenweise Lastaufbringung mit jeweils drei Be- und Ent-

lastungszyklen auf einer Laststufe gewihlt (siehe Abb. 5.1).

AKraft F
P
4 Laststufen
Belastungsdauer
Belastungs-
geschwindigkeit
4
Lastwechsel -
Wiederholungen Griihdiast Entlastungsphase
USW. \/

Zeitt

Abb. 5.1: Belastungsregime mit einheitlichen Laststufen und Lastwechselzahlen
[19]

In Abbildung 5.2 ist die theoretische Last-Verformungs-Beziehung fiir ein Bauteil mit
einem sehr guten Ankiindigungsverhalten dargestellt. Die Uberschreitung der Elastizi-
tatsgrenze wird wéahrend der 8. Laststufe deutlich erkannt. Selbst wenn die zugehorige
Belastung noch vollstédndig aufgebracht wird, ist die damit verbundene irreversible Struk-
turverdnderung und somit die Schidigung wihrend des Versuches wegen des Anstieges
der Arbeitslinie nach Uberschreitung der Elastizititsgrenze noch moderat. Ein Sicher-

heitsrisiko wahrend oder nach dem Versuch besteht nicht.

£ Belastungsstufe

N W R 0 N 0 W

Verformung o

: 2

Abb. 5.2: Last-Verformungs-Kurve mit duktilem Verhal-

ten und Verfestigung
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Abbildung 5.3 zeigt die reale Last-Biegekriimmungs-Funktion fiir ein méfliig bewehr-
tes Stahlbetonbauteil mit d&hnlichem Verhalten. Die betreffenden Messwerte stammen
aus Laborversuchen, bei denen die Versuchsgrenzlast bewusst {iberschritten wurde, um
einen Zusammenhang zwischen dieser und der realen Traglast herstellen zu kénnen. Die
Bewehrung bestand aus heute iiblichem Bewehrungsstahl BSt 500 S mit kontinuierli-
cher Spannungs-Dehnungs-Linie (kontinuierliche Verfestigung). Beim ersten abgebildeten
Lastzyklus wurde gerade die Elastizitdtsgrenze iiberschritten. Jeder weitere Zyklus auf
hoheren Laststufen zeigt deutliche und jeweils zunehmende, dennoch begrenzte plasti-
sche Verformungen. Es ist eine sehr gute Vorankiindigung von Schidigung und Versagen

erkennbar.
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Abb. 5.3: Last-Biegekriimmungs-Linien fiir ein Bauteil mit Stahlversagen und hoherfestem Be-

wehrungsstahl ohne ausgepriigte Streckgrenze [19]

In Abbildung 5.4 ist eine theoretische Last-Verformungs-Beziehung dargestellt, welche
ebenfalls als duktil bezeichnet werden kann. Nach Uberschreiten der Elastizititsgrenze
ergibt sich jedoch ein ausgeprigter FlieBbereich zunéchst ohne Verfestigung, so dass bei
Weiterfithrung des Versuches mit groflen bleibenden Verformungen einschliefflich der da-
mit verbundenen Rissbildung und Riss6ffnung zu rechnen ist. Das Bauteil verfiigt jedoch
iiber eine ausreichende Duktilitdt, so dass die plastischen Verformungen als Vorankiin-
digung zu werten sind und analog dem zuvor beschriebenen Fall kein Sicherheitsrisiko
besteht.

In der praktischen Versuchsdurchfithrung wiirden jedoch schon beginnende Plastizierun-
gen als Indikator fiir das Erreichen der Versuchsgrenzlast und damit als Abbruchkriterien
fiir den Versuch gewertet werden, womit die damit verbundenen Strukturverdnderungen
(bleibende Verformungen, Rissbreiten) innerhalb der zuléssigen Grenzen bleiben. Typi-
scherweise tritt ein solches Bauteilverhalten bei historischen Massivbaukonstruktionen

auf, die oft einen Bewehrungsstahl mit relativ niedriger Festigkeit, ausgepragter Streck-
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Abb. 5.4: Last-Verformungs-Kurve mit duktilem Verhal-

ten ohne Verfestigung

grenze und hoher Bruchdehnung (vergleichbar mit heutigem S 235) besitzen. Die reale
Last-Biegekriimmungs-Funktion fiir einen Stahlbetonbalken mit solcher Bewehrung ist
in Abbildung 5.5 dargestellt. Die Messwerte wurden ebenfalls in den oben genannten
Laborversuchen gewonnen. Alle Lastzyklen zeigen ein nahezu elastisches Verhalten. Erst
im letzten Lastschritt treten ausgeprigte plastische Verformungen auf, ohne dass dies

vorher erkennbar war.

Sl
LAl Al 7
RV AV S - 7

UL p— —

AR ARSI

0,0024 Krimmung [*/mm]

4]
~
o
—
o

Abb. 5.5: Last-Biegekriimmungs-Linien fiir ein Bauteil mit Stahlversagen und niedrigfestem Be-

wehrungsstahl mit ausgepriigter Streckgrenze [19]

Da im vorliegenden Fall der Versuch, abweichend von einem normalen Belastungsver-
such, mit konstanter Last ohne Eingriff weitergefithrt wurde, werden hierdurch auch
entsprechende Schidigungen bewirkt, die ungiinstigenfalls auch zum Versagen des Bau-
teils auf eben der selben Laststufen fiihren kénnen. Abbildung 5.6 zeigt eine Arbeitslinie

mit ausgeprigt nichtlinearen Anteilen bereits auf geringem Lastniveau. Die Definition
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einer Versuchsgrenzlast aufgrund des Last-Verformungsverhaltens ist bei einem solchen
Tragverhalten relativ problematisch, da ein deutlich ausgeprigter Ubergang vom elas-
tischen in den plastischen Bereich bzw. vom schidigungsfreien Bereich in einen Bereich

mit Schéddigung nicht erkennbar ist.
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Abb. 5.6: Nichtlineare Last-Verformungs-Kurve

Dem wird in der praktischen Versuchsdurchfithrung damit begegnet, dass hier auf der
sicheren Seite liegende zuldssige Grenzwerte fiir die maximale bzw. bleibende Gréfle der
jeweils relevanten Verformung festgelegt werden. Fiir letztere muss zwingend ein zykli-
sches Belastungsregime verwendet werden (siehe Abb. 5.1), da diese Informationen nur

nach Entlastung der Konstruktion gewonnen werden kénnen.

Da als wesentliche Ursache fiir das nichtlineare Materialverhalten eine zunehmende Riss-
bildung (Mikro- und Makrorisse) bzw. das Risswachstum zu nennen ist, liefern spezielle
messtechnische Verfahren, die nicht auf die Analyse der Verformungen sondern auf die
Rissbildung abzielen, ggf. eindeutigere Informationen iiber den Ubergang von einem
»stabilen“ in einen ,instabilen“ Bereich. Vorrangig ist hier die Schallemissionsanalyse zu

nennen.

Fin steigender Zuwachs an plastischer Verformung bzw. an SE-Energie zwischen den je-
weiligen Be- und Entlastungszyklen stellt damit auch eine gewisse Vorankiindigung dar.
Das Sicherheitsrisiko wihrend eines solchen Belastungsversuches ist begrenzt, da alle
Indikatoren (Verformungsgrenzwerte, SE-Informationen) auf der sicheren Seite liegen
miissen und der Versuch ,selbstsichernd®, also mittels hydraulischer Lasterzeugung und
mit ausreichend steifer Priiftechnik verformungsgesteuert durchgefiihrt werden muss. Die
Festlegung auf der sicheren Seite hat allerdings zur Folge, dass ein unter Umsténden er-

heblicher Anteil an Tragreserven nicht erschlossen werden kann.
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Abbildung 5.7 zeigt eine Arbeitslinie, wie sie beispielsweise bei Betonzugversagen oder
bei Sprengrissversagen des Verbundes auftreten kann. Bei einem solchen Tragverhalten
ist keinerlei Vorankiindigung vorhanden, der Ubergang vom elastischen Bereich zum
Bruch erfolgt schlagartig. Wenn ein solches Tragverhalten beim Belastungsversuch an
einer bestehenden Konstruktion erwartet werden muss, wére die Versuchsdurchfithrung
mit einem nicht zu beherrschenden Sicherheitsrisiko verbunden. Eine experimentelle

Tragsicherheitsbewertung ist deshalb dann nicht zuléssig.
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Abb. 5.7: Last-Verformungs-Kurve ohne Vorankiindigung

In der Realitét sind natiirlich noch viele andere als die idealisierten Last-Verformungs-
Verlaufe der Abbildungen 5.2, 5.4, 5.6 und 5.7 moglich, vor allem auch als Kombination
dieser. Uberlegungen zum erwarteten Tragverhalten und zur Versagensart beeinflussen
deshalb mafigeblich die Messbarkeit der Vorankiindigung und damit die Sicherheit wéah-

rend eines Belastungsversuches und sind daher fiir jeden Versuch individuell anzustellen.

5.2. Wann ist der Riss ein Riss? - Die Vorankiindigung als Problem des

Betrachtungsmalistabs

Wie in Kapitel 5.1 dargestellt existiert bei Stahlbetonbauteilen eine unterschiedlich star-
ke Ankiindigung fiir ganz unterschiedliche Versagensarten. Der Ablauf des Versagens
eines Stahlbetonbauteiles ist charakterisiert durch das Materialverhalten der beiden be-

teiligten Baustoffe: Stahl und Beton.

Fiir die Bemessung werden die Materialeigenschaften des Betons in der Regel als die eines
homogenen Werkstoffes idealisiert. Allerdings ist Beton ein stark heterogener Werkstoff
und fiir das Verstdndnis tiber das wirkliche Materialverhalten bietet sich eher ein 3 stu-
figes Materialmodell an, wie es Wittmann [120] vorschlug. Dabei wird auf der 1. Ebene
(Mikroebene) die Kristallstruktur des Betons, auf der 2. Ebene (Mesoebene) die einzel-

nen Bestandteile des Betons, wie Gesteinskérner und Zementleim, aber auch Poren und
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vorhandene Mikrorisse und in der 3. Ebene (Makroebene) der Beton als homogenes und

isotropes Material betrachtet [34].

Mikroebene

Makroebene

Mesoebene

Abb. 5.8: Beton auf der Mikro-, Meso- und Makroebene

Der im Stahlbetonbau verwendete Betonstahl ist dagegen ein eher homogener Werk-
stoff, was durch seine regelméfiige Atomgitterstruktur bedingt ist. Sein Trag- und Ver-
formungsverhalten kann deshalb in vielen Fallen ausreichend genau auf der Makroebene

beschrieben werden.

Betrachtet man das Versagen des Verbundwerkstoffs Stahlbeton auf der Makroebene,
dann ergibt sich die bekannte Klassifikation in Versagensarten mit und ohne Vorankiin-
digung, ausschliefllich aufgrund der Eigenschaften des fiir das Versagen verantwortlichen
Materials. Auf der Makroebene betrachtet besitzt nur der Stahl eine duktiles Verhalten
und damit eine gute Ankiindigung des Versagens, wogegen der Beton gerade bei Zug-
beanspruchung als gering bzw. gar nicht duktil eingestuft wird. Dies begriindet die in
Kapitel 5.1 dargestellte Einstufung des Schubversagens eines Bauteiles ohne Querkraft-
bewehrung als ein Versagen mit geringer Vorankiindigung, weil hier die Uberschreitung
der Zugfestigkeit des Betons und das damit verbundene Offnen des Risses das Versagen
einleiten.

Alle Versagensarten im Stahlbetonbau werden dadurch eingeleitet, dass bei einer be-
stimmten Beanspruchung die Zugfestigkeit des Betons iiberschritten wird. Abhéngig da-
von, ob anschlielend der eingelegte Stabstahl diese freiwerdende Kraft aufnehmen kann,

sprechen wir von einem Versagen mit Vorankiindigung oder von geringer Vorankiindi-
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gung. Sicher ist, dass jedes Versagen vor dem FEintreten eine gewisse Vorankiindigung
zeigt. Die Frage, ob diese Vorankiindigung aber registriert werden kann, ist eine Frage des
Raumes und der Zeit. Das bedeutet, dass fiir die Wahrnehmung von kleinsten Struktur-
verdnderungen (Vorankiindigung) der rdumlich zu iiberwachende Bereich richtig gewéhlt
und auch die zeitliche Auflosung der Messergebnisse so ausgelegt werden muss, dass es
moglich ist einen Indikator fiir diese sich vor dem Versagen einstellenden Verdnderun-
gen am Bauteil zu bestimmen. Eine ausschlielliche Betrachtung des Materialverhaltens
auf der Makroebene ist demzufolge nicht ausreichend und die Versagensursachen und

-prozesse der Baustoffe miissen auf niedrigeren Ebenen analysiert werden.

Dies erfordert nicht nur eine rdumlich, sondern auch zeitlich bessere Auflésung des Ver-
sagensablaufs und damit ein verbessertes Verstindnis, was dann die Grundlage fiir eine
messtechnische Erkennung des sich ankiindigenden Versagens bzw. einer Schidigung dar-

stellt.

Um diese Grenze der Schidigung erkennen zu koénnen, muss die primére Versagens-
ursache, namlich die Uberschreitung der Zugfestigkeit des Betons, genauer untersucht
werden. Nachfolgend sollen dazu einige grundlegende Aspekte betrachtet werden. Im
Stahlbetonbau kénnen Risse als ein Anzeichen fiir ein sich ankiindigendes Versagen gel-
ten. Abhéngig von der Gréfle und Anzahl sind Risse demnach schédlich bzw. noch un-
kritisch. Doch wann ist der Riss ein Riss? Und wann stellt der Riss eine Schidigung
fiir eine Stahlbetonkonstruktion dar? Hier spielen neben objektiven, auch philosophische

Aspekte eine Rolle.

Im Stahlbetonbau gelten Risse teilweise als schédlich, obwohl Stahlbeton als Verbund-
baustoff erst gerissen seine eigentlichen Tragqualititen entwickelt. Schédlich sind per
Definition nur solche Risse, die die Tragwirkung oder Gebrauchstauglichkeit bzw. Dau-
erhaftigkeit des Stahlbetons beeintriachtigen. Unter Gebrauchstauglichkeitsaspekten sind
natiirlich alle Risse schéidlich, die dazu fiihren, dass sich der Zustand eines der Verbund-
partner verschlechtert und er infolge dessen seine Funktion teilweise oder vollstindig
verliert. Deshalb wird zum Beispiel durch bestimmte Bemessungs- und Konstruktionsre-
geln eine Rissbreitenbeschrinkung gewéhrleistet, die diese Funktionsverluste verhindern

bzw. stark verzégern soll.

Die Beschreibung der Rissbildung im Stahlbeton wird hauptséchlich mit Hilfe von Er-
kenntnissen aus Zugversuchen an unbewehrten und bewehrten Betonkorpern durchge-
fiihrt. In diesem Vorhaben wird hauptséchlich das Tragverhalten von Bauteilen ohne
Schubbewehrung untersucht, weshalb sich die Ausfithrungen hier ausschliefflich auf das

Zugtragverhalten von unbewehrten Betonkérpern konzentrieren.
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Nach Schorn [105] kann das Tragverhalten eines zugbeanspruchten Betonkoérpers in 4

Phasen eingeteilt werden (siche Abbildung 5.9).
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Abb. 5.9: Zugspannungs-Rissofinungs-Beziehung von Beton, nach Schorn

[105]

Der Betonkorper besitzt bereits vor der Lastaufbringung relativ gleichméBig verteilte
Mikrorisse infolge der Schwindprozesse und Eigenspannungen (siche Abbildung 5.8: Me-
soebene). Diese Mikrorisse zeigen keinerlei eindeutige Orientierung oder Bereiche einer
erhohten Konzentration. Bei steigender Belastung verdndert sich dies zunichst nicht,
was durch den linearen Anstieg der Spannungs-Dehnungs-Bezichung erkennbar ist. Die-
se Phase bezeichnet Schorn [105] als Phase 1. Die 2. Phase ist gekennzeichnet durch
eine weiterhin stochastisch gleichméflige Verteilung von Mikrorissen, die aber infolge der
duBeren Zugkraft nun eine einheitlichere Orientierung zeigen. Die steigende Mikrorissbil-
dung leitet ohne deutlichen Ubergang in die Phase 3 iiber, in der es zu einer verstérkten
Konzentration der Mikrorisse in einem bestimmten Bereich kommt. Dieser Bereich wird
in der Literatur als Rissprozesszone oder auch als Rissband bezeichnet. Otsuka [90] fand
heraus, dass die Grofle der Rissprozesszone vor allem vom verwendeten Grofitkorndurch-
messer des Betons abhingt (sieche Abbildung 5.10 ). Die Breite der Prozesszone kann
nach den aus Experimenten bestétigten Erkenntnissen etwa zum 3fachen des Grofit-

korndurchmessers angegeben werden. Auch Bazant [05] empfiehlt diese Annahme der
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Grofle fiir die Rissprozesszone.

d. .=35mm d, . =15mm

2K RN
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Abb. 5.10: GroBe der Rissprozesszone in Abhéngigkeit der Grofie der verwendeten Zuschlagskor-

ner, nach Otsuka [90]

Die Mikrorisse bilden sich vor allem in den Grenzschichten zwischen Zementstein und
Zuschlag und setzen sich erst dann durch die Matrix fort. Diese Grenzschicht zwischen
Zuschlag und Zementstein besitzt nur eine Haftzugfestigkeit, die ca. 50% bis 60% der
Zugfestigkeit des Zementsteins entspricht. Dies ist zum einen durch die erhthte Was-
seransammlung auf der Gesteinskornoberfliche und dem damit verbundenen erhchten
Porenvolumen und auf der anderen Seite durch die geringe Verzahnung zwischen dem

Zementstein und der glatten Gesteinskornoberfliche begriindet [51].

Nach Erreichen der Zugfestigkeit (der maximal aufnehmbaren Spannung) setzt ein Be-
reich einer ausgepréigten Entfestigung ein. In dieser Phase konzentrieren sich die Mikro-
risse in einem bestimmten Bereich, in der somit auch eine Konzentration von Dehnungen
auftritt (siehe Abbildung 5.11). Die konzentrierte Bildung und Akkumulation von Mi-
krorissen in einem lokal begrenzten Bereich fiihrt zu einer Schwéichung dieses Bereiches,
so dass hier immer mehr Risse entstehen. Diese lokale Zone erhthter Beanspruchung
wird mit steigender Beanspruchung immer kleiner, was dazu fiihrt, dass andere Berei-
che der Probe entlastet werden und sich hier keine neuen Mikrorisse bilden kénnen [34].
Diese lokale Dehnung ist auch problematisch hinsichtlich der Skalierung der Ergebnis-
se, denn eine messtechnisch wahrnehmbare Verschiebung (oder Dehnung) ist stark von
der Messlénge abhéngig. Je grofier der gemessene Bereich neben der Rissprozesszone ist,
desto stérker ist der Anteil der der elastischen riickfedernden Anteile der nicht an der
Rissbildung beteiligten Bereiche des Betonkérpers. Wie Gopalaratnam [13] zeigte, beein-
flusst die Messlénge auch die gemessene Last-Verformungs-Beziehung des Betonkorpers,
denn je grofler der Anteil der mitgemessenen elastischen Riickverformungen des intakten

Betons, desto steiler verlauft der abfallende Ast. Fiir die Messung bis zur maximalen
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Spannung ist die Messldnge nur von untergeordneter Bedeutung, da hier aufgrund des

relativ linearen Materialverhaltens nur geringe Abweichungen entstehen.

Auch nach Erreichen der Zugfestigkeit ist der Beton immer noch in der Lage Zugspan-
nungen iiber den Riss zu iibertragen, da sich hier noch kein Trenn- oder Makroriss
ausgebildet hat. Der Makroriss der Probe wird erst im abfallenden Bereich der Phase 3
erkennbar und die anschliefende Rissoffnung ist nach Schorn als Phase 4 gekennzeich-
net. Die nachfolgende Darstellung von Duda [31] zeigt eine &hnliche Vorstellung iiber die
Phasen der Mikro- und Makrorissbildung. Anders als Schorn verwendet Duda die cha-
rakteristischen Punkte A bis C zur Beschreibung der jeweiligen Zusténde. Dabei stellt
Punkt A, an dem der linear verlaufende Ast sich beginnt zu kriimmen, den Beginn der
konzentrierten Mikrorissbildung dar, die sich zum Zeitpunkt B stark lokalisiert hat, was
zu stark erhohten Dehnungen in diesem Bereich fithrt. Ab Punkt C kommt es Makro-
rissbildung und zur weiteren Offnung des Risses, wobei sich die Verformungen der Probe

ausschlieilich im Bereich des Risses einstellen.
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Abb. 5.11: Darstellung der Rissbildungsprozesse und des Last-Verformungs-Verhaltens von Be-

tonzugkérpern, nach Duda [34]

Die in der Literatur vorhandenen Angaben iiber die Grofle und die Ausdehnung des
Bereiches nach Punkt A, also dem Verlassen des Giiltigkeitsbereiches linear-elastischer
Verformungen, sind recht unterschiedlich und schwanken zwischen 0,5 und 1,0 mal der
Zugfestigkeit. Hassanzadeh [19] definiert z.B. den Zeitpunkt der Mikrorissbildung bei
Zugspannungen zwischen 50 bis 80% der Zugfestigkeit, Reinhardt [96] spricht bei Zug-

spannung von ca. 60% der Zugfestigkeit von einem Abweichen des linearen Spannungs-
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Dehnungs-Verlaufs infolge einer zunehmenden Mikrorissbildung. Dies ist vor allem in der
unterschiedlichen Versuchsdurchfithrung (weg- bzw. kraftgesteuert) und den unterschied-
lichen dufleren Randbedingungen begriindet. Auch die Angaben zum abfallenden Ast der
Spannungs-Dehnung-Kurve schwanken, so dass hier kaum definierte Aussagen moglich
sind (siehe oben: Messldngeneinfluss) und eher phinomenologische Beschreibungen do-
minieren. Hordijk [53] unterteilt den abfallenden Ast der Spannungs-Risséffnungs-Kurve
in zwei Bereiche. Einen ersten, der durch einen starken Abfall charakterisiert ist, weil
sich hier verstérkt Mikrorisse bilden und zusammenwachsen und einen zweiten langsam
abfallenden Bereich, wo hauptséichlich Rissreibungs- und Auszugsprozesse der Gesteins-
korner aus dem Zementstein stattfinden, der Makroriss somit schon vorhanden ist. Damit
ist klar, dass bei der Beschreibung des Zugtragverhaltens der Riss ganz unterschiedlich

definiert ist.

Fiir die hier zu beantwortende Frage nach einer Vorankiindigung eines Versagens bzw.
einer unzuléssig starken Schédigung eines Stahlbetonbauteiles muss also bereits die Pha-

se der Mikrorissbildung und -akkumulation als kritischer Zeitpunkt angesehen werden.

Lenkenhoff untersuchte die Rissbildungsprozesse zugheanspruchter Betonkorper mit Hil-
fe von lichtmikroskopischen Verfahren an Diinnschliffen aus Zugprobekoérpern [74]. Er
berichtet, dass bei unbelasteten, sowie bei Betonkérpern, die zum Zeitpunkt A (siehe
Abbildung 5.11) entlastet worden sind, in den mikroskopischen Aufnahmen keinerlei
lastbedingte Risse erkennbar waren. Erst kurz vor Erreichen der Zugfestigkeit konnten
bei starken Vergroflerungen Mikrorisse vor allem in den Kontaktflichen zwischen Ge-
steinskornern und Zementmatrix beobachtet werden (sieche Abbildung 5.12). Er bezeich-
net den Bereich der abgeschlossenen Mikrorissbildung zu 0,6 bis 0,8 Promille Dehnung
(Messldnge 38 mm).

Abb. 5.12: Mikroskopische Aufnahmen von Mikrorissen in Betonproben [74]
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Die Bildung von Makrorissen muss aber nicht zwingend gleichbedeutend mit einem
schlagartigen Versagen des Korpers sein, denn die sich aus den Mikrorissen bildenden
Makrorisse werden im Verlauf durch die Rissprozesszone immer wieder gestoppt. Das
heterogene Gefiige des Betons auf der Mesoebene verhindert ein Durchschlagen eines
Makrorisses, aufgrund des Vorhandenseins von Poren oder Gesteinskorner. Shah [107]
untersuchte diese Einfliisse genauer und stellte fest, dass verschiedene Rissstoppmecha-
nismen zu einem Stopp der Rissbildung fithren kénnen. Eine Fortsetzung der Rissbildung
bedingt eine weitere Zufithrung von Energie, weshalb auch das Zugversagen von Beton
(auf der Mesoebene betrachtet) eher als sukzessiver Bruchvorgang beschrieben werden

kann.

In eigenen Versuchen und der Auswertung anderer, stellte Shah [107] fest, dass die Grofe
der Gesteinskorner einen erheblichen Einfluss auf die Last-Verformungs-Beziehung hat.
So zeigen Betonkorper mit kleiner Gesteinskérnung einen eher linear elastischen Verlauf
bis zur maximalen Spannung, wogegen Proben mit gréfleren Gesteinskérnern bereits vor
der Zugfestigkeit einen nichtlinearen Verlauf zeigen. Dies ist mit der gréf8eren Umlen-
kung und der verstédrkten Unterbrechung des Wachsens der Mikrorisse begriindet. Die
verschiedenen Rissstoppmechanismen fasst Shah wie folgt zusammen (siehe Abbildung
5.13).

Damit wird deutlich, dass eine beginnende Mikrorissbildung noch keine Schidigungen
im Beton verursacht und erst eine gewisse GroBenordnung an Mikrorissen zu einer Ver-
danderung des Tragverhaltens und damit Schidigung fithrt. Und es wird ebenfalls klar,
dass Beton selbst nach der optisch wahrnehmbaren Makrorissbildung in der Lage, ist

Zugspannungen iiber die Rissufer zu iibertragen.

Abbildung 5.14 aus [83] zeigt, dass der Bereich der sogenannten Rissprozesszone an der
Ubertragung von Spannungen beteiligt ist und erst ab einer bestimmten Risséffnung

diese Uberbriickung der Rissufer nicht mehr moglich ist.

Nach Reinhardt [90] ist in der Rissprozesszone eine Zugspannungsiibertragung moglich,
bis sich eine Rissbreite von 0,16 mm eingestellt hat. Grimm [15] gibt eine &hnliche Gro-
Be von 0,15 mm fiir die Rissoffnung an, ab der keine Zugspannungsiibertragung mehr
moglich ist. Dabei muss beachtet werden, dass diese absoluten Risséffnungsweiten stark

von den in den Versuchen verwendeten Grofitkornungen abhéngig sein miissen.

Da diese Rissbildungs- und -6ffnungsprozesse Hilfe der iiblichen Berechnungsmethoden
nur schwer zu erfassen war, wurde in den 1980er Jahren damit begonnen, bruchme-
chanische Ansétze zum Risswachstum und zur Resttragfihigkeit gerissener Bauteile aus

Metall auch auf Beton zu iibertragen. Aufgrund der heterogenen Betonstruktur und der
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3 Riss wichst gegen Hohlraum

1 Riss wiichst gegen Gesteinskorn 4 Riss wiichst in Bereich gestorten Verbundes
2 Riss wiichst in gestorte Grenzschicht zwischen Gesteinskodrner

Abb. 5.13: Darstellung der Riss-Stop-Mechanismen bei der Mikrorissbildung in Beton, nach Shah
[107]

spannungs- ungeschadigter
freier Riss | Rissprozesszone | Beton
Spannung o

Rissoffnung w Dehnung ¢

Abb. 5.14: Darstellung der in der Rissprozesszone iibertragbaren Zugspan-

nungen bei der Rissbildung, nach Mechtcherine [33]
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oben beschriebenen Lokalisierung der Verformungen mussten neue Modellvorstellungen

entwickelt werden.

Bazant und Oh [13] beschrieben die Rissprozesszone als Rissband (Crackband Theory)
um die Mikrorissbildung und die Entfestigung nach Erreichen der Zugfestigkeit beschrei-
ben zu kénnen. Einen anderen Weg ging Hillerborg [52], der nicht die wirkliche Risspro-
zesszone betrachtete, sondern diese auf eine fiktive Rissebene tibertrug (Fictitious Crack
Model). Fiir die Modellierung der Rissprozesszone wird dabei die nur der Rissoffnungs-
anteil der Zugspannungs-Rissoffnung-Beziehung verwendet. Auch fithrte Hillerborg die
charakteristische Linge [, ein, die die Sprodigkeit des Materials beschreibt und somit
einen mafigeblichen Einfluss auf das Materialverhalten und die Rissbildungsprozesse be-
sitzt. Fiir Beton gibt Hillerborg z.B. an, dass die Linge der Rissprozesszone (siehe Bild

oben) zu 0,3 - [, bis 0,5 - ., angenommen werden kann.

Al=¢e1+w £ w

Abb. 5.15: Spannungs-Rissoffnungs-Beziehung bei Betonzugversuchen, nach Duda [34]

Die vorgestellten Beschreibungen des Zugtragverhaltens von Beton auf der Mikro- bzw.
Mesoebene kénnen, aufgrund der auf der Makroebene dhnlichen Versagensabldufe bei
Schubversagen von Bauteilen ohne Schubbewehrung, auf diese iibertragen werden. Auch
wenn keine absoluten Kennwerte aus den einachsigen Beanspruchungen auf die zwei-
achsige Beanspruchung des Schubfeldes iibertragen werden kénnen, so kénnen doch die

phénomenologischen Prozesse als dhnlich angesehen werden.

Das heif}t, dass auch ein schriiger Riss bereits als Anderung des Tragverhaltens definiert
werden kann, obwohl der Makroriss erst spéter sichtbar wird und dass iiber diesen Riss
noch entsprechende Zugspannungen und damit Anteile der Schubbeanspruchung iibertra-

gen werden kénnen. So lange diese Ubertragung von Zugspannungen im Riss moglich ist,
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bleibt der linear-elastische Verlauf der Hauptdruck- und Hauptzugtrajektorien ungestort
und somit die Balkentheorie giiltig. In dem Moment in dem diese Zugspannungsiibertra-
gungskomponente ausfillt, &ndert sich der innere Spannungszustand. Abhéingig davon,
ob das Tragwerk einen weiteren Gleichgewichtszustand einnehmen kann oder nicht, ist

im Moment des Ausfalls der Zugspannungsiibertragung im Riss die Traglast erreicht.

Unabhéingig davon, welches Modell man zur Schubtragfihigkeit als geeigneter ansieht,
beriicksichtigen nur wenige diese Tragwirkung. Reineck [95] spricht in seinem Zahn-
Modell vor allem der Rissreibung in den unteren Balkenbereichen mit gréofleren Rissoff-
nungen einen erheblichen Anteil des Schubabtrags zu. Doch an der Rissspitze reicht die
Rissgleitung nicht aus, um eine Gleitreibung zu erzeugen, da hier die Rissbreiten sehr
klein sind. Reineck beschreibt den Spannungszustand an der Rissspitze wie in Abbildung
5.16 dargestellt. Dabei ist der obere Bereich des in die Druckzone wachsenden Rissen
A1-R-D durch einen kombinierten Lastabtrag aus Rissreibung und Zugspannungen in
der Rissprozesszone charakterisiert. In Reinecks Modell erhoht sich aus diesen in der
Rissprozesszone iibertragbaren Zugspannungen die Biegeeinspannung des Betonzahnes,

die er aber aufgrund einer geringen Erhohung der Traglast fiir die weitere Berechnung
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Abb. 5.16: Zugspannungsiibertragung in der Rissprozesszone bei schrigen

Rissen, nach Reineck [95]

Zink [123] hingegen zweifelt die Bedeutung der Rissreibung an und weist der moglichen
Beteiligung der Rissprozesszone am Lastabtrag eine gréflere Bedeutung zu. Er verwendet
die Beschreibung der Rissprozesszone nach Hillerborg mit einer Lénge von 0, 3 bis 0,51
und eine idealisierte Beschreibung des Rissverlaufes um die Kraft bestimmen zu kénnen,
die durch die Zugspannungen in der Rissprozesszone iibertragen werden kann. Fiir kleine
Bauteile ist nach Zink der durch diese Zugspannungsiibertragung aufnehmbare Anteil
der Gesamtbruchlast grofer als fiir groflere Bauteile. Zusétzlich schwichen Sammelrisse

bei groflen Balken den Traganteil der Rissprozesszone (siehe Abbildung 5.17).
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Abb. 5.17: Darstellung der Rissprozesszone bei Schubrissen, nach
Zink [123]

Zusammenfassend kann also die Mikrorissbildung im Bereich schriger Hauptzugspannun-
gen als der die Makrorissbildung ankiindigende Prozess bezeichnet werden. Allerdings ist
diese Mikrorissbildung noch nicht zwingend eine Schidigung des Bauteiles, denn bis zur
Bildung des Makrorisses ist eine Zugspannungsiibertragung weiterhin moéglich. Zu beur-
teilen ist hier, wie sich die einsetzende Mikrorisshildung auf das spétere Tragverhalten
des Bauteiles auswirkt. Reineck und Zink verwenden fiir die ansetzbare Zugspannungs-
iibertragung in der Rissprozesszone Ergebnisse aus einachsigen Zugversuchen, doch ist
der Beton im Falle der Schrégrissbildung einer kombinierten Zug-Druck-Beanspruchung

ausgesetzt (sieche Abbildung 5.18).

Sehr umfangreiche Untersuchungen zum zweiachsigen Tragverhalten von Beton fiihrte
Kupfer [70] durch, wobei diese vor allem zur Bewertung der mehraxialen Druck- und

Zugfestigkeit dienten.
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Abb. 5.18: Trajektorienbild mit Darstellung der kombinierten Druck-Zug-Beanspruchung im Steg

von Stahlbetonbauteilen, nach Kani [64]

5.3. Entwicklung von Kriterien und Indikatoren zur Beurteilung der
Schubbruchgefihrdung

Unter Kriterien werden in diesem Zusammenhang all jene Punkte verstanden, deren Ein-
schétzung bereits im Vorfeld eines Versuches eine Entscheidung ermoglicht, ob fiir ein

gegebenes Tragwerk die Gefahr eines Schubversagens besteht oder nicht.

Indikatoren hingegen, sind Anzeichen, die wihrend eines Versuches die Beurteilung er-
lauben, ob der aktuelle Tragwerkszustand kritisch ist oder ob eine weitere Laststeigerung
moglich ist bzw. Hinweise, die eine Bewertung des Schiadigungsgrades eines Bauteiles er-

lauben.

Wie in Kapitel 4 gezeigt, ist die Gefihrdung eines Stahl- oder Spannbetonbauteils auf
Schub zu versagen nicht pauschal zu beurteilen, sondern héngt von vielen einzelnen Fak-
toren ab. Es konnte gezeigt werden, dass fiir bestimmte Kombinationen der vorgestellten
Einflussfaktoren ein Schubversagen allerdings ausgeschlossen werden kann. So gibt das
Schubtal nach Kani (siehe Abbildung 4.9) deutlich wieder, dass ein Schubversagen fiir
bestimmte Schubschlankheitsverhéltnisse direkt ausschlieBbar ist. Damit ist die Beur-
teilung der Schubschlankheit stets der erste zu beurteilende Parameter. Einen weiteren
wichtigen Einfluss stellt der ebenfalls in Abbildung 4.9 beriicksichtigte Lingsbewehrungs-
grad dar, denn besitzt das Bauteil nur einen geringen Biegebewehrungsgrad, so ist die
Biegetragfihigkeit wesentlich frither erreicht, als dass ein Schubversagen eintreten kann.
Leonhardt [78] fasste genau diese Erkenntnisse bereits zusammen und schloss Schubver-

sagen fiir bestimmte Grenzbereiche eindeutig aus (siche Kapitel 4.2.2).

Fiir Tragwerke des iiblichen Hochbaus ist die einwirkende Belastung in der Regel keine
konzentrierte Einzellast, sondern eher eine verteilte Fliachenlast. Fiir den experimentel-

len Nachweis der Tragsicherheit bedeutet dies, dass im Versuch genau diese Belastung
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simuliert wird. Wie alle Versuche mit Gleichlasten gezeigt haben (siehe Kapitel 4.4),
sind nicht nur die Schubbruchlasten der Bauteile grofler als unter Einzellasten, son-
dern auch das Versagen trat nicht so schlagartig ein, die Balken verhielten sich nach
der Schubrissbildung gutmiitiger. Diese Beobachtungen lassen sich durch die verénderte
Momenten-Querkraft-Interaktion im Schubfeld erkléren, die wiederum die Dehnungsver-
teilung im Bauteil und somit auch die Rissbildungs- und Rissentwicklungsprozesse stark

beeinflusst.

FEine genauere praxisgerechte Ausformulierung fiir welche Parameterkombinationen ein

Schubversagen auszuschlielen ist, soll im anschliefenden Fortsetzungsvorhaben erfolgen.

Mit der Kenntnis des Einflusses der Schubschlankheit, der Langsbewehrung und des
Verbundes wird sehr klar, dass das Schubtragverhalten eines Stahlbetonbauteiles vor
allem von der Rissbildung abhiingig ist. Die genaue Position von Biege- und Schub-
rissen ist vor dem Versuch nicht bestimmbar, so dass das Tragverhalten ausschlief3lich
wéhrend des Versuches beurteilt werden kann. Der Tragwerkszustand ist solange un-
kritisch, so lange das Tragverhalten dem des linear-elastischen Balkens entspricht und
somit ein sicherer Gleichgewichtszustand existiert. Die Schidigung des Bauteiles infolge
der Schubbeanspruchung setzt mit der Entstehung des Makroschubrisses und der da-
mit einhergehenden Umlagerung der inneren Kréfte ein. Denn hier ist es ausschlie3lich
abhéngig davon, wie und wo sich der Schubriss entwickelt und ob das Bauteil unter
der gegebenen Belastung einen anderen Gleichgewichtszustand einnehmen kann. Fiir die
Beurteilung des Schubtragverhaltens und des aktuellen Tragwerkszustandes im Versuch
muss deshalb die Rissentwicklung bereits auf sehr niedrigem Entwicklungsniveau mess-

technisch erfasst und beobachtet werden.

Fiir die Definition der Schidigungsgrenze und damit der Versuchsgrenzlast wurden die

nachfolgend erldauterten moglichen Indikatoren entwickelt.

kritische Schubriss6ffnung

Eine kritische Schubrissbreite kann als Indikator fiir den Ausfall der Rissverzahnung gel-
ten. Die Ubertragung der Querkraft iiber den Riss infolge der Rissreibung kann ab einer
gewissen Rissbreite nicht mehr stattfinden und so miissen Druckzone bzw. Lingsbeweh-
rung diese Traganteile iibernehmen. Diese Umlagerung von Kréiften ist gleichbedeutend
mit dem Ubergang des Bauteils in einen kritischen Tragwerkszustand und somit ein

moglicher messbarer Indikator.

Verlauf des Schubrisses im Schubfeld
Schubrisse bilden sich infolge der Uberschreitung der Betonzugfestigkeit im Bereich der

groBten Hauptzugspannungen. Diese verlaufen in der Schwerachse des Bauteils ca. 45°
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Abb. 5.19: Mogliche Indikatoren zur Beurteilung des Schubtragverhaltens von
Stahlbetonbalken

geneigt. AnschlieBend kriimmt sich der Riss stdrker und wé#chst in Richtung der La-
steinleitung bzw. in Richtung des Auflagers. Verhindert der Schubriss bei kleineren
Schubschlankheiten eine direkte Abstiitzung der Last im Lager, weil er die theoretische
Druckstrebe durchkreuzt, ist eine weitere Laststeigerung nicht moéglich und der Balken
versagt. Verlauft der gekriimmte Riss aber unterhalb einer sich einstellenden Druckstre-
be, kann das Bauteil einen sprengwerkartigen Gleichgewichtszustand einnehmen und die

Last {iber den Riss hinweg abtragen.

Fiir grolere Schubschlankheiten, bei denen sich der Schubriss aus einem Biegeriss entwi-
ckelt und gekriimmt in Richtung der Lasteinleitung wichst, kénnte ein moéglicher Indi-
kator fiir das Erreichen der Versuchsgrenzlast auch die Uberschreitung einer kritischen
Schubrissneigung bzw. das Erreichen einer bestimmten Hohe im Bauteil sein. Denn bei
steigender Last wiachst der schrige Riss kontinuierlich bis zur Schwerachse des Bauteiles,
erst ab dort beginnt das Schubrisswachstum instabil zu werden und der Riss schnellt in
Richtung der Last, was zu einer starken Einschniirung der Drukzone und damit zum

Versagen fiihrt.

Druckzonenstauchung oberhalb der Druckstrebe

Andert sich das globale Tragverhalten eines schubbeanspruchten Stahlbetonbalkens,
kann dies z.B. durch die Veréinderung der Dehnungen in der Druckzone messbar erkannt
werden. Infolge des sich einstellenden sprengwerk- bzw. bogenformigen Lastabtrags bei
kleinen Schubschlankheiten kann das Umschlagen der Betonstauchung zu einer Zugdeh-
nung im Bereich der sich ausbildenden Druckstrebe ein Indikator dafiir sein, dass sich der

Lastabtrag und damit der innere Spannungszustand geéndert haben. Fiir grofere Schub-
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schlankheiten kann die Messung der Betondehnung an der Oberseite auch ein Indikator

fiir ein sich ankiindigendes Versagen der Druckzone sein.

Risswachstumsrate (stabiles - instabiles Risswachstum)

Die Messung der Risswachstumsrate, also dem Flédchenzuwachs des Risses in jedem Last-
schritt, ermoglicht die Einschétzung, ob sich das Tragwerk in einem noch stabilen Zu-
stand (geringe Risswachstumsrate) befindet oder ob das Risswachstum stark zunimmt.
Dieser Zustand einer ansteigenden Risswachstumsrate muss im Versuch als ein Indikator
fiir ein sich einstellendes Schubversagen gewertet werden. Die Auswertung der Riss-
wachstumsrate kann mit Hilfe der vorgestellten photogrammetrischen Auswertung der

Fléachendnderungsarbeit erfolgen.

Ende der Biegerissbildung

In zahlreichen Versuchen wurde davon berichtet, dass kurz vor der Schréigrissbildung die
Biegerisse trotz zunehmender Belastung nicht weiter in die Druckzone wuchsen. Dies
deutet darauf hin, dass sich die inneren Beanspruchungen so umlagern, dass eine Kon-
zentration der Dehnung im Schubbereich und die einsetzende Mikrorissbildung zu einer

Entlastung der Biegebereiche des Balkens fiithren.
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6. Ausgewahlte Messverfahren

6.1. Photogrammetrie
6.1.1. Grundlagen der Photogrammetrie

Zusammengesetzt aus den griechischen Wortern ,,photos®, ,, gramma‘ und ,,metron“ be-
deutet Photogrammetrie ,,mit Licht gezeichnetes Messen“. Grundlegend wird sie als Me-
thode verstanden, die es ermoglicht, sowohl die Form als auch die Lage eines beliebigen
Objektes indirekt aus einem oder mehreren Bildern zu rekonstruieren. Das zugrunde
liegende mathematische Modell ist i.d.R. die zentralperspektive Abbildung. Anwendung
findet die Photogrammetrie damit in allen Bereichen, in denen das zu vermessende Ob-
jekt fotografisch abgebildet und ausgewertet werden kann. Geschichtlich steht sie in
engem Zusammenhang mit der Erfindung der Fotografie, die auf Niepce und Daguer-
re im Jahr 1839 zuriickgeht. Als Begriinder der Photogrammetrie gelten der Franzose
Aimé Laussedat und der deutsche Architekt Albrecht Meydenbauer. Wahrend Laussedat
1851 seine Thesen ,,Métrophotographie“ vertffentlichte, prigte Meydenbauer unabhén-
gig davon den Begriff ,,Photogrammetrie“ und baute eine der ersten Messkammern. Mit
der Konstruktion stereoskopischer Auswertegeréte (Stereokomparator) Anfang des 19.
Jahrhunderts wurde die Zuordnung identischer Bildpunkte in unterschiedlichen Aufnah-
men wesentlich vereinfacht. Weitere wichtige Meilensteine in der Entwicklung stellen zum
einen die Erfindung elektronischer Rechner Mitte des 20. und der Ubergang der analogen
zur digitalen Aufnahmetechnik Ende des 20. Jahrhunderts dar. Die elektronische Aus-
wertung ermoglichte den Einsatz beliebig angeordneter Bildverbénde und die simultane
Kalibrierung des Aufnahmesystems. Mit der Verwendung elektronischer Bildsensoren
wurde eine weitgehende Automatisierung der Auswerteabldufe ermoglicht [¢1]. Zudem
konnte mit der Entwicklung verbesserter Sensoren neben der gestiegenen Auflésung die
Bilderfassung iiber den sichtbaren Bereich der elektromagnetischen Strahlung hinaus aus-
gedehnt werden. Tétigkeitsfelder im Bereich der Archéologie, Geologie und Land- und
Forstwirtschaft wurden damit neu erschlossen. Die Etablierung der digitalen Auf- und
Auswertetechnik fithrte zur Einbettung photogrammetrischer Komponenten in anwen-
dungsorientierte Systeme. Beispielhaft kann die Verkniipfung mit CAD-Umgebungen,
die Integration in Qualitdtssicherungs- und Produktionsprozesse oder die Anwendung
in Navigationssystemen autonomer Roboter und Fahrzeuge genannt werden. Aktuel-
ler Trend ist die Entwicklung nutzerfreundlicher Anwendungen, die eine Verwendung
von Photogrammetriesystemen oder -komponenten ohne detailliertes Hintergrundwissen
ermoglichen. Unter Beachtung aktueller Entwicklungstendenzen definiert [3] die Photo-

grammetrie als ,,... art, science, and technology of obtaining reliable information about
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physical objects and the environment by recording, measuring, and interpreting photo-

graphic images and patterns of electromagnetic radiant energy and other phenomena.“.

Die Nahbereichsphotogrammetrie als Teilgebiet der Photogrammetrie befasst sich mit
der Rekonstruktion verhiltnisméfig kleiner Objekte. Dabei kénnen Genauigkeiten von
1:100.000 bezogen auf das Messvolumen erreicht werden. In Abbildung 6.1 sind den
Photogrammetrieanwendungen weitere Messmethoden gegeniibergestellt. Die erreichba-
ren Genauigkeiten bzw. Auflésungen gelten fiir typische Anwendungsfille und héngen

von der Objektgrofe ab.
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Abb. 6.1: Messverfahren in Abhéingigkeit der Objektgrofie und Genauigkeit [30]

Die dreidimensionale Rekonstruktion eines Gegenstandes wird in der klassischen Pho-
togrammetrie iiber die Aufnahme und Auswertung von Bilddaten realisiert. Das hiufig
zugrunde liegende Prinzip der Zentralprojektion beschreibt im Wesentlichen den funk-
tionalen Zusammenhang zwischen den Beobachtungen im Objekt- und Bildraum. Jeder
Punkt im dreidimensionalen Objektraum wird durch geradlinig verlaufende Projekti-
onsstrahlen eindeutig auf der Bildebene abgebildet. Dabei schneiden sich die Strahlen
im Projektionszentrum. Die Zuordnung der Bildpunkte zu den jeweiligen Objektpunk-
ten ist nicht eindeutig. Mathematisch wird das Modell der Zentralperspektive durch die
Kollinearitétsgleichungen beschrieben. Hergeleitet werden diese iiblicherweise aus der
Transformation zweier Koordinatensysteme. Das Kamerakoordinatensystem (x’y’z’) be-
stimmt ein kamerafestes Bezugssystem. Sein Ursprung liegt im Projektionszentrum des

Bildes und wird zunéchst als ebenes, kartesisches Koordinatensystem definiert. Das Ob-
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jektkoordinatensystem (XYZ) ist ein tibergeordnetes, kartesisches Koordinatensystem,
das den Bezug zum Objekt festlegt. Abbildung 6.2 veranschaulicht den Zusammenhang

zwischen den beiden Koordinatensystemen.
Z A

b
1 B1: negativ

B2: positiv

Abb. 6.2: Zentralprojektion

Die Bildlage B1 ist die physische Position der Bildaufnahme. Die Positivlage B2 wird hau-
fig als Vereinfachung bei mathematischen Berechnungen verwendet. Der Ursprung des
Kamerakoordinatensystems wird durch die Lage des Projektionszentrums O (XoYoZo)
im Objektkoordinatensystem beschrieben. Die Ausrichtung ergibt sich aus der Drehma-
trix R, die sich aus den Drehungen um w, ¢ und k zusammensetzt. Als duflere Orientie-
rung bezeichnet man die drei Drehwinkel und die drei Lageparameter des Projektions-
zentrums. Die innere Orientierung gibt den Bezug zwischen Bildkoordinatensystem und
Kamera an. Der Bildhauptpunkt H, der die Abweichung des Lotfu3punktes des Projekti-
onszentrums auf der Bildebene vom Bildmittelpunkt angibt und die Kamerakonstante c
definieren die Lage des Projektionszentrums zum kamerafesten Bildkoordinatensystem.
Abweichungen vom Modell der Zentralperspektive sind als zusétzliche Korrekturpara-

meter Bestandteil der inneren Orientierung.

6.1.2. Messverfahren im bautechnischen Mess- und Versuchswesen

Das bautechnisches Mess- und Versuchswesen unfasst experimentelle Untersuchungen an
Probekoérpern und Bauteilen zur Bestimmung des Materialverhaltens unter vorgegebenen
Bedingungen. Die Akquisition und Auswertung materialspezifischer Kennwerte ermog-

lichen die Verbesserung und Optimierung verwendeter Materialien, Herstellungs- und
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Produktionsverfahren. Die Material- bzw. Bauwerksreaktion unter realen Bedingungen,
so zum Beispiel das Verformungsverhalten einer Briicke mit definierter Lastzunahme,
wird in so genannten in-situ Versuchen analysiert. Ein weiterer Bestandteil des bautech-
nischen Mess- und Versuchswesens ist das Bauwerksmonitoring. Ziel ist die Ermittlung
des aktuellen Bauwerkszustandes wahrend des Betriebes durch die Beobachtung, Er-
fassung und Uberwachung signifikanter Kennwerte iiber einen lingeren Zeitraum. Aus
ihrer tempordren Entwicklung ldsst sich die Verdnderung der Tragfihigkeit und Dau-
erhaftigkeit ableiten, die eine Abschétzung der Restlebensdauer des Bauwerkes zulésst.
Unterteilen lassen sich die Aufgabengebiete des bautechnischen Mess- und Versuchswe-

sens nach [1&] in:

e Bestimmung materialspezifischer Kennwerte
e Baumechanische Untersuchung von Probekérpern, Bauwerksteilen und Bauwerken

e Bauwerksiiberwachung (Monitoring)

Grundlegender Bestandteil des bautechnischen Mess- und Versuchswesens stellt die Ver-
formungs-, Riss- und Schidigungsanalyse dar. Mittels induktiver Wegaufnehmer (IWA)
und Dehnungsmessstreifen (DMS) werden Dehnungen an Objektoberflichen gemessen,
um Riickschliisse auf das Tragverhalten zu ziehen. Der Einsatz photogrammetrischer
Messsysteme steht dabei vielfach in direkter Konkurrenz zu den klassischen Messver-
fahren. Eine Gegeniiberstellung beider Messverfahren am konkreten Beispiel biegebe-
anspruchter Spannbeton- und bewehrter Betonbauteile beschreibt [119]. Whiteman ver-
wendet zur photogrammetrischen Umsetzung einzelne Messmarken und vergleicht deren
Lageéinderung wihrend der Lastzunahme mit den Messergebnissen von induktiven Weg-
aufnehmern. Hauptvorteil der Photogrammetrie gegeniiber IWA und DMS ist die mul-
tidimensionale Auswertung durch eine Applikation. Wiahrend Wegaufnehmer und Mess-
streifen eindimensional Verschiebungen aufnehmen und durch ihre Lange den Arbeitsbe-
reich definieren, ermoglicht die Photogrammetrieanwendung die simultane Auswertung
eines Vielfachen an Messpunkten. Dadurch konnen beispielsweise Risse wesentlich ge-
nauer lokalisiert werden. Zudem ist die Handhabung der einzeln anzubringenden Deh-
nungsmessstreifen oder Wegaufnehmer wesentlich aufwendiger als die Vorbereitung des
Messobjektes fiir die Aufnahme mit optischen Sensoren. Das beriihrungslose Messverfah-
ren erweist sich besonders bei sensiblen Oberflichen als vorteilhaft, denn im Gegensatz
dazu miissen IWA und DMS grundsétzlich mit dem Messobjekt verbunden werden. Dies
erschwert den Einsatz bei Versuchen mit sensiblen Oberflichen. Eine Gegeniiberstellung

der einzelnen Messsysteme ist in Tabelle 6.1 dargestellt.
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DMS IWA Photogrammetrie

Messbereich 0,5mm ... 150 mm lmm ... 4m > 10cm

Messdimension 1-dimensional 1-dimensional 3-dimensional

Genauigkeit 1 %o der Dehnungs- | 1%o des Skalenend- | Messbereich : 1072
dnderung wertes

Messpunktdichte | cmm Bereich  bei | cm  Bereich  bei | pm Bereich
Mehrfachapplikation | Mehrfachapplikation

Zeitaufwand der | grof3 grof3 gering

Vorbereitung

Wieder- nicht moéglich moglich moglich

verwendbarkeit

Tab. 6.1: Vergleich von klassischer und photogrammetrischer Messtechnik

Anwendung der Photogrammetrie im bautechnischen Mess- und Versuchswesen

Photogrammetrische Anwendungen zur Verformungs- und Deformationsmessung im bau-
technischen Mess- und Versuchswesen basieren auf der Bildsequenzanalyse einer oder
mehrerer Kameras. Die Verfolgung und der Vergleich homologer Punkte in Bildern auf-
einander folgender Epochen erméglicht die Detektion und Vermessung von Materialver-
formungen. Strukturarme Oberflichen wie beispielsweise Beton erfordern im Vorfeld der
Messung eine nachtréigliche Texturierung. Grundsétzlich werden zwei Formen der Ober-
flichenstrukturierung unterschieden. Die Verwendung diskret verteilter Messmarken be-
dingt das Aufbringen codierter bzw. uncodierter Marken in einem vorgegebenen Mess-
raster auf der Objektoberfliche. In Abhéngigkeit der Rastergréfie wird die Verformung
bzw. Dehnung zwischen zwei benachbarten Messmarken ermittelt. Dies fithrt speziell bei
der Rissanalyse zur Generalisierung der Rissposition. Trotz hochgenauer Vermessung der
Rissbreite kann die Position nur ungenau bestimmt werden. Weitere Nachteile des diskre-
ten Punktmusters stellen sowohl der hohe Applizierungsaufwand als auch die moégliche
Akkumulation der Rissbreite beim Auftreten mehrerer Risse zwischen zwei benachbarten
Marken dar (vgl. dazu Kapitel 7.1). Untersuchungen zur Detektion und Vermessung von
Rissen bei Belastungsversuchen an Stahlbetontragwerken unter Verwendung diskreter
] und |

zur Deformationsanalyse basierend auf der Farbauswertung unterschiedlich kolorierter

Punktmuster werden in | | detailliert vorgestellt. [9] beschreibt ein Verfahren
Messmarken. Neben der Verwendung applizierter Marken kann auch die natiirliche Tex-
tur bzw. ein kiinstlich aufgebrachtes Muster zur Deformationsanalyse verwendet werden.
Finen Ansatz zur Rissdetektion und -messung basierend auf einer kiinstlichen Oberfla-
| géinzlich auf eine

chenstrukturierung stellt [17] vor. Im Gegensatz dazu verzichtet |
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nachtrigliche Texturierung der Oberfliche. Mit Hilfe des Wallis-Filters nimmt Barazzetti
eine lokale Kontrastanpassung in den Bilddaten vor, um natiirliche Strukturen hervor-
zuheben. Unabhingig von der Art der Oberflichenstrukturierung werden anschlieend
durch den Einsatz von Bildmatching Methoden homologe Punkte in einer Bildsequenz
zur Generierung eines dichten Verschiebungsvektorfeldes oder Dehnfeldes verfolgt. Diese
bilden die Voraussetzung fiir Analysen der aufgetretenen Verformungen oder Deforma-

tionen.

In Hinblick auf das aktuelle Forschungsthema wird im Folgenden gesondert auf Beispie-
le der bautechnischen Deformations- und Rissanalyse eingegangen. Der Abschnitt fasst
aktueller Untersuchungen im Bereich der baumechanischen Belastungsversuche und des
Bauwerksmonitorings hinsichtlich der Detektion und Uberwachung von Rissen zusam-

men.

Fiir die Untersuchung des Trag- und Verformungsverhaltens von Stahlbetonbauteilen
werden hauptsichlich Laborversuche durchgefiihrt. Dies gilt auch fiir die Bestimmung
von Versuchsgrenzlastindikatoren von Betonstrukturen mit gerigem Ankiindigungsver-
halten. Die damit verbundene Untersuchung des Schubrissverhaltens steht bei [51] im
Vordergrund der Untersuchungen. Ausgehend von den photogrammetrisch detektierten
Rissbreiten wurde eine mogliche Kraftiibertragung durch Rissreibung bei Querkraft-
versuchen betrachtet. Dazu wurde das Schubfeld mit einem gleichméfiigen Raster an
Messmarken versehen. Zur Bestimmung der Rissbreite und Rissuferverschiebung wur-
den Rechtecke aus je vier benachbarten Messmarken betrachtet. Nach der Separation
der gerissenen Elemente konnte die Rissbreite und -verschiebung unter Vernachlissigung
der spannungsbedingten Dehnung nach [10] ermittelt werden. Das gleiche Verfahren
nutzen auch [11] und [72] in ihren Untersuchungen. Sie beschéftigen sich mit der De-
tektion und Vermessung von Rissen in unterschiedlichen Belastungsepochen. Ausgehend
vom globalen Dehnungsmaximum zwischen zwei benachbarten Messmarken werden an-
grenzende Bereiche hinsichtlich eines unproportionalen Dehnungsanstieges untersucht.
Zusatzliche Restriktionen wie die Rissvorzugsrichtung oder der minimale Rissabstand
flielen in den Algorithmus mit ein. Die Extraktion des Rissbildes stellt anschliefend die
Grundlage zur Rissvermessung dar. Eine Méglichkeit zur Rissbreitenbestimmung unter
Verwendung einer kiinstlichen Oberflichenstrukturierung stellt [73] vor. Unter Verwen-
dung iiblicher Matching-Verfahren werden homologe Punkte zur Deformationsmessung
in einer Bildsequenz ermittelt. Der Rissverlauf wird unter Verwendung mehrerer mor-
phologischer Operatoren vektorisiert. Durch die Kombination der Deformationsmessung
und der Kenntnis des Rissverlaufs lidsst sich anschliefend die Risséffnung aus der Ver-

schiebung der Rissufer zueinander ableiten. Die Rissufer werden durch je zwei homologe
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Punkte reprisentiert, wobei sich deren Patchfenster moglichst nah am Riss befinden oh-

ne ihn zu beriihren.

Neben den labortechnischen Untersuchungen von Bauteilen gibt es eine weitere Mog-
lichkeit die Trag- und Verformungsfihigkeit von Bauwerken zu untersuchen bzw. zu
iiberpriifen. Sogenannte in-situ Versuche dienen der Bestimmung der Bauwerksreaktion
unter realen Bedingungen. Dabei wird das Verformungsverhalten bei einer definierten
Lasterh6hung in Echtzeit gemessen, damit der Versuch vor dem Eintreten irreversibler
Schadigungen abgebrochen werden kann. Die Ergebnisse der Untersuchung flieflen in die
Zustandsanalyse der Bauwerke ein. Einen Uberblick der historischen Entwicklung von
Deformationsmessungen an Briickenbauwerken gibt [50]. Er fasst den Einsatz photogram-
metrischer Messverfahren chronologisch von 1985 bis 2003 zusammen. Unter anderem
beschreibt er den Ansatz von [2]. Dieser untersucht die Tragfihigkeit einer Bogenbriicke
mit 27m Spannweite. Die photogrammetrische Deformationsmessung wird durch den
Einsatz induktiver Wegaufnehmer verifiziert. Unter der Voraussetzung einer zweidimen-
sionalen Verformung wurde ein vereinfachter Kameraaufbau verwendet. Damit wurden
Messmarken am Bauwerk und unbeeinflusste Passpunkte in der Umgebung der Briicke

aufgenommen und ausgewertet (sieche dazu Abb. 6.3). Wird beim Ein-Kamera-Aufbau

Abb. 6.3: Briicken-Deformationsmessung [2]

die Kamera orthogonal und bewegungsinvariant zum Objekt ausgerichtet, ist die Ver-
formungsmessung in Abhéingigkeit vom Mafistab direkt aus der Koordinatendnderung
im Bild zu bestimmen. Bei fehlender Orthogonalitit wird eine vorangestellte Entzer-
rung der Bilder iiber die Passpunkte notwendig. Die relative Verformungsanalyse zur
Ausgangslage hat den Vorteil, dass sich systematische Fehler der dufleren und inneren

Orientierung bei der Differenzbildung minimieren. In Bezug auf die Bildgréfle bleiben
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kleine Verformungen daher unbeeinflusst von Objektivverzeichnungen. Der Aufbau er-

moglicht dadurch eine Reduzierung der Rechenzeit und ein hohes Genauigkeitspotenzial.

Neben Tragfahigkeitsuntersuchungen unterliegen Bauwerke und vor allem Briicken regel-
miéBigen Inspektionen. Die erhobene Zustandsanalyse dokumentiert Schiden und Mén-
gel und bewertet die Trag- und Verkehrssicherheit. Besonders fiir die Uberwachung und
Dokumentation wurden in den letzten Jahren verstirkt photogrammetrische Systeme
zur Unterstiitzung entwickelt und eingesetzt. [117] beschreibt einen 2-Kamera-Aufbau
zur automatischen Briickeninspektion mittels Schwenkarmkonstruktion. Bereiche auf der
Briickenunterseite werden gefilmt und mogliche Risse detektiert und vermessen. Eine
Sichtpriifung im Vorfeld kann dennoch nicht ersetzt werden. In Deutschland wird der
Ablauf der Briickenpriifung in der DIN 1076 [33] und der zugehérigen Auswerterichtli-
nie RI-EBW-PRUF [23] geregelt. Eine Sichtpriifung erfolgt jahrlich und wird durch eine
detaillierte Hauptpriifung alle sechs Jahre ergénzt. Das von Niemeier und Stratmann
vorgestellte Rissmonitoring-System DRS dient der Dokumentation und Beweissicherung
von Schadstellen wiahrend der Bauwerkspriifung auf Grundlage der genannten gesetzli-
chen Vorschriften [27], [2], [L15]. Das photogrammetrische System beschrénkt sich auf
die Verwendung einer Kamera, die in einem robusten Metallzylinder fixiert ist (siehe
Abb. 6.4). Dadurch wird ein fester Aufnahmeabstand und die Stabilitdt der Kamera-

orientierung gewéhrleistet. Fiir eine gleichmiflige Ausleuchtung und die Abschirmung

Abb. 6.4: Rissmonitoring-System DRS [37]

des Untersuchungsgebietes gegen externes Streulicht sorgen im Inneren des Zylinders
angebrachte LEDs. Die Datenakquisition erfolgt durch das Aufsetzen des Systems mit

seiner Auflageseite auf den zu untersuchenden Betonbereich. Bei jedem Einsatz werden
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Kontrollmarken im Inneren des Zylinders mit aufgenommen. Diese wurden im Vorfeld
hochgenau vermessen und dienen der Skalierung der Bilddaten. Gleichzeitig werden sie
zur Kontrolle der aktuellen Sensorlage mit der Orientierung zum Kalibrierungszeitpunkt
verwendet. Die Risserkennung und -vermessung erfolgt in der anschlieBenden Auswer-
tung. Die Rissverfolgung und -polygonisierung wird nach Festlegung eines Start- und
Endpunktes iiber den Polyline-Fly-Fisher-Algorithmus realisiert. Zur Berechnung der
Rissbreite werden senkrecht zum Rissverlauf ausgerichtete Grauwertprofile entlang des
polygonisierten Risses bestimmt und ausgewertet. Anschliefend kénnen Rissbreite und
-ldnge abschnittsweise mit vorangegangenen Messungen verglichen werden. Die Weiter-
entwicklung des Systems beinhaltet die Bestimmung der Rissbreite und -verschwenkung
iiber einen korrelativen Ansatz. Dabei werden die Rissufer miteinander verglichen, um
die maximale Korrelation und damit die notwendige Translation und Rotation zu ermit-
teln. Fiir eine Hervorhebung der Rissufer wurde der Tubus mit einer roten und einer
blauen LED ausgestattet. Durch die schrige Beleuchtung der Rissufer wird eine bessere

Kantendetektion im jeweiligen Farbraum erméglicht (sieche Abb. 6.5).

Abb. 6.5: Korrelativer Ansatz: Technische Umsetzung und Ergebnisse [37]

6.1.3. Einsatz der Photogrammetrie zur Bestimmung von

Versuchsgrenzlastindikatoren

Nachdem der Stand der Technik in Bezug auf die Deformations- und Rissanlayse im Bau-
wesen als auch mogliche Verfahren zur automatischen Rissextraktion besprochen wurden,
beschéftigt sich der folgende Abschnitt mit einem neuen Ansatz der Rissdetektion und

-analyse.

Motivation
Die Anwendung von zwei oder mehr Kameras erlaubt die dreidimensionale Auswertung
einer beobachteten Szenerie und wird in [14], [73] und [119] beschrieben. Der Informa-

tionsgewinn durch Nutzung einer zweiten oder dritten Kamera ist verbunden mit den



82

steigenden Anschaffungskosten und einem Mehraufwand beim Versuchsaufbau und der
-auswertung. Fiir den Fall einer ausschliefllich zweidimensionalen Verformung bietet die
Verwendung einer einzelnen Kamera die Moglichkeit der Rissdetektion. Eine orthogonale
und bewegungsinvariante Ausrichtung der Kamera zur planen Objektoberfliche gestat-
tet die direkte maflistabsabhingige Extraktion der Deformation aus den verdnderten
Bildkoordinaten einer Bildserie. Zusétzlich werden systematische Fehler wie die Bild-
verzeichnung bei der Differenzbildung zur Deformationsbestimmung fiir den Fall kleiner
Verschiebungen kompensiert. Die Deformationsmessung unter Verwendung zweidimen-
sionaler und dreidimensionaler Auswertealgorithmen wird in [10] verglichen. Eine Uber-
sicht der zweidimensionalen Techniken zur Dehnungs- und Verschiebungsmessung stellt
[91] zusammen. Die Kompensation von Bewegungen in Tiefenrichtung unter Verwendung
objektseitig telezentrischer Objektive wird in [I 16] diskutiert. Vorteil der parallel zur op-
tischen Achse verlaufenden Strahlen im Objektraum ist die Abbildung ohne perspektive
Verzerrung. Weiterhin wirken sich axiale Objektbewegungen nicht auf den Abbildungs-
mafistab aus, fiihren jedoch beim Verlassen des Schérfentiefebereichs zu einer unschar-
fen Aufnahme. Durch den speziellen Strahlengang objektseitig telezentrischer Objektive
konnen somit nur Objekte kleiner gleich dem Durchmesser der Objektivaustrittséffinung
abgebildet werden. Die Bauform bedingt daher hohe Anschaffungskosten und einen ein-

geschrinkten Anwendungsbereich.

Die Vielzahl moglicher Aufnahme- und Auswertetechniken zur Deformations- oder Riss-
detektion aus Bildsequenzen erfordert eine konkrete Abgrenzung der Ziele fiir den Bereich
der photogrammetrischen Auswertung. Die Bestimmung von Versuchsgrenzlastindikato-
ren an Stahl- und Spannbetonkonstruktionen mit geringem Ankiindiungsverhalten steht
im Fokus des Forschungsprojektes. Folgende Eigenschaften und Anforderungen an die

bildbasierte Rissdetektion kénnen wie folgt zusammengefasst werden:

e Robuste Detektion und Analyse zweidimensionaler Deformationen
e FEinsatz kostengiinstiger Kamera- und Auswertetechnik

e Auswertung im Anschluss an den Versuch (on-line Auswertung ist fiir das Fortset-

zungsvorhaben geplant)

Daraus abgeleitet ergibt sich die Verwendung eines Aufnahmesystems bestehend aus
einer Konsumer-Kamera, welche orthogonal zur Objektoberflache ausgerichtet wird. Bei
der zweidimensionalen Auswertung der Bilddaten zur Rissdetektion und -analyse wird

die relative Lageverdnderung der Kamera zur untersuchten Oberfliche ausgeschlossen.
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Idee

Das zugrundeliegende Konzept der Rissdetektion zur Untersuchung des Schubverhaltens
mit geringem Ankiindigungsverhalten basiert auf der Deformationsmessung kleinster
Dreiecksflichenelemente. Mittels der Delaunay-Triangulation werden regelméflig ange-
ordnete Gitterpunkte oder durch Interest-Operatoren ausgewihlte Feature-Punkte im

Bild zu einem Dreiecksnetz vermascht (siehe Abb. 6.6). Homologe Eckpunkte der Drei-

/ ¢

Abb. 6.6: Kamerabild mit iiberlagertem Dreiecksmesh

ecke werden in einer Serie aufeinander folgender Bilder unter Verwendung des Least-
Squares-Matching mit hoher Genauigkeit verfolgt. Zu Beginn eines Versuches besitzt
jedes Dreieckselement einen spezifischen Fldcheninhalt. Durch den Vergleich homologer
Dreiecke in einer Bildserie kann die inkrementelle bzw. absolute Flachenénderung im Ver-
héltnis zur Ausgangsfliche bestimmt werden. Dadurch wird die Lokalisierung von Deh-
nungsmaxima auf der Bauteiloberfliche ermoglicht. Die Flichendehnung verhélt sich bei
rotatorischen oder translatorischen Bewegungen des Versuchskorpers parallel zur Kame-
ra invariant, da die ins Bild projizierten Dreiecke keiner Mafistabsdnderung unterliegen.
Den geometrischen Zusammenhang verdeutlicht Abbildung 6.7. Sowohl eine Verénde-
rung des Kameraabstandes zur untersuchten Oberfliche (Az # konst.) als auch eine
Kippung der Kamera bzw. des Versuchskorpers (Drehung um x- bzw. y-Achse) fithrt zu
einer verénderten Dreiecksfliche und damit zu einer scheinbaren Dehnungsédnderung. Ei-
ne Detektion dieser Effekte ist beispielsweise durch den Vergleich der Seitenverhéltnisse
der einzelnen Dreieck innerhalb einer Bildsequenz moglich. Diskontinuitéiten sollten zum
einen als globale Deformationen erkennbar und zum anderen wahrend der Rissdetektion

teilweise kompensierbar sein (siehe Kapitel 7.1).



84

Abb. 6.7: Normalfallkonfiguration fiir 2D Bildauswertung

Geometrischer Nachweis
Der Begriff der Volumendehnung wird in der Mechanik als relative Volumenénderung
ey eines Korpers unter einer definierten Krafteinwirkung verstanden. Sie wird aus dem

Verhéltnis von Volumen#inderung zum Ausgangsvolumen definiert [55]:
V-V _ AV
Voo W

Die inkrementelle Volumenénderung ergibt sich aus dem Produkt der Langen&dnderun-

ey = (61)

gen der drei Koordinatenrichtungen x, y und z. Fiir den zweidimensionalen Fall bleibt
die Dehnung in z-Richtung unberiicksichtigt. Die sich ergebende Flichendehnung wird

berechnet mit:

A-ay_aa
Ay Ao

Betrachtet man ein infinitesimales Flidchenelement im unbelasteten und belasteten Zu-

eq = (6.2)

stand, so gilt fiir die Flachen vor bzw. nach der Verformung:

Ay = dx-dy (6.3)
A = (I+4e)dr-(1+¢€,)dy (6.4)

FEinsetzen in Gleichung 6.2 ergibt :

ol = (1+ ex)dd - (1+¢,)d) — df;l/j . e
A = a5 i (I1+e) - (14+¢) -1 (6.5)
AA

eq = 7:6m—|—6y+ﬁx'€y (66)
Ao

Die Flachendehnung ist ausschliefllich von der Dehnung in die jeweilige Koordinatenrich-

tung abhéngig. Die Fldchenzunahme durch eine duflere Krafteinwirkung wird nicht durch
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die Grofle oder die Lage des Dreiecks beeinflusst. Zusétzlich fiihrt der relative Charakter
der Flachendehnung zur Reduzierung der Gesamtverschiebung um den Translations- und
Rotationsanteil. Die Verringerung der Dehnung einzelner Dreiecksflichen um die mittlere

Dehnung der Gesamtfliche ermoglicht die Verstédrkung der Dehnungsdifferenzen.

Uberpriifung an synthetischen Daten
Im vorigen Abschnitt wurde sowohl die Lage- und Rotationsinvarianz als auch die Sen-
sibilitdt des Fldcheninhaltes von Dreiecken zur Detektion von Rissen besprochen. Im

Folgenden soll dies an einem synthetischen Beispiel verdeutlicht werden. Abbildung 6.8

Abb. 6.8: Synthetische Dreiecksvermaschung 200x100 mm
(skaliert)

zeigt dazu eine vorgegebene Dreiecksvernetzung. Thre Grundfliche betriagt 200x100 mm.
Diese Fliache wurde in Abbildung 6.9 auf 250x105 mm vergrofert. Damit entspricht die
Flachendehnung:

L _ A=Ay _ 26250 — 20000
AT T4, 20000

=0,3125 (6.7)

Es ergibt sich eine Vergroflerung der Gesamtfliche von Abbildung 6.8 zu 6.9 von:
fn=1+eq=1,3125 (6.8)

Zusétzlich zur Dehnung des Dreiecksnetzes wurde in Abbildung 6.9 ein Riss simuliert,
indem die Knoten in Rissndhe nach auflen verschoben wurden. Fiir fiinf ausgewéhlte
Dreiecke wurde die Fldche vor und nach der Verformung ermittelt. Sowohl die Fliachen-
inhalte als auch die Vergroferung der Fliachen f4 ist fiir alle fiinf Dreiecke in Tabelle
6.2 zusammengefasst. Die im Vorfeld berechnete Flachenvergéferung f,,, = 1,3125 kann
damit fiir die Dreiecke 2, 4 und 5 bestétigt werden. Die durch den Riss zusétzlich ver-
ursachte Dehnung der beiden Dreiecke 1 und 3 ist sehr gut durch die grofleren Werte
von f4 zu erkennen und bestétigt die Dreiecksflachendehnung als geeignete Methode zur

Rissdetektion.
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v

Abb. 6.9: Dreiecksvermaschung nach Verformung 250x105 mm (ska-

liert) mit simuliertem Riss

Dreieck Flache Ag Flache A, fa
1 167,433730 236,667968 1,4135
2 202,418274 265,612258 1,3122
3 144,597751 203,125894 1,4048
4 309,019477 405,593865 1,3125
5 152,439702 200,087784 1,3126

Tab. 6.2: Flichendehnung fiir synthetischen Datensatz

6.2. Schallemission
6.2.1. Grundlagen der Schallemissionsanalyse

In Stahlbetonbauteilen bilden sich schon bei relativ geringer Beanspruchung zahlrei-
che Mikrorisse, die bei steigender Last zu Makrorissen wachsen und dann auch an der
Oberfldache sichtbar werden. Aus Vertréiglichkeitsbedingungen muss sich das Bauteil bei
Belastung verformen. Diese Verformung ist verbunden mit einem fortschreitenden Riss-
wachstum und erfolgt an der Rissspitze durch plastische Verformungen in einer bestimm-
ten Zone (Rissprozesszone) in der die Energie inelastisch dissipiert wird (siehe Kapitel
5). Ein Teil der freigesetzten Energie wird bei der Bildung neuer Oberflichen umgewan-
delt und der restliche Teil breitet sich als Schallemission in Form von elastischen Wellen,
ausgehend vom Ort der Schidigung, im gesamten Korper aus. Sprode und heterogene
Materialien wie Beton- und Stahlbeton haben eine hohe materialspezifische Schallemis-
sionsrate, was wiederum Einfluss auf die Stérke der entstehenden Schallemissionen (SE)
hat. Im Beton existieren verschiedene Ursachen (Quellmechanismen) fiir die Entstehung
von SE. Sie kénnen bei Mikrorissbildung in der Kontaktzone von Zuschlagskérnern und
Zement, bei der Vereinigung von Mikro- zu Makrorissen oder infolge von Reibung zweier

Rissufer entstehen. Mit Hilfe von piezoelektrischen Sensoren werden diese elastischen
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Wellen an der Oberfliche des Korpers aufgenommen, in Spannungssignale gewandelt
und iiber einen Vorverstidrker gelangen diese Informationen zum Aufzeichnungsgerét.
Aufgrund der werkstoffeigenen Materialdampfung sind die Bereiche, in denen diese elas-
tischen Wellen vom Sensor aufgezeichnet werden koénnen, begrenzt. Die Auswahl und

Anordnung der Sensoren muss daher gezielt auf das Messergebnis abgestimmt sein.

Transientenrekorder g
AD-Wandler und Speicher o=

£
Iy

Vorverstarker mit Analogfilter

ErOo—
yeyursaBiyg ayosibo|

Probekdrper, in dem durch Belastung
Schallemissicnen erzeugt werden

Abb. 6.10: Prinzipdarstellung der Messkette bei der SEA [71]

Den prinzipiellen Aufbau einer Messkette fiir die Schallemissionsanalyse (SEA) zeigt Ab-
bildung 6.10. Die aufgezeichneten Daten kdnnen auf zwei verschiedenen Wegen analysiert
werden. Es wird die parameterbasierte (qualitative) und die signalbasierte (quantitati-
ve) SEA unterschieden. Erfolgt die SEA parameterbasiert, werden fiir die SE-Signale nur
einzelne charakteristische Parameter identifiziert und gespeichert. Aufgrund der hohen
Speichergeschwindigkeit und der geringen zu speichernden Datenmengen ist damit eine
Online-Auswertung der SEA-Ergebnisse moglich. Die aufgezeichneten Parameter kon-
nen u. a. der Signalbeginn, die Signaldauer, die Maximalamplitude, die Anstiegszeit bis
zum Erreichen der Maximalamplitude, die Counts (Schwellwertiiberschreitungen) und

der Energiegehalt eines Signals sein [112].

Bei der signalbasierten SEA werden die elastischen Wellen als transiente Signale auf-
gezeichnet und im Nachgang ausgewertet. Der Vorteil hierbei ist, dass die SE-Signale
vollstandig vorliegen und so verschiedenste nachtrigliche Auswertungen beziiglich des
Schiadigungsvorgangs moglich sind. Damit konnen der Bruchvorgang lokalisiert und wei-

tere Eigenschaften bestimmt werden [71].
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6.2.2. Anwendung der Schallemissionsanalyse im bautechnischen Mess- und

Versuchswesen

Im Bauwesen wird die SEA bereits seit vielen Jahren zur Werkstoffpriifung eingesetzt.
Auch in anderen Bereichen, wie der Medizin, der Elektrotechnik oder dem Maschinen-
bau findet dieses Priifverfahren Anwendung. In der Seismologie werden &dhnliche SE-
Verfahren fiir die Auswertung von Erdbeben und Plattenbewegungen genutzt. Im Mas-
sivbau dient die SEA hauptsichlich zur Untersuchung von Bruchvorgidngen in Beton.
Meist wird die SEA bei Bauteil- und Baustoffpriifungen im Labor durchgefiihrt, aber
auch bei der experimentellen Bewertung der Tragsicherheit bestehender Konstruktionen

wird die SEA eingesetzt.

Die Schallemissionsanalyse ist vor allem fiir die Untersuchung von schallemissionsaktiven
Prozessen, wie Schubbriichen, Betondruckbriichen, Stahlflieen, Verbundversagen, Ver-
ankerungsbriichen oder Stabilitétsversagen eine hilfreiche Ergéinzung zur konventionellen
Messiiberwachung und ermdoglicht eine Identifizierung bereits geringster Strukturverin-
derungen. Fiir die Untersuchung von Spannbetonbauteilen ist die SEA eine unverzichtba-
re Messtechnik, da auch Mikrorissbildung sicher detektierbar ist und so eine intolerable

Schidigung des Bauteils wihrend des Versuches vermieden werden kann.

6.2.3. Einsatz der SEA zur Bestimmung von Versuchsgrenzlastindikatoren

Fiir die in diesem Forschungsvorhaben fokussierte experimentelle Tragsicherheitsbewer-
tung von Massivbaukonstruktionen mit geringem Ankiindigungsverhalten ist die SEA
besonders geeignet, um Bauteile zu untersuchen, die aufgrund ihrer Geometrie nur
schwierig bzw. beschrankt zugénglich sind. So ist die versuchstechnische Beobachtung
und Durchfithrung von Messungen an Deckenkonstruktionen nur von oben bzw. unten
moglich. Gerade fiir das primér zu untersuchende Risiko eines Schubbruches ist die al-
leinige Uberwachung des Tragwerkes von der Unter- bzw. Oberseite unzureichend, da
vor allem die Schubrissentwicklung ein Kriterium zur Beurteilung des Tragwerkszustan-
des darstellt und diese im Bauteilinneren ablauft. Fiir den Einsatz der SEA bei in-situ
Belastungsversuchen an Stahl- und Spannbetonbauteilen ist nur die parameterbasierte
SEA sinnvoll, da die Auswertung der signalbasierten SEA noch nicht in Echtzeit moglich
ist und zu viele Idealisierungen erforderlich sind. Fiir die parameterbasierte SEA ist die
genaue Beschreibung der SE-Signale nicht notwendig und die Bewertung der gemesse-
nen Schallemissionen erfolgt anhand von bestimmten SE-Charakteristika, wie der Grofle
der freigesetzten Energie und der Signaldauer, sowie durch die rdumlichen Ortung der
SE-Quelle. Zur genauen und sicheren Bestimmung der Position der Rissspitze bzw. der

Rissprozesszone werden die Schallemissionssensoren im Bereich des erwarteten kritischen
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Schubrisses angebracht (siehe Abbildung 6.11). Durch die Uberwachgung soll der Uber-
gang von stabiler zu instabiler Phase des Risswachstums identifiziert und so Riickschliisse
auf den aktuellen Tragzustand moglich werden. Die Ortung der Quelle kann entweder
durch die Zonenortung oder mit Hilfe einer linearen Ortung erfolgen. Die Zonenortung
ist die einfachste Form der Ortung bei der das SE-Signal nur an dem Sensor gewertet
wird, an dem es zuerst ankommt. Bei der linearen Ortung erfolgt die Bestimmung des

Quellortes durch eine Differenzbestimmung der Signaldetektion an den Sensoren.

Abb. 6.11: Anordnung der SE-Sensoren zur Ortung der

Rissentwicklung

Aufgrund der unterschiedlichen Quellmechanismen und den damit verbundenen unter-
schiedlichen SE-Signalen, kann mit Hilfe der onlinefihigen parameterbasierten SEA un-
terschieden werden, ob SE infolge einer Biege- oder einer Schubrissbildung entstanden
sind. Die nachfolgende Abbildung zeigt ein Diagramm, in dem die freigesetzte Ener-
gie iiber die Dauer des gemessenen Signales aufgetragen ist. Die charakteristischen SE-
Signale von Biegerissen sind von eher kiirzerer Dauer und von deutlich kleinerer Energie-
freisetzung, wihrend die Bildung von Schubrissen und der damit verbunden Rissreibung
deutlich stiarkere und ldngere Signale erzeugt. So deuten hohe SE-Signale mit Einzeler-
eignissen grofler 90 db Amplitude und mehr als 10000 ,energy counts” in der Ndhe des

Auflagerbereiches von Stahlbetonbalken auf einen auftretenden Schubriss hin.

Diese Charakteristik war auch in den eigenen Versuchen eindeutig detektierbar. Die ge-
nauere Auswertung der Versuchsergebnisse kann Kapitel 7.2 entnommen werden. Als
ein Indikator fiir eine frithe Ankiindigung einer Schubrissbildung gelten vor allem die
Hitraten der SE-Signale. Wenn der Schubriss einmal ausgebildet ist, dann ist dies durch
sehr hohe Energie- und Dauerwerte gekennzeichnet. Ein weiteres deutliches Vorankiin-
digungszeichen kann daraus abgelesen werden, welcher Sensor zum jeweiligen Zeitpunkt
die meisten Signale aufnimmt. So kann iiber die rdumliche Lage der Sensoren zwischen

anfianglichen Biegerissen zu dann wechselnden Schubrisssignalen unterschieden werden.
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Abb. 6.12: Darstellung einer SEA mit Biege- und Schubrissbildung
(Bild nach Kapphahn)

Auch eventuelle Verbundstérungen im Auflagerbereich sind so detektierbar.
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7. Laboruntersuchungen an Stahlbetonbauteilen

7.1. Tastversuche

7.1.1. Planung

Im ersten Schritt wurden Tastversuche durchgefiihrt, um die photogrammetrische Mess-

technik in Hinblick auf die praktikable Nutzung fiir die vorzeitige Identifikation von

nichtduktilem Versagen an Stahl- und Spannbetonbauteilen zu erproben. Dazu wurden

mehrere Zugkorper aus Stahlbeton hergestellt, an denen der Rissbildungsprozess und

zugehorige, eventuell vorher erkennbare, Prozesse untersucht wurden. Die Tastversuche

sind in folgende drei Versuchsreihen zu unterteilen:

e Untersuchung der Oberflichenstrukturierung

Fiir die photogrammetrischen Aufnahmen eignen sich verschieden gestalte Oberfla-
chenstrukturen zur automatischen Risserkennung. Im Rahmen mehrerer Tastver-
suche wurden das Anbringen von Zielmarken, die Verwendung eines aufgespriihten
Zufallsmusters und das Belassen der natiirlichen Oberflichenstruktur getestet und

hinsichtlich ihrer Anwendbarkeit verglichen.

Vergleich unterschiedlicher Algorithmen zur Risserkennung

Die photogrammetrische Risserkennung basiert grundsétzlich auf der Auswertung
der Bilddaten. Bestehende Ansiitze detektieren Risse durch eine bildseitige Kanten-
detektion, durch die Abstandsbestimmung diskret verteilter Messpunkte oder die
Bestimmung und Auswertung des Verschiebungsvektorfeldes iiber den gesamten
Untersuchungsbereich. Verglichen wurden die Ansétze in einer Serie von Vorversu-

chen.

Untersuchung der Vorankiindigung von Rissen

Die letzte Reihe der Tastversuche beschiftigte sich mit der Uberpriifung, ob die
Rissbildung im Stahlbetonbau eine gewisse, messbare Vorankiindigung besitzt. Da-
bei galt es zu priifen, in wie weit sich die entstehende Rissprozesszone, durch eine
erhohte lokale Dehnung an der Bauteiloberfldche, bereits vor der Rissoffnung de-

tektieren lasst.

Versuchsaufbau

In den Tastversuchen wurden Stahlbetondehnkoérper unter einaxialer Zugbeanspruchung

photogrammetrisch erfasst und die Ergebnisse ausgewertet. Der Dehnkérper wurde in

einer Kettenzugmaschine eingespannt und wéahrend des gesamten Versuches mit Hilfe
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von zwei handelsiiblichen Spiegelreflexkameras fotografiert. Ein am Priifkérper appli-
zierter Wegaufnehmer ermoglichte die Referenzmessung der Gesamtverschiebung bzw.
-dehnung. Um aus jedem Versuch moglichst viele Messinformationen zu gewinnen, wur-
den auf jedem Versuchskorper zwei Untersuchungsbereiche angeordnet und unabhéngig
von einander durch die Kameras beobachtet. Diese wurden in einem Abstand von 50-
70 cm iiber dem Dehnkorper befestigt und parallel zur Betonoberfliche ausgerichtet. Eine
Skizze des Aufbaus zeigt Abbildung 7.1.
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Abb. 7.1: Versuchsaufbau

Die Planung der Versuchskorper erfolgte auf Grundlage theoretischer Modelle zum Zug-
kraftaufbau und zur Verbundiibertragung zwischen Beton und Bewehrungsstahl. Die
Dimensionierung der Koérper wurde so bestimmt, dass sich moéglichst viele Risse im zu
untersuchenden Bereich bilden, die dann fiir die photogrammetrische Auswertung ver-
wendet werden konnen. Die Bauteileigenschaften des verwendeten Betons sind wie folgt

festgelegt worden:

Betondruckfestigkeit: fa = 30N/mm?
Betonstabstahldurchmesser: ds = 16mm
GroBitkorn der Gesteinskérnung: d, = 8mm

Um einen moglichst groflen Bereich des Korpers fiir die Untersuchung nutzen zu kon-
nen, wurde die Breite des Versuchskorpers entsprechend gewihlt (siehe Abb. 7.2). Fiir
die Bildaufnahme kamen eine Nikon D300 und eine Nikon D100 zum Einsatz. Je nach
Objektivwahl wurde der Aufnahmeabstand so variiert, dass das Sichtfeld der Kamera op-
timal ausgenutzt werden konnte. Fiir eine optimale Lichtausbeute wurde auf lichtstarke
Objektive (Nikkor 50 mm 1:1,8 und Nikkor 28 mm 1:2,8) und eine externe Beleuchtung

zuriickgegriffen.
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Abb. 7.2: Geometrie der Versuchskorper

7.1.2. Durchfiihrung

Der Versuch begann mit dem Aufbringen einer Zugkraft auf die einbetonierten Beweh-
rungsstihle. Im Anschluss wurde die Bildaufnahme der Kameras gestartet und die Zug-
kraft erhoht. Bei den ersten Durchldufen fand ein Lastregime nach Abbildung 7.3(a)

Verwendung. Zu Beginn und am Ende jeder Laststufe wurden Fotos aufgenommen, um

59,3 kN < 1,3 F, <75 kN 13F 59,3 kN <1,3F,<75kN

. Fu fan A HIFH . P fun A

456 kN <F, <58 kN ' 456 kN <F, <58 kN

2 min

tcr t1 3er tcr t1 J3er

Abb. 7.3: Lastregime: a) stufenweise b) kontinuierlich

die Rissbildung zu beobachten und zu dokumentieren. Die Risskraft F,, zum Zeitpunkt
ter der Erstrissbildung wurde im Vorfeld mit 45 kN < F.. < 58 kN berechnet. Das Auf-
treten des Erstrisses konnte wihrend der Versuche akustisch sehr gut wahrgenommen
werden. Erwartungsgeméaf erfolgte die Zugrissbildung sehr plotzlich, nahezu ohne Vor-
ankiindigung. Zum Zeitpunkt 1,3 - t,, war die Rissbildung mit insgesamt vier Rissen
abgeschlossen. Mit weiterer Steigerung der Kraft wurden die vorhandenen Risse ledig-
lich aufgeweitet und der Versuch konnte abgebrochen werden. Das endgiiltige Rissbild
eines Zugversuches ist in Abbildung 7.4 dargestellt. Bei der Untersuchung der Voran-
kiindigung von Rissen erwies sich das verwendete Lastregime als ungeeignet. Durch die
geringe zeitliche Auflosung der Messung war eine Betrachtung des Untersuchungsberei-

ches kurz vor dem Auftreten der Risse nicht moglich. Abhilfe schaffte das kontinuierliche
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Anheben der Zugkraft wie in Abbildung 7.3(a) dargestellt und die Steigerung der Bildra-
te auf 0.5 Hz. Eine weitere, signifikante Steigerung der Bildrate ist mit den verwendeten
Kameras iiber einen ldngeren Zeitraum nicht méglich. Zudem wire die Reaktionszeit bei
einer Vorankiindigung unter einer Sekunde zu gering, um mogliche Bauteilschddigungen

zu verhindern.

Abb. 7.4: Versuchskorper im Tastversuch

Oberflachenstrukturierung

Die erste Versuchsreihe diente dem Vergleich unterschiedlicher Oberflichenstrukturie-
rungen und ihrer Auswirkung auf die Deformations- bzw. Rissmessung. Dazu wurden
die beiden Untersuchungsbereiche auf den Probekérpern unterschiedlich prépariert. Un-
terschieden wurde die Verwendung von Messmarken, Zufallsmustern und natiirlicher
Textur. Messmarken kénnen {iber standardisierte Bildverarbeitungsalgorithmen wie den
Ellipsenoperator sehr gut detektiert und vermessen werden. Damit ist die Detektion ho-
mologer Punkte in einer Bildserie und die anschlieffende Berechnung von Verschiebungs-
vektoren oder Dehnungen sehr gut moglich. Zu Vergleichszwecken wurde eine Fléche
wie in Abbildung 7.5(a) dargestellt mit unterschiedlichen Markenabstéinden (0,4-2cm)
vorbereitet. Ein Nachteil der sich aus der Untersuchung ergab ist die aufwendige Vor-
bereitung der Untersuchungsfliiche, da jede Marke einzeln aufgebracht werden muss.
Zuséatzlich wirkt sich der verhaltnisméiflig groffe Abstand des Punktgitters negativ auf
die Dehnungsberechnung aus. Als Relativmafl gibt sie das Verhéltnis zwischen Léngen-
anderung zur Ausgangslinge an. Mit grofler werdendem Abstand der Messmarken und
damit der Ausgangsldnge verschlechtert sich die Auflosung der Dehnungsmessung. Fiir

eine genaue Lokalisierung ist ein kleiner Abstand und damit ein erhohter Aufwand fiir
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die Vorbereitung erforderlich. Im Gegensatz zu den Messmarken ist die Vorbereitungszeit
fiir das Aufbringen einer kiinstlichen Textur wesentlich geringer. Mittels Airbrush-, Tupf-
oder Spriihtechnik wird ein kontrastreiches und zufélliges Muster auf die Betonoberfla-
che appliziert. Je nach Abbildungsmaflstab ist eine Anpassung der Grofie und Dichte des
Musters erforderlich, um eine robuste Detektion im Bild zu gew&hrleisten. Dies geschieht
unter Verwendung von Matching-Algorithmen wie der Kreuzkorrelation oder dem Least-
Square-Matching (LSM). Beide Ansétze ermitteln homologe Punkte in einer Bildsequenz,
wobei die Kreuzkorrelation ausschlieflich translatorische Bewegungen detektieren kann.
Beim LSM wird hingegen eine Ausgleichung nach der Methode der kleinsten Quadrate
durchgefiihrt, die neben der Translation auch die Rotation, Scherung und Skalierung des
Suchbereiches mit beriicksichtigt. Die Genauigkeit der Detektion ist vom Kontrast und
der Struktur des Musters abhéingig. Bei guter Qualitéit steht sie der Genauigkeit der
Messmarkendetektion in nichts nach. Abbildung 7.5(b) zeigt eine kiinstlich strukturierte
Versuchsfliche. Die zusétzlich verwendeten codierten Messmarken dienen der Entzerrung

der Bilder bzw. der vorherigen Kalibrierung der Kamera.
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Abb. 7.5: Tastversuch zur Bestimmung lokaler Dehnungsmaxima anhand verschiedener Oberflé-

chenbehandlungen: a) Messmarken b) Zufallsmuster

Neben Verwendung von Messmarken und Zufallsmustern wurden mehrere Tests an der
unbehandelten Betonoberfliche durchgefiihrt. Einzig die Betonstruktur diente der Loka-
lisierung homologer Bildbereiche in aufeinanderfolgenden Bildern unter Verwendung der
aufgefithrten Matching-Verfahren. Eine Vorbehandlung der Oberfliche war daher nicht
erforderlich. Dieser Vorteil wurde durch die schlechten Ergebnisse bei der Punktfindung
relativiert. Die Betonoberfliche lédsst sich als inhomogen und strukturarm charakteri-
sieren. Eine Beeinflussung im Herstellungsprozess ist nur bedingt moglich. Bei fehlen-
der Textur arbeiten Matching-Verfahren ungenau oder versagen. Zusétzlich verfilschten
Lunker an der Oberfliche das Ergebnis. Durch die Bewegung des Priifkorpers wihrend
der Zugversuche bewegten sich durch die Beleuchtung hervorgerufene Schatten im Lun-
ker. Dies fiihrte zur Fehldetektion in den Folgebildern. Abschlielend sind die Vor- und
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Nachteile der verschiedenen Strukturierungsvarianten in Tabelle 7.1 zusammengefasst.
Unter Einbeziehung der Praxistauglichkeit beziiglich des Aufwandes, der Vorbereitung
und der Genauigkeit der Matching-Verfahren, ist die Verwendung kiinstlicher Textur den
beiden anderen Methoden vorzuziehen. Mit geringem Aufwand ist die genaue Detektion
von homologen Punkten in einer Bildserie als Basis zur anschlielenden Dehnungsberech-

nung moglich.

Vorteile Nachteile

extrem hoher Zeitaufwand zur

Messmarken | - hochgenaue Detektion und Ver-

messung moglich Vorbereitung

rel. grofler Punktabstand, zu

geringe Auflésung

Zufallsmuster | - geringer Zeitaufwand der Mus- Detektion und Vermessung ab-
tererstellung héngig vom Muster
- sehr gut detektier- und messbar | > Erfahrung notwendig

- sehr kleiner Punktabstand

natiirliche - kein Vorbereitungsaufwand geringe, inhomogene Struktur
Textur der Betonoberflidche

Fehldetektionen durch Lunker

(Schattenwirkung)
Oberflachenstruktur nicht be-

einflussbar

Tab. 7.1: Vergleich der einzelnen Oberflichenbehandlungen

7.1.3. Versuchsergebnisse

Algorithmen der Risserkennung und -visualisierung

In der zweiten Versuchsreihe wurden unterschiedliche Methoden der photogrammetri-
schen Risserkennung und -visualisierung fiir kiinstlich strukturierte Oberflichen mit-
einander verglichen und teilweise weiterentwickelt. Moglichkeiten der Rissfindung mit-
tels Kantendetekion bzw. auf Grundlage einer diskreten Punktverteilung wurden nicht
betrachtet. Ausgehend von der gleichen Datenbasis und einer vorangegangenen Verfol-
gung homologer Punkte in der Bildserie wurden die implementierten Algorithmen auf
ihre Anwendung hin untersucht. Die Punktverfolgung in den Bildern erfolgte mit Hil-
fe einer subpixelgenauen Kreuzkorrelation bzw. des Least-Squares-Matching Verfahrens.
Zum Zeitpunkt der Fertigstellung dieser Arbeit war speziell die Weiterentwicklung neuer

Techniken noch nicht abgeschlossen, so dass im Folgenden auf die bis dahin vorhande-
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nen Ergebnisse zuriickgegriffen wird. Eine einfache Methode, einen Riss in einer Serie
von Bildern zu lokalisieren, wird durch die Auswertung eines Profils ermoglicht. Zwei
homologe Punkte in zwei aufeinander folgenden Bildern bewegen sich voneinander weg
(Dehnung) oder aufeinander zu (Stauchung). Ihre Abstandsénderung gibt Aufschluss
iiber eine mogliche Verdnderung der Materialeigenschaften. Wird diese Abstandsénde-
rung auf eine Ausgangsldnge bezogen spricht man von der Dehnung zwischen zwei Punk-
ten. Der plotzliche Anstieg der Dehnung ldsst auf das Auftreten eines Risses schlieflen.
Dieses Situation ist in Abbildung 7.6 fiir einen Betonkorper unter Zugbeanspruchung

veranschaulicht.
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Abb. 7.6: Eindimensionale Dehnung fiir zwei Laststufen

Auf der rot dargestellten Profillinie wurde die lokale Dehnung fiir jedes benachbarte Pi-
xelpaar ermittelt. Das zweite Bild zeigt deutlich den Riss und den Dehnungsanstieg. Der
zweite Dehnungsanstieg weist auf einen schmaleren Riss hin, der in der Abbildung nur
schwer zu erkennen ist. Aufgrund der geringen Datendichte eines Profils ist diese Varian-
te extrem schnell, hat jedoch den Nachteil nur Risse in einer Dimension zu detektieren.
Eine Erweiterung auf die zweite Dimension ist fiir eine automatische Erkennung daher
unverzichtbar. Ein Beispiel fiir die zweidimensionale Auswertung zeigt Abbildung 7.7. In
der unbelasteten Aufnahme wurden Punkte mit starker Merkmalsausprigung iiber einen
Interest-Operator ausgewéhlt. Anschlielend wurden diese in den Folgebildern detektiert
und ihre Verschiebung als Vektorfeld visualisiert. Die farbige Darstellung der Punkte
gibt Aufschluss iiber die Giite der Detektion. Deutlich ist die Verschiebung der rechten
Bildseite anhand der Vektoren zu erkennen. Eine weitere Moglichkeit der Visualisierung

wire die Falschfarbendarstellung der Verschiebung oder der Dehnung.
Voraussetzung fiir die zweidimensionale Auswertung der Zugversuche ist die Annahme
mit einer unabhingigen, unbeweglichen Kamera und eine ausschliefflich zweidimensio-

nale Dehnung des Versuchsobjektes moglichst parallel zum Kamerasensor. Sowohl Be-
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Abb. 7.7: Verschiebungsvektoren fiir zwei Laststufen

wegungen der Kamera zum Versuchskorper hin bzw. davon weg als auch Einschniirun-
gen des Betonprofils bei der Zugbeanspruchung verursachen eine Scheindehnung bzw.
-stauchung bei der zweidimensionalen Auswertung. Eine rotations- und translationsin-

variante Methode wurde in Kapitel 6.1.3 besprochen. Die Fldchendehnung soll Bewegun-

Abb. 7.8: Darstellung der Flichendehnung fiir zwei Laststufen

gen der Kamera kompensieren und somit die 2D-Auswertung verbessern. Dazu wurden
erneut durch einen Interest-Operator Punkte in der Abbildung des unbelasteten Zustan-
des ausgewdhlt. Diese wurden mittels der Delaunay-Triangulation vermascht. Verglichen
wurde jedes einzelne Dreieck mit seinem Vorgénger in den darauffolgenden Aufnahmen.
Die Farbdarstellung in Abbildung 7.8 zeigt sowohl den unbelasteten Zustand als auch

die iiberproportionale Dehnung im Zustand der Rissbildung.

Vorankiindigung von Rissen
Im folgenden Abschnitt wird die mogliche Vorankiindigung von Rissen analysiert. Unter-

sucht wurde die mogliche Detektion von Rissen vor ihrem tatsédchlichen Auftreten an der
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Betonoberfliche anhand lokaler Dehnungsmaxima. Im Verlauf der Tastversuche wurden
dazu mehrere Versuchskorper mit Messmarken versehen und unter Zug beansprucht. Die
Verwendung der Marken ldsst sich mit ihrer extrem schnellen und prézisen Detektion
begriinden, auch wenn im vorangegangen Abschnitt die Verwendung kiinstlicher Muster
als Vorzugslosung benannt wurde. Eines der vorbereiteten und gezogenen Bauteile ist in
Abbildung 7.9 exemplarisch dargestellt. Gut zu erkennen sind die beiden vertikal ver-
laufenden Risse im Testfeld, gekennzeichnet durch die roten Markierungen. Eingegrenzt

wurde der Untersuchungsbereich ferner durch die blauen, horizontalen Markierungen.
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Abb. 7.9: Untersuchugsbereich (blau) und Risszonen (rot) bei einer Zugkraft von 170 kN

Fiir jede der Marken in diesem Ausschnitt wurden die Bildkoordinaten fiir die einzelnen
Laststufen und die Verschiebung zur vorangegangen Laststufe ermittelt. Dargestellt sind

die Ergebnisse fiir verschiedene Zugkrifte wihrend der Rissbildung in Abbildung 7.10.
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Abb. 7.10: Horizontale Verschiebung benachbarter Messpunkte dreier aufeinander folgender Be-
lastungsstufen: 140kN, 150 kN, 160 kN (v.L.n.r.)

Deutlich wird eine globale Verschiebung in den drei Diagrammen die sich durch das
Abdriften der Graphen in y-Richtung &uflert. Diese ist mit der ungleichméfligen Zugbe-
anspruchung zu begriinden. Die Dehnung des Priifkérpers wurde aufgrund der steigenden
Zugkraft durch einen Versatz des gesamten Objektes iiberlagert. Weiterhin fillt eine lo-
kal groBere Verschiebung fiir die Messpunktnummer grofler 61 auf. Der dort entstandene
Riss hatte seinen Ursprung bei einer Kraft kleiner 140kN und ist daher schon in der
ersten Laststufe ersichtlich. Von Interesse ist der linke Riss, der bei einer Kraft von etwa

145 kN erstmalig in den ausgewerteten Daten auftritt. Im Vergleich dazu kann er in den
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Bildern visuell erst ein bis zwei Bilder spiter wahrgenommen werden. Dies entspricht
einem zeitlichen Versatz von 15-30 Sekunden. Eine gewisse Vorankiindigung selbst bei
reiner Zugbeanspruchung konnte damit nachgewiesen werden. In weiteren Tests musste
die Untermauerung der zu Anfang aufgestellten These relativiert werden. Die Vorankiin-
digung von Rissen ist stark von ihrer Art abhéngig. Wurden zu Beginn der Untersuchung
vor allem kriechende Risse untersucht und erfolgreich vor einer visuellen Wahrnehmung
detektiert, so beschriankten sich spétere Versuche auf plotzlich aufbrechende Risse. Ein
lokaler Dehnungsanstieg konnte bei Sprengrissen hinsichtlich einer signifikanten Vorlauf-
zeit nicht nachgewiesen werden. Eine robuste Vorankiindigung von Zugrissen ist damit
nur eingeschrinkt moglich. Bei Schubbeanspruchung ist davon auszugehen, dass sich die

Ausbildung eines Risses iiber einen deutlich gréfieren Zeitraum erstreckt.

7.2. Versuche an querkraftunbewehrten Stahlbetonbauteilen
7.2.1. Planung

Im September 2010 wurden in Dresden im Otto-Mohr-Laboratorium 4 Versuche an Stahl-
betonbalken ohne Biigelbewehrung durchgefiihrt. Die Versuche hatten die folgenden Zie-

le:

Herbeifithrung eines Schubversagens

Vergleich verschiedener Messverfahren (SEA, Photogrammetrie und herkémmli-

cher Weg- und Dehnmesstechnik) und Verkniipfung der Informationen

Uberwachung der Schidigungs- und Versagensprozesse hinsichtlich einer eventuel-

len Vorankiindigung

Detektion der Schubrissbildung

Die Versuchsbalken wurden so geplant, dass jeder Balken fiir genau zwei Versuche ge-
nutzt werden konnte. Die schematische Darstellung der Bewehrung der Balken und die
Belastungsanordnung fiir beide Versuchsseiten zeigt Abbildung 7.11.

Um in den Versuchen ein Biegeversagen auszuschliefen, wurde die Schubschlankheit zu
a/d = 2,5 festgelegt und eine kriiftige Biegezugbewehrung (BSt500, A, = 12,56 cm?)
angeordnet. Damit der Schubbruch in dem gewiinschten Feld auftritt, wurde der mittlere
Balkenteil stark verbiigelt. Auch die Endbereiche hinter den Auflagern wurden verbiigelt
um ein Verankerungsversagen auszuschlieen. Alle Biigel waren mit normalem Beton-
stabstahl BSt 500 ausgefiihrt. Die Priifung der Betondruckfestigkeit ergab nach 28 Tagen

einen Mittelwert von 53,2 N/mm?.
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Abb. 7.11: Bewehrungsfithrung und Versuchsaufbau

Die 4 Versuche an zwei Balken werden entsprechend der nachfolgenden Benennung be-
zeichnet. Der erste Versuch an Balken 1, im 1. Feld heifit: B1F1, der 2. Versuch am
Balken 1 im 2. Feld analog B1F2. Die Versuche an Balken 2 werden entsprechend B2F1

und B2F2 bezeichnet.
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Abb. 7.12: Darstellung der applizierten Messtechnik

In den Abbildungen 7.12 und 7.13 sind die fiir die Untersuchungen eingesetzte Messtech-

niken dargestellt. Fiir die photogrammetrischen Aufnahmen wurde auf beide Balken-

seiten eine Oberflachentextur aufgespriiht. Die Schallemissionssensoren wurden um das

Schubfeld herum angeordnet, drei Sensoren auf der Balkenunterseite, zwei an der Ober-
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seite und zwei weitere in Balkenmitte (nur auf einer Balkenseite). Jedes Schubfeld wurde
auf der einen Seite mit diagonal und auf der anderen mit vertikal verlaufenden IWA
(Induktiver Wegaufnehmer) versehen. Zusétzlich war ein IWA in der Druckzone in der

N#he der Lasteinleitung angebracht. Dieser IWA wurde durch einen Dehnmessstreifen

an gleicher Position ergénzt.

Abb. 7.13: Darstellung der applizierten Messtechnik

7.2.2. Durchfiihrung

Fiir die Planung des Versuchsprogrammes wurde zunéchst die rechnerische Tragfihigkeit
des Versuchsbalkens bestimmt. Dazu wurden der in DIN 1045-1:2008-08 [32] und der in
Model Code 90 [25] angegebene Wert der Schubtragfihigkeit biigelunbewehrter Stahlbe-

tonbauteile bestimmt und auf ein vergleichbares charakteristisches Niveau gebracht.

DIN 1045-1 MC 90
Design-Wert VRd,ct = 39,34 kN -
charakteristisch | Vgg ot min = 39,34 kN - 1,5 = 59,2kN Vi = 62, TEN

Tab. 7.2: Vergleich der rechnerischen Schubtragfihigkeiten

Aus diesen Uberlegungen heraus wurde in den Versuchen von einer zu erwartenden Ver-

sagenslast und damit theoretischen ,Versuchsziellast® von P = V/0,6 = 105kN aus-
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gegangen. Die Biegetragfihigkeit der Balken betrug rechnerisch Py = 332kN, so dass
das Eintreten eines Schubversagen ausreichend sicher war. Die Belastung wurde, wie es
in der Richtlinie fiir die Durchfithrung von Belastungsversuchen vorgeschrieben ist, in
mehreren Laststufen aufgebracht. Nach jeder Laststufe erfolgte eine Entlastung bis auf

eine definierte Grundlast.

Da diese rechnerische Versuchsziellast natiirlich nur eine Orientierung fiir die sich im
Versuch tatséchlich einstellende maximale Versuchslast darstellte, musste bereits im ers-
ten Versuch das Lastregime in-situ angepasst werden. Aufgrund der Erfahrungen des
ersten Versuches wurde vor den weiteren Versuchen das Belastungsregime verédndert

und die Laststufen erhéht. Abbildung 7.14 zeigt die in den vier Versuchen gefahrenen

Belastungsregime.
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Abb. 7.14: Darstellung der Belastungsregime

7.2.3. Versuchsergebnisse

Alle untersuchten Balken versagten planméflig unter Bildung eines schrigen Hauptrisses
zwischen Lasteinleitung und Auflager auf Biegeschub. Wie die nachfolgende Zusammen-
stellung zeigt, gab es jedoch einen deutlichen Unterschied zwischen den Versuchsergebnis-
sen fiir die zuerst gepriifte und anschlieend gepriifte Balkenseite. Die erste Balkenseite
trug wesentliche hohere Beanspruchungen auch nach der Schrigrissbildung, was even-
tuell durch eine Schidigung des zweiten Balkenbereiches wéihrend des ersten Versuches
erklirt werden kann. Der aus den Wegaufnehmern abgelesene Zeitpunkt der Rissbildung,

bzw. die zugehorige Rissbildungslast, zeigten eine nicht ganz so starke Streuung wie die
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Bruchlasten und liegen zwischen 120 und 150 kN.

Versuch Risslast Pgjss Bruchlast Pg,ych Versagensform
1 133,4kN 275,5 kN Biegeschub
2 147, 1kN 176,2 kN Biegeschub
3 151, 1 kN 282,9kN Biegeschub
4 120,1kN 133,1kN Biegeschub

Tab. 7.3: Zusammenstellung der Riss- und Bruchlasten der Versuchskérper

Bei Versuch B1F1 bildete sich der mafigebende Schréigriss bei einer Last von ca. 133,4
kN. Auch hier ist eine visuelle Rissdetektion gerade in den anfiinglichen Phasen der Riss-
bildung aufgrund der kiinstlichen Oberflachentextur schwierig gewesen. Sichtbar wurde
der Riss bei weiterer Rissoffnung zuerst im Bereich zwischen den diagonalen IWA und
wuchs dann langsam in Richtung der Lasteinleitung bzw. gleichzeitig in Richtung der
Langsbewehrung. An der Léngsbewehrung wuchs der Riss stetig, aber langsam, in Rich-
tung Auflager, was durch Verdiibelungsrisse sichtbar wurde. Das Versagen trat durch

einen Bruch der Betondruckzone ein. Die Bruchbilder zeigt Abbildung 7.15.

Abb. 7.15: Bruchbilder Versuch B1F1

Im zweiten Feld von Balken 1, B1F2, bildete sich der schriage Riss ebenfalls im Bereich
zwischen den diagonalen Wegaufnehmern. Der Riss entwickelte sich wahrscheinlich aus
einem Biegeriss heraus, dies konnte im Versuch nicht erkannt werden und zeigte sich erst
durch die spétere photogrammetrische Auswertung. Die Rissbildung began bei ca. 145
kN, doch wurde durch die Entlastung diese Rissbildung unterbrochen. Bei der zweiten
Belastung bis 150 kN bildete sich der Riss dann sichtbar aus und begann sich zu 6ffnen.

Er wuchs geneigt in Richtung Last und gleichzeitig entlang der Langsbewehrung, bevor
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der Balken durch einen Druckzonenbruch versagte (sieche Abbildung 7.16).

/_.,

Abb. 7.16: Bruchbilder Versuch B1F2

Der Versuch am B2F1 Feld 1 des Balkens 2 war hinsichtlich seines Tragverhaltens und
des Versagens ein wenig anders, als die anderen durchgefithrten Versuche. Hier gab es
direkt unter der Last eine deutliche Biegerissbildung. Der Hauptschrigriss begann sich
bei 151 kN zu bilden und 6ffnete und schloss sich in den nachfolgenden Lastzyklen.
Die Rissoffnung war deutlich sichtbar. Bei diesem Versuch konnte sich die Last direkt
im Auflager abstiitzen und das Versagen trat erst spét durch ein Ausbrechen der Be-
tondruckzone ein, wobei der Beton oberhalb der Druckstrebe nach oben wegbrach, was
durch die Risse in der Druckzone (siehe Abbildung 7.17) klar erkennbar ist.

Abb. 7.17: Bruchbilder Versuch B2F1

Der 4. Versuch an Feld 2 von Balken 2 zeigte ein dhnliches Tragverhalten, wie der 2.
Versuch (B1F2). Die Rissbildung setzte bereits bei relativ geringer Belastung ein, der
Riss o6ffnete sich vor dem Versagen und war gut sichtbar. Das Versagen trat durch ein
Ausbrechen der Betondruckzone iiber dem schrigen Riss ein. Im Moment des Bruches
bildete sich ein zweiter schriger Riss unter der Lasteinleitung und schlug auf der Langs-
bewehrung in Richtung des Auflagers durch (siehe Abbildung 7.18).
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Abb. 7.18: Bruchbilder Versuch B2F2

7.2.4. Vergleich der Messergebnisse fiir Balken 1, Feld 1

Herkommliche Messtechnik

Im Versuch B1F1 konnte, wie bereits gesagt, die Last nach der Rissbildung noch er-
heblich gesteigert werden. Die Rissbildung ist in allen Last-Verformungs-Diagrammen
der verwendeten herkdmmlichen Messtechnik (IWA, DMS) deutlich erkennbar. In den
Ergebnissen der Wegaufnehmer ist auch sichtbar, wo im Schubbereich die Rissbildung
begonnen hat, IWA 1 weicht bereits frith vom linearen Verlauf ab. Wenn sich die Berei-
che der Mikrorissbildung ausdehnen, funktioniert der primére Balkenzustand an dieser
Stelle nicht, da nicht ausreichend Zugspannungen iibertragbar sind. Deshalb zeigen IWA
2 und TWA 4 auch beide erhéhte Stauchungen, bevor auch hier die Zugspannungen die

Betonfestigkeit iiberschreiten.

Dass der Spannungszustand nach der Balkentheorie nach der Schrigrissbildung nicht
mehr aufrechterhalten werden kann und es einen qualitativen Umschlag des Tragverhal-
tens gibt, zeigen vor allem die Ergebnisse von IWA 5 und DMS 1. Die Lastzyklen bis zur
Rissbildung erzeugen Stauchungen in der Druckzone, aber ab dem Moment der Rissbil-
dung und Rissoffnung wechselt in den Messergebnissen das Vorzeichen. Das bedeutet,
dass die Druckzone des Balkens Zugspannungen ausgesetzt ist. Diese Zugspannungen
konnen nur durch die direkte Abstiitzung der Last iiber eine gekriimmte Druckstrebe ins
Lager erkliart werden. Die Druckkraft muss iiber den Riss hinweg zum Auflager gefiihrt
werden, was zu einer Exzentrizitéit gegeniiber der direkten Kraftwirkungslinie fiihrt und
somit eine Biegung der Druckstrebe bzw. des Druckbogens mit Zugspannungen an der
Balkenoberseite erzwingt.

Aus den Diagrammen (siehe Abbildung 7.19) geht zwar hervor, dass die Last nach der
Rissbildung noch deutlich steigerbar ist, aber ist dies nur dann méglich, wenn ein direkter

Lastabtrag tiber den Schrigriss hinweg moglich ist.
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Abb. 7.19: Ergebnisse der Dehnungsmessungen Versuch B1F1

Schallemission

Die Schallemissionssensoren wurden wie in Abbildung 7.20 gezeigt, um das Schubfeld
herum angeordnet, um auch eine zonale Ortung der Signale zu ermdoglichen. Zu Beginn
des Versuches waren nur Signale geringer Intensitéit und Dauer wahrnehmbar. Im Be-
reich unter der Last (Sensor 4) wurden bei Kréften bis zu 100 kN primér Signale einer
Biegerissbildung aufgezeichnet (siehe Anhang). Die iibrigen Sensoren zeigten eher eine
geringe Aktivitéit. Ab 100 kN war im Versuch eine stetige Steigerung der Signale an Sen-
sor 3 zu verzeichnen, was auf eine beginnende Schubrissentstehung hindeutet. Die starke
Zunahme der Signale mit hohen Energieraten und langer Dauer vor allem an den Senso-
ren 1 und 3 (siche Abbildung 7.21), und damit die Verschiebung der Bereiche verstarkter
SE-Aktivitdten in Richtung des Auflagers konnen als deutliches Anzeichen fiir eine ein-
setzende Schrigrissbildung betrachtet werden. Die weitere Entwicklung des Schubrisses
und langsame Rissoffnung fithren zu weiter hohen SE Signalen, die erst langsam abneh-
men. Nachdem sich der Riss getffnet hat, nehmen die SE-Aktivitéten in diesem Bereich
wieder ab, da der Riss die Ausbreitung der SE-Wellen dampft. Die Signalanstiege zum
Ende des Versuches sind durch den Bruch verursacht und in der Abbildung nicht mehr
dargestellt.

Es kann fiir die SEA kein spezifischer Grenzwert fiir die Energie oder Dauer von kri-
tischen Signalen angegeben werden, aber die rdumliche Verschiebung der SE-Aktivitéit

kombiniert mit erhchten Energie- und Dauerwerten, erlauben eine bessere Interpretation
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Abb. 7.20: SEA-FErgebnisse B1F1 fiir die Sensoren 1, 3, 5 und 7

des jeweiligen Tragwerkszustandes.
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Abb. 7.21: SEA-Ergebnisse fiir die Sensoren 1 und 3 im Versuch B1F1

Photogrammetrie

Die wahrend des Versuches aufgenommenen Bilder wurden im Anschluss an die Versuche
photogrammetrisch untersucht und mit dem in Kapitel 6.2 beschriebenen Algorithmus
ausgewertet. Ziel der photogrammetrischen Untersuchungen war es, den Zeitpunkt der
Rissbildung bereits sehr frith erkennen zu kénnen und bereits die Phase der Mikroriss-
bildung mit kleinsten Strukturénderungen ,sichtbar” zu machen. Um anschlieflend eine

Verkniipfung der Informationen aus den Bilder mit den anderen Messverfahren moglich
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zu machen, ist eine zeitliche Korrelation der Ergebnisse erforderlich. Deshalb werden die

Messergebnisse in Abhéngigkeit der Zeit angegeben.
Abbildung 7.22 zeigt zum Vergleich links die originale Bildaufnahme und rechts die re-

chentechnisch bearbeitete Variante fiir die Auswertung bei einer sehr geringen Belastung

weit unterhalb der Rissentwicklungslast.

Abb. 7.22: Messfeld fiir die photogrammetrische Auswertung mit Dreiecksvermaschung

Die ausgewerteten photogrammetrischen Bilder sind fiir alle Versuche im Anhang zu-

sammengestellt.

Vergleich
Abbildung 7.23 zeigt den direkten zeitlichen Vergleich aller drei Messverfahren. Dar-

gestellt sind 8 Zeitpunkte mit den zugehorigen photogrammetrisch ausgewerteten Bil-
dern der Balkenvorder- und -riickseite. In der Bildmitte sind links die detektierten SE-
Aktivitdten an den im Bereich des Schubrisses angeordneten SE-Sensoren dargestellt
und rechts der zeitliche Verlauf der Dehnungsmessung in der Druckzone. Die Zuordnung
der Bilder erfolgt zeitlich mit Hilfe der orange dargestellten Linien, die den jeweiligen

Bildzeitpunkt abbilden. Zwischen den Aufnahmen liegen in der Regel 10 Sekunden.

Ab Zeitpunkt 3 ist in den photogrammetrischen Aufnahmen erkennbar, dass sich neben
dem vorhandenen Biegeriss ein zweiter geneigter Riss entwickelt. Zu diesem Zeitpunkt
steigen auch die SE-Aktivitdten an, obwohl hier noch nicht eindeutig zu erkennen ist, dass
sich ein Schubriss bildet. Im Dehnungs-Zeit-Diagramm ist noch keine Verdnderung des
Tragwerkszustandes zu erkennen. Der Balkenzustand ist hier also noch vollkommen in-
takt, da iiber den noch nicht ausgebildeten Makroriss, Zugspannungen iibertragbar sind.
Dieser Balkentragzustand kann bis zum Zeitpunkt 8 aufrechterhalten werden, erst hier
beginnt sich das Tragverhalten zu &ndern, denn die Druckzone des Balkens ist plotzlich
Zugspannungen ausgesetzt. Das bedeutet, dass zu genau diesem Zeitpunkt die Rissoff-

nung einsetzt und der Riss vollstdndig ausgebildet ist.



110

Zusammenfassend ist festzustellen, dass sowohl die Photogrammetrie als auch die SEA
geeignet sind, die Schubrissbildung zu einem Zeitpunkt zu detektieren, zu dem noch kei-
ne qualitative Anderung des Tragverhaltens eingetreten ist. Damit sind beide Verfahren
fiir die Entwicklung entsprechender Versuchsgrenzlastindikatoren sehr gut geeignet.
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Abb. 7.23: Vergleich der Messergebnisse aus SEA, Photogrammetrie und Dehnungsmessungen
fiir Versuch B1F1
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7.2.5. Vergleich der Messergebnisse fiir Balken 1, Feld 2

Herkémmliche Messtechnik

Bei diesem Versuch konnte die Last nach der Schubrisséffnung nur noch wenig (ca. 30 kN)
gesteigert werden. In allen Last-Verformungs-Diagrammen der Wegaufnehmer und Dehn-
messstreifen ist der Zeitpunkt der Rissbildung eindeutig bestimmbar. Allerdings zeigt
IWA 1 bereits nach dem ersten Erreichen von 150 kN keine vollsténdig elastische Riick-
verformung mehr, was bereits als Mikroschubrissentwicklung angesehen werden kann. Die
anschliefende Entlastung unterbricht allerdings die vollstéindige Ausbildung des Risses
und erst bei der erneuten Belastung auf ca. 150 kN kann sich der Makroriss ausbilden.
Ahnlich wie bei Versuch B1F1, zeigen die Messergebnisse der Druckzonendehnung im
Moment der Risstffnung ein schlagartiges Umschlagen von Druck- auf Zugdehnungen.
Dies zeigt das Versagen des Balkenzustandes an und die weitere Laststeigerung kann nur
iiber eine direkte Lastabstiitzung im Auflager erklart werden. Die groflen Zugdehnungen

in der Druckzone sind wiederum die Folge des exzentrischen Kraftabtrag.
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Abb. 7.24: Ergebnisse der Dehnungsmessungen Versuch B1F2

Schallemission

Bis zu Belastungen von ca. 60 kN ist vor allem an Sensor 4 eine erhthte SE-Aktivitét
zu beobachten, die auf Biegerissbildung unter der Last zuriickzufiihren ist. Die Sensoren
1, 3, 5 und 8 sind in diesen Belastungsphasen dagegen eher inaktiv.

Mit zunehmender Belastung verlagert sich die SE-Aktivitdt dann immer weiter in Rich-
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Abb. 7.25: SEA-Frgebnisse B1F2 fiir die Sensoren 1, 3, 5 und 7

tung des Auflagers, was durch zunehmende Signale an Sensor 3 und abnehmende Signale
an Sensor 4 deutlich wird (siehe Abbildung 7.26). Zwischen 120 kN und 150 kN nehmen
die Hitraten und Energieraten an Sensor 3 stark zu und sehr hohe Einzelsignale bei ca.
150 kN zeigen die Schubrissbildung deutlich an. Vor allem die grole Anzahl von SE-
Signalen an Sensor 3 bei den Entlastungszyklen sind ebenfalls ein deutliches Anzeichen

fiir eine Schubrissbildung.

Bei der zweiten Belastung auf 150 kN o6ffnet sich der Schubriss dann deutlich und die
Last kann noch um ca. 25 kN gesteigert werden bevor der Bruch eintritt. Die Phase vor

dem Bruch ist wiederum durch eine starke Zunahme der SE-Signale gekennzeichnet.

Photogrammetrie

Die photogrammetrische Auswertung erfolgte im Anschluss an die Versuche und ist im

Anhang dargestellt.

Vergleich
Abbildung 7.27 zeigt den direkten Vergleich der drei Messverfahren. Die Darstellung

erfolgt wiederum fiir 8 ausgewihlte Zeitpunkte, die fiir die Rissentwicklung und das
Tragverhalten charakteristisch sind. Die in den Bildern dargestellten Zeitpunkte sind in
dem SEA-Diagramme sowie dem Dehnungs-Zeit-Diagramm durch orange Linien gekenn-

zeichnet.

Es ist in den photogrammetrischen Auswertung bereits frith (Zeitpunkt 2) zu erken-
nen, dass sich mehrere schrig geneigte Biegerisse entwickelt haben. Zu diesem Zeitpunkt
ist in den Dehnungs-Zeit-Graphen noch keine Verédnderung zu bemerken und der Bal-
kenzustand funktioniert noch. Aus den SE-Signalen kann die erhchte Aktivitédt bei der
Entlastung zwar als Anzeichen fiir eine Schubrissbildung gewertet werden, doch ist der

Riss noch nicht eindeutig entstanden.

Mit steigender Belastung wichst vor allem der auflagernéchste Biegeriss deutlich in Rich-
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Abb. 7.26: SEA-Ergebnisse fiir die Sensoren 3 und 4 im Versuch B1F2

tung der Lasteinleitung. Zum Zeitpunkt 8 schlégt der Riss dann durch und 6ffnet sich, so
dass keine Zugspannungen mehr iiber den Riss iibertragen werden kénnen. Dies zeigen
auch die Dehnungsmessungen in der Druckzone deutlich, da hier wieder ein Umschlag in
Zugdehnungen messbar ist. Auch die SEA lisst den Zeitpunkt der Schubrissausbildung
durch hohe Hitraten deutlich erkennen.

Der Schubriss wéchst sehr weit in die Druckzone hinein und verkleinert diese stark. Dies
macht eine direkte Lastabstiitzung unmoglich und fiihrt dazu, dass die Last nur noch ge-

ring gesteigert werden kann, bevor die schlanke Druckstrebe in der Druckzone ausknickt
bzw. bricht.

7.2.6. Vergleich der Messergebnisse fiir Balken 2, Feld 1

Herkommliche Messtechnik

Beim dritten Versuch B2F1 konnte die Last nach der Schubrissbildung erheblich ge-
steigert werden. Die Messergebnisse der IWAs und des DMS zeigen sehr deutlich, wie
sich der Tragwerkszustand nach der Schragrissbildung verdndert. Bis zu einer Belastung
von 150 kN verhilt sich der Balken vollstandig nach Biegetheorie und nur IWA 1 zeigt

leichte Anzeichen einer schrigen Rissbildung durch kleine Verschiebungen in der Last-
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Abb. 7.27: Vergleich der Messergebnisse aus SEA, Photogrammetrie und Dehnungsmessungen
fiir Versuch B1F2

Verformungs-Information. Bei 150 kN bildet sich der schrige Riss aus und 6ffnet sich.
Dies kann in allen Verformungs-Diagrammen deutlich abgelesen werden. In den néchs-
ten Lastzyklen wichst der Riss langsam weiter und auch die Rissoéffnung nimmt stetig
zu. Allerdings kann die Last noch bis ca. 280 kN gesteigert werden. Dies ist wieder-
um nur moglich, weil sich die Last mit einer iiber dem Riss liegenden Druckstrebe ins
Auflager abstiitzen kann. Ab dem Zeitpunkt der Rissbildung verdndert sich der Trag-
werkszustand kontinuierlich von einem Balkentragwerk hinzu einem Sprengwerk, was

vor allem durch den allméhlichen Ubergang der Druckdehnungen in Zugdehnungen in
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der Druckzone messbar ist. Die mit den Lastzyklen zunehmende Risstffnung und damit

plastische Verformung ist aus den Versétzen der Hystereseschleifen erkennbar und erklért

den langsamen Ubergang von einem Balken zu einem Sprengwerk.
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Abb. 7.28: Ergebnisse der Dehnungsmessungen Versuch B2F1

Schallemission

Zu Beginn des Versuches zeigt vor allem Sensor 4 eine erhdhte Aktivitédt, was der Bie-
gerissbildung zugeschrieben werden kann. Ab Laststufen von 150 kN war ein deutlicher
Anstieg der Hit- und Energieraten an den Sensoren 3 und 5 erkennbar und l&sst sich auf
eine beginnende Schrigrissbildungsprozesse zuriickfithren. Bei weiterer Laststeigerung
nimmt auch die Aktivitdt von Sensor 1 deutlich zu, so dass hier von einem kritischen

Zustand fiir die Schubrissbildung gesprochen werden kann (siehe Abbildung 7.29).
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Abb. 7.29: SEA-Ergebnisse B2F1 fiir die Sensoren 1, 3, 5 und 7

100,000

Zusétzlich zu der Zunahme der Signale an den Sensoren 1, 3 und 5 kann auch die Ab-
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nahme der SE-Aktivitédt an Sensor 4 als ein klares Anzeichen fiir die beginnende Schub-
rissbildung gedeutet werden (siehe Abbildung 7.30). Wihrend der weiteren Lastzyklen
ist in den SE-Signalen vor allem das Offnen und Schlieen des Schubrisses zu erkennen.
Kurz vor dem Bruch gibt es an Sensor 8, der in der Nihe der Lasteinleitung angeordnet
ist, eine starke Zunahme der Signale, was als Anzeichen fiir den bevorstehenden Bruch

gedeutet werden kann.
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Abb. 7.830: SEA-Ergebnisse fiir die Sensoren 3 und 4 im Versuch B2F1

Photogrammetrie

Die photogrammetrische Auswertung erfolgte im Anschluss an die Versuche und ist im

Anhang dargestellt.

Vergleich

Abbildung 7.31 zeigt den direkten Vergleich der drei Messverfahren dar. Die Darstel-
lung erfolgt wiederum fiir 8 ausgewahlte Zeitpunkte, die fiir die Rissentwicklung und
das Tragverhalten charakteristisch sind. Die in den Bildern dargestellten Zeitpunkte
sind in dem SEA-Diagramme sowie dem Dehnungs-Zeit-Diagramm durch orange Linien
gekennzeichnet. Aus den photogrammetrischen Auswertungen ist die Bildung des Schub-
risses eindeutig erkennbar und der Vergleich mit den SEA-Ergebnissen zeigt eine gute

Ubereinstimmung. In den Diagrammen der Druckdehnungsmessung in der Druckzone ist
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die Rissentwicklung ebenfalls erkennbar, aber noch nicht so eindeutig als Zeitpunkt der
Schrigrissbildung identifizierbar. Der Riickgang der Dehnungen in der Druckzone von
Druck zu Zug ist wieder ein sehr deutliches Zeichen fiir die Verdnderung des inneren
Tragwerkszustandes hinzu einem Sprengwerk. Da der Hauptschrigriss sich bei diesem
Versuch sehr nahe der Last ausgebildet hat, ist die Abstiitzung der Druckstrebe iiber
den Riss hinweg sehr lange und sicher moglich. Erst eine zunehmende Schrigrisséffnung
und damit Biegung der Druckstrebe fithren bei sehr hohen Lasten zu deren Ausknicken

und damit dem Versagen des Balkens.
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Abb. 7.31: Vergleich der Messergebnisse aus SEA, Photogrammetrie und Dehnungsmessungen
fiir Versuch B2F1
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7.2.7. Vergleich der Messergebnisse fiir Balken 2, Feld 2

Herkdmmliche Messtechnik

Beim 4. Versuch war nach Schragrissbildung nur noch eine sehr geringe Laststeigerung
moglich von ca. 13 kN moglich. Alle angeordneten Verformungsmessgerite zeigen den
Zeitpunkt, zu dem sich der Schubriss gebildet und gedffnet hat, deutlich an. Nur IWA
1 lésst erahnen, dass sich bei ersten Anfahren der Last von 120 kN bereits geringe
Strukturverdnderungen ergeben haben, da es einen leichten Versatz des Anstieges der
Last-Verformungs-Kurve im né#chsten Lastzyklus gibt. Wahrscheinlich hat beim ersten
Erreichen von 120 kN die Mikrorissbildung begonnen, doch kommt es erst beim zweiten
Anfahren dieser Last zur Ausbildung des Makrorisses und zur Risstffnung. Deutlich zu
sehen ist auch wieder das Umschlagen der Dehnungsmessergebnisse in der Druckzone.
Auch bei diesem Versuch gab es ein Bestreben des Balkens einen anderen Gleichgewichts-
zustand zu finden, als den nach klassischer Balkenbiegung. Die direkte Abstiitzung der
Last ist allerdings nicht lange aufrechtzuerhalten und nach geringer Laststeigerung fithrt

das Ausknicken bzw. Ausbrechen der Druckstrebe in der Druckzone zum Bruch des Bal-

kens.
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Abb. 7.32: Ergebnisse der Dehnungsmessungen Versuch B2F2

Schallemission
Aus den Ergebnissen der SEA kann ein deutliches Ansteigen der SE-Aktivitédt an Sensor

3 bei Belastungen zwischen 90 und 120 kN festgestellt werden. Beim zweiten Erreichen
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von 120 kN gibt es an den Sensoren 1, 3 und 5 einen starken Signalanstieg, der die
Schubrissbildung anzeigt. Diese Signale haben eine sehr hohe Energierate und eine grofle
Dauer und sind die eindeutigen Anzeichen fiir die Entstehung des Schubrisses (siehe
Abbildung 7.33).

L 100.000
T
6l
Sensoren 1, 3, 5 und 7 10.000
50 =y
= 40 f & 1.000
30 ’ll ¥ &
2 1|
10
0 A 0 . :
0 200 400 600 800 100D 1200 1400 100 1.000 10.000 100,000
Zeitt[s] Dauer des Signals  [us]

Abb. 7.33: SEA-Ergebnisse B2F2 fiir die Sensoren 1, 3, 5 und 7

Ebenfalls erkennbar ist, dass sich zum Zeitpunkt der Zunahme der Signale an den Senso-
ren 1, 3 und 5 die Aktivitdt an Sensor 4 verringert, was wiederum auf eine Verlagerung
der Rissbildung von der Last in Richtung des Lagers schlieflen ldsst (sieche Abbildung
7.34).
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Abb. 7.34: SEA-Ergebnisse fiir die Sensoren 3 und 4 im Versuch B2F2
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Photogrammetrie
Die photogrammetrische Auswertung erfolgte im Anschluss an die Versuche und ist im

Anhang dargestellt.

Vergleich

Abbildung 7.35 zeigt den direkten Vergleich der drei Messverfahren. Die Darstellung
erfolgt wiederum fiir 8 ausgewihlte Zeitpunkte, die fiir die Rissentwicklung und das
Tragverhalten charakteristisch sind. Die in den Bildern dargestellten Zeitpunkte sind
in dem SEA-Diagramme sowie dem Dehnungs-Zeit-Diagramm durch orange Linien ge-
kennzeichnet. In den photogrammetrischen Auswertungen ldsst sich die Entwicklung des
Schubrisses sehr deutlich verfolgen. Auch ist die sehr schnelle Entwicklung des Risses
zwischen Zeitpunkt 4 und Zeitpunkt 6, nur 4 Sekunden, sehr gut erkennbar. Zu diesem
Zeitpunkt ist in den Verformungsdiagrammen und auch den SEA-Diagrammen noch kei-
ne deutliche Rissbildung zu erkennen. Ab dem Zeitpunkt, an dem sich der Riss gebildet
hat (Zeitpunkt 5), setzt eine starke Riss6ffnung und damit Verformung des Balkens ein,
die es unmoglich macht, weitere Zugspannungen iiber den Riss zu iibertragen und die
einen Gleichgewichtszustand nur noch iiber eine direkte Abstiitzung moglich machen.
Die Druckstrebe wird allerdings durch das weitere Wachsen des Risses in die Druckzone
infolge der starken Rotation um die Rissspitze stark beschrankt. Der Riss verlduft direkt
durch die theoretische Kraftwirkungslinie und so kann die Last nur noch geringfiigig

gesteigert werden.
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Abb. 7.35: Vergleich der Messergebnisse aus SEA, Photogrammetrie und Dehnungsmessungen
fiir Versuch B2F2
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7.2.8. Zusammenfassung

In allen Versuchen ist es gelungen, durch verwendeten Messverfahren zum einen den
Zeitpunkt der Rissbildung eindeutig zu bestimmen und auch die der Risséffnung voraus-
gehende Mikrorissbildung erkennen zu kénnen. Durch die Kombination der unterschiedli-
chen optischen und akustischen Messergebnisse ist der Tragwerkszustand bis zum Bruch
vollstandig beschreibbar und auch die unterschiedlichen Versagensformen erklérbar. Das
Tragverhalten vor der Schubrissbildung ist sehr gut mit der Balkentheorie beschreibbar.
Das Tragverhalten nach der Ausbildung des Schubrisses hdngt hingegen ausschliefilich
von der Art und der Position des vorhandenen Schubrisses ab. Ist die Ausbildung einer
Druckstrebe iiber den Riss hinweg moglich, kann der Balken einen anderen Gleichge-
wichtszustand einnehmen und die Last kann gesteigert werden. Fiir die vier Balken ldsst
sich die Frage, warum die Last bei 2 Versuchen noch stark gesteigert werden konnte
und fiir die anderen beiden nicht, relativ gut an dem sich eingestellten Rissbild (siehe

Abbildung 7.36 beantworten.

BIF1 Bruchlast/Risslast = 275,5/133.4 BIF2 Bruchlast/Risslast = 176,2/147.1

B2F1 Bruchlast/Risslast =282,9/151,1 B2F2 Bruchlast/Risslast = 133,1/120,1

Abb. 7.36: Abhéngigkeit der Laststeigerung nach Schragrissbildung in Abhéngigkeit vom Rissbild

Die Frage des Schubtragverhaltens ist somit vor allem eine Frage des Verbundes und der

Zugspannungsiibertragung von gerissenem und ungerissenem Beton.
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8. Bewertung des Tragwerkszustandes von

Spannbetonbauteilen

8.1. Problemanalyse und Zielstellung

Die bei der Durchfithrung einer experimentellen Tragsicherheitsbewertung bestehende
Forderung, Beeintrichtigungen der Tragfahigkeit und Gebrauchstauglichkeit auszuschlie-
Ben, schlieit bei vorspannten Tragwerken und Bauteilen auch den vollstdndigen Erhalt
der vorhandenen Vorspannkraft ein. Ein mehr oder weniger grofier Verlust an Vorspann-
kraft kann z. B. zu langzeitig oder permanent offenen Rissen in der Konstruktion fithren
und stellt damit einen Minderung der Gebrauchstauglichkeit und Dauerhaftigkeit dar.
Nun muss davon ausgegangen werden, dass bei Anwendung der bekannten und prak-
tisch relevanten Versuchsgrenzlastindikatoren (siehe Kapitel 3.3) ein geringfiigiges Maf}
an Strukturverdnderung zugelassen werden muss, um die Versuchsgrenzlast sicher zu
identifizieren. Dies hat grundsétzlich keinen negativen Einfluss auf die Tragfihigkeit der
Konstruktion. Unklar ist jedoch, inwieweit daraus eine Verminderung der Vorspann-
kraft im mafigebenden Querschnitt (bzw. im maBgebenden Bauteilabschnitt) resultiert.
Aus diesen Uberlegungen heraus muss die Forderung abgeleitet werden, dass bei der
Durchfithrung von Belastungsversuchen an vorgespannten Bauteilen die verbleibende
Vorspannkraft wiahrend des gesamten Versuchsablaufs mit geeigneten Mitteln zu kon-
trollieren ist, um sicherzustellen, dass hier keine unzuléssige Verringerung eintritt. Der
Einfluss einer nichtlinearen Verformung des Spannstahls auf die Vorspannkraft ist dabei
in wesentlichem Mafle vom Verbundverhalten abhéngig. Nach erfolgter Biegerissbildung
wird der Verbund zunéchst in der N&he des Risses (Rissstorbereich) aufgehoben, der
Stahl gleitet im Beton. Je nach Grofle der aufnehmbaren Verbundspannungen weitet
sich dieser Bereich mit zunehmender Belastung mehr und mehr aus und kann im Fal-
le einer geringen Verbundfestigkeit eine bedeutende Gréfle annehmen. Bei einsetzenden
nichtlinearen Verformungen des Spannstahls verteilen sich diese nun auf den Bereich mit
gestortem Verbund, so dass bei gleicher bleibender Spannstahlverformung die daraus re-
sultierende Verringerung der Vorspannkraft im Falle hoher Verbundfestigkeit groff und
im Falle geringer Verbundfestigkeit eher gering sein wird. Im Extremfall einer aufleror-
dentlich hohen Verbundfestigkeit (nur theoretischer Natur) kann damit eine sehr geringe
Plastizierung zu einer betrichtlichen Verminderung an Vorspannkraft fithren. Aus die-
sen Uberlegungen kann die Schlussfolgerung abgeleitet werden, dass das Zusammenspiel
- Strukturverdnderung/Verdnderung der Vorspannkraft - am ungiinstigsten ausféllt bei
Spannbetonbauteilen mit hoher Verbundfestigkeit, also z. B. bei im Spannbett vorge-
spannten Bauteilen mit profilierten Einzeldrahten. Daher konzentrieren sich die weiteren

Untersuchungen zu dieser Problematik auf diese Bauteilgruppe.
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8.2. Messtechnische Méglichkeiten zur Ermittlung der Vorspannkraft

Fiir die Messung der Vorspannkraft an vorhandenen Bauwerken gibt es eine Reihe un-
terschiedlicher Moglichkeiten, die im folgenden néher beschrieben und bewertet werden

sollen.

Zunichst erscheint eine direkte Dehnungsmessung (z. B. mit DMS) am Spannstahl vor-
teilhaft, da hiermit direkt die nichtlineare Verformung des Spannstahls sowie deren blei-
bender Anteil nach Entlastung erfasst werden kann, woraus sich die zugehorige Ver-
danderung der Vorspannkraft ermitteln ldsst. In der praktischen Durchfithrung ergeben
sich jedoch die gleichen Probleme, wie sie schon im Abschnitt 3.3 fiir die Messung der

Betonstahldehnung beschrieben worden sind.
e Maximalwert der Stahldehnung nur im Rissquerschnitt

e mafgebender Querschnitt (Rissquerschnitt) ist vor Versuchsdurchfithrung unbe-

kannt

Hinzu kommt, dass das Freilegen der Bewehrung aus verschiedenen Griinden meist nicht
erwiinscht ist. Der Absolutwert der Vorspannung kann nur mittels Durchtrennen der
Bewehrung und Ermittlung der Riickverformung bestimmt werden. Die Kenntnis dar-
iiber ist jedoch im Zusammenhang mit der Durchfithrung eines Belastungsversuchs i.d.R.
nicht von Interesse. Eine Messung der Spannkraft {iber Kraftmesselemente (z. B. Kraft-
messdosen) scheidet von Vornherein aus, da hier ein nachtréglicher Einbau unmdoglich
ist. In Frage fiir die hier beschriebene Anwendung kime noch das magnetoelastische
Verfahren [10], welches vor allem deshalb interessant erscheint, weil es berithrungslos ar-
beitet. Hierbei werden die magnetischen Eigenschaften von Spannstahl in Abhéngigkeit
der mechanischen Beanspruchung ausgenutzt. Fiir die Anwendung an vorhandenen Bau-
werken muss der Spannstahl vergleichsweise grofiflichig freigelegt und dann mit Draht
umwickelt werden, so dass eine Induktions- und eine Erregerspule entstehen. Ohne Ka-
librierung mit Hilfe eines Vergleichskorpers kénnen nur Spannkrafténderungen ermittelt
werden, was fiir die hier betrachtete Anwendung als ausreichend angesehen werden kann.
Aufgrund des hohen Aufwandes und der notwendigen Freilegearbeiten wird das Verfah-
ren fiir die Anwendung bei Belastungsverfahren wahrscheinlich nur in absoluten Sonder-
fallen anwendbar sein. Der Vollstidndigkeit halber soll hier noch die Kraftmessung auf
Basis von Ultraschalllaufzeitmessungen [26]] erwéihnt werden. Die Kraftmessung basiert
hierbei auf dem akustoelastischen Effekt, mit welchem der Einfluss elastischer Span-
nungen auf die Ausbreitungsgeschwindigkeit von akustischen Wellen beschrieben wird.
Auch dieses Verfahren benétigt dhnlich wie die Anwendung von Kraftmessdosen einen

Verformungskorper, der in das System integriert sein muss und scheidet daher ebenfalls
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aus. Insgesamt wird aus den beschriebenen Einsatzbedingungen deutlich, das direkte
Kraftmessverfahren fiir die Ermittlung und Kontrolle der Vorspannkraft im Zuge eines

Belastungsversuchs eher ungeeignet sind.
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Abb. 8.1: Ermittlung der Rissbildung und der Dekompression aus einer Last-Stahldehnungslinie

Daher wird im Weiteren das Ziel verfolgt, die jeweils vorhandene Vorspannkraft indirekt
iiber die Bestimmung der Dekompression mit Hilfe der Analyse von Steifigkeitsénde-
rungen aus der mafigebenden Last-Verformungs-Linie zu entnehmen (siehe Abbildung
8.1). Diese Vorgehensweise hat den entscheidenden Vorteil, dass hierfiir Messergebnis-
se genutzt werden koénnen, die bei der Durchfithrung des Belastungsversuchs ohnehin

anfallen (Kraft- und Verformungsmessgroen).

Von wesentlicher Bedeutung ist hierbei jedoch die Auswahl einer geeigneten Verfor-
mungsmessgroBe. Abbildung 8.2 zeigt die Last-Durchbiegungsfunktion aus dem Belas-
tungsversuch an einer Spannbetonbriicke iiber den Main-Donau-Kanal in Baiersdorf
[L06]. Bei diesem Versuch wurden vereinzelte Biegerisse in der Konstruktion erzeugt,
jedoch sind die damit verbundenen Steifigkeitsinderungen so gering, dass sie mit Hilfe
der ,,globalen* Verformungsgroéfie Durchbiegung nicht signifikant wahrnehmbar sind. Ab-
bildung 8.3 zeigt ein dhnliches Beispiel fiir den Belastungsversuch an einem 41 m langen
Spannbetontriger [92]. Hier wurden vergleichsweise viele Risse erzeugt. Die damit ver-
bundene Steifigkeitsdnderung in der Durchbiegung ist zwar erkennbar, aber gering und
zieht sich allmé&hlich iiber einen breit verteilten Lastbereich hin, so dass sich hier Ver-

danderungen in der Dekompression ebenfalls nur mit ungeniigender Genauigkeit ableiten
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Benutzt man fiir die Auswertung die lokal gemessenen Stahldehnungen (wie in Abbildung
8.1) sind deutlichere Steifigkeitsénderungen in Be- und Entlastungsast erkennbar, es gel-
ten jedoch die eingangs beschriebenen Einschriankungen aufgrund des eng begrenzten
Beobachtungsbereiches und damit das Risiko, dass sich die zugeordnete Messstelle nicht
im maflgebenden Querschnitt befindet. Bei den nachfolgend beschriebenen Laborversu-
chen soll daher als mafigebende Verformungsgrofie fiir die Bewertung der Dekompression
die bereichsweise Kriilmmung verwendet werden. Diese Verformungsgrofle beruht auf der
Messung von Neigungen an verschiedenen Positionen entlang der Stabachse und scheint
insofern als besonders geeignet, als dass sich durch die Positionierung der Neigungssen-

soren die mafigebenden Beobachtungsbereiche entsprechend eingrenzen lassen.
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9. Laboruntersuchungen an Spannbetonbauteilen

9.1. Versuchsziel und Aufgabenstellung

Hauptzielstellung der nachfolgend beschriebenen Versuche war zu priifen, ob die Ver-
suchsgrenzlast bei vorgespannten Bauteilen so rechtzeitig identifiziert werden kann, dass
ein unzuléssiger Verlust an Vorspannkraft ausgeschlossen werden kann. Die dabei ange-
wandten Versuchsgrenzlastindikatoren sollten auch fiir Belastungsversuche in situ rele-
vant und anwendbar sein. Unabhéingig davon war die vorhandene Vorspannkraft bzw.

deren Verdnderung in geeigneter Weise genau zu bestimmen.
Im einzelnen waren dabei folgende Fragen zu beantworten:

e Ist eine Bestimmung der Dekompression bzw. deren Verdnderung allein aus der
Last-Verformungs-Information der Kraft-Kriimmungs-Funktion mit ausreichender

Genauigkeit moglich?

e Welches sind hierbei die geeigneten, objektiv basierten Bewertungskriterien? Wel-

cher Schwell- bzw. Grenzwert muss hierfiir angewendet werden?

e In welchem Verhéltnis stehen die ermittelte Versuchsgrenzlast und die einem maf-

gebenden Abfall an Vorspannkraft zuzuordnende Belastung?

e Welchen Einfluss hat die Verbundqualitit und das Verhéltnis zwischen schlaffer

und vorgespannter Bewehrung auf die zuvor beschriebenen Sachverhalte?

9.2. Versuchsobjekte

Die experimentellen Untersuchungen wurden an folgenden Versuchsobjekten durchge-

fiihrt:
e 2 Spannbetondehnkorper

e 2 Spannbetonbalken mit unterschiedlicher Lings- und Biigelbewehrung

Die Untersuchungen an den Spannbetondehnkérpern dienten vorwiegend der Verifizie-
rung der geplanten Methode zur Kontrolle der Vorspannkraft iiber direkte Dehnungsmes-
sungen am Spannstahl im hochbeanspruchten Rissquerschnitt (siehe auch Kapitel 9.3).
Sie sollen im folgenden nicht weiter beschrieben werden. Die beiden Spannbetonbalken
hatten identische Abmessungen und wurden mit der in Tabelle 9.1 zusammengestellten
Bewehrung versehen.

Mit dem Einsatz profilierter Spanndrihte sollte eine moglichst gut Verbundqualitét er-
zielt und damit ein fiir das Untersuchungsproblem ungiinstiger Fall mit geringem ,Ver-

bundstorbereich® beschrieben werden.
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Balken Léangsbewehrung Biigelbewehrung

Balken 1 4 vorgespannte profilierte Ein- | Biigel ds = bmm; s, = 12, 5cm
zeldréhte (1570/1770) mit ds, =

6mm; keine schlaffe Bewehrung

Balken 2 4 vorgespannte profilierte Ein- | keine Biigelbewehrung
zeldriahte (1570/1770) mit ds =
6mm; 4 @ 12 (BSt500, schlaff)

Tab. 9.1: Bewehrung der Versuchskorper

Aufgrund der gewéhlten Bewehrung waren folgende Versagensformen zu erwarten.
e Balken 1: Biegezugversagen
e Balken 2: Querkraftversagen fiir ein Bauteil ohne Querkraftbewehrung

Die Querschnitte der beiden Balken kénnen Abbildung 9.1 entnommen werden. Bei-
de Balken wurden im Spannbett gefertigt und jeweils mit 120 kN vorgespannt. Der
Spann- und Betonstahl wurde im Bereich der Dehnungsmessstellen vor dem Betonieren
geschliffen und abgedeckt, so dass nach dem Betonieren des Betons die erforderlichen
Dehnmessstreifen ohne gréfiere Stemmarbeiten und somit ohne unbeabsichtigte Rissbil-
dung geklebt werden konnten. Das Umspannen erfolgte nach einer Zeit von ca. 21 Tagen.
Danach wurden die Balken fiir die Untersuchungen vorbereitet. Die Durchfithrung der
Versuche erfolgte mindestens 28 Tage nach dem Betonieren. Der Beton entsprach zum

Versuchszeitpunkt wie geplant einem C40/50.

9.3. Versuchsprogramm und Versuchsdurchfiihrung

Beide Balken wurden im gleichen Versuchsstand mit einer Spannweite von 3,20 m ge-
testet. Die mit Hilfe einer servohydraulischen Priifanlage erzeugte Kraft wurde iiber
ein Lastprofil verteilt und in Form von zwei Einzellasten in den Viertelspunkten der
Spannweite eingeleitet. Die Schubschlankheit a/d betrug etwa 3,2 (interessant fiir die
Versuche am Balken 2) und liegt damit innerhalb des Schubtals nach Kani [64] und in
einem Bereich, in dem eine direkte Lastabtragung iiber eine flach geneigte Druckstre-
be in das Auflager nicht mehr méglich ist (siche Kapitel 4). Einen Uberblick iiber die
bei beiden Balken im wesentlichen identische Messtechnik gibt der Messstellenplan in
Abbildung 9.2. Zum einen erfolgte die Messung der Durchbiegung in Feldmitte und in

den Viertelspunkten, um der bei Belastungsversuchen iiblichen Vorgehensweise gerecht
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Abb. 9.1: Querschnitte der beiden untersuchten Spannbetonbalken

zu werden und globale Vergleichswerte fiir alle weiteren Verformungsmessgrofien verfiig-
bar zu haben. Die Ermittlung der bereichsweisen Kriimmung erfolgte iiber die Messung
von Neigungen entlag der Stabachse, wobei aus den Neigungsdifferenzen benachbarter
Sensoren eine mittlere Kriitmmung fiir den betrachteten Abschnitt berechnet wurde. Von
den insgesamt 5 Kriimmungsbereichen zeigen demnach die inneren drei im wesentlichen
das Geschehen infolge der Biegebeanspruchung und die dufleren beiden eher Erschei-
nungen infolge der Querkraftbelastung. Uber eine Approximation der Neigungslinie mit
anschliefender Integration lasst sich auch die Durchbiegung an jeder beliebigen Stelle des
Balkens ermitteln [114]. Im Zuge der hier beschriebenen Versuche bestand dafiir jedoch
kein Bedarf. Die Dehnungen des Spannstahls (bei Balken 2 auch des Bewehrungsstahls)
wurden {iber direkt an den Stahl applizierte DMS in Balkenmitte gemessen. Aufgrund
der Schwichung des Bauteils durch das Freilegen des Betons an dieser Stelle durfte er-
wartet werden, dass sich innerhalb dieses Bereiches wihrend des Versuchs ein Biegeriss
ausbilden wird und die Dekompression und damit die Verdnderung in der Vorspann-
kraft mit ausreichender Genauigkeit iiber die Kraft-Stahldehnungs-Funktion beobachtet
werden kann. Die Erwartungen haben sich wiahrend der Versuchsdurchfithrung bestétigt.
Um hierfiir etwas mehr Sicherheit zu schaffen, wurde auf der Balkenunterseite ein zusitz-
licher Wegaufnehmer zur Messung der Relativverschiebung (RV 1) iiber eine Messliange
von etwa 15 cm installiert. Zur Erfassung und Verfolgung der Rissbildung im Quer-

kraftbereich wurden aufierdem die Diagonaldehnungen unter einem Winkel von ca. 45 °
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und die Vertikaldehnungen iiber die Balkenhohe gemessen. Die Messstellen waren dabei
so verteilt, dass ein entstehender Schubriss in jedem Fall die Messldnge mindestens ei-
nes Sensors kreuzt. Zusétzlich wurden noch die Betonstauchungen in Balkenmitte (zur
Erfassung der Querschnittsauslastung) und an mehreren Stellen im Querkraftbereich
gemessen. Die letzteren Messungen wurden vorgenommen, weil bei einigen in der Lite-
ratur dokumentierten Untersuchungen [76], [L00] bei Entstehung eines Schubrisses eine

signifikante Spannungsumkehr in der Druckzone beobachtet worden war.

Abb. 9.2: Messstellenplan

Bei den Versuchen am Balken 2 wurden zusétzlich photogrammetrische Untersuchun-
gen im Querkraftbereich durchgefiihrt. Die Oberflichenvorbereitung erfolgte hierbei, wie
auch schon bei den in Kapitel 7 beschriebenen Versuchen, durch das Aufspriithen eines
Zufallsmusters auf die zuvor geweifite Balkenoberfliche (Abbildung 9.5). Die Versuche
wurden kraftgesteuert nach dem in Abbildung 9.6 dargestellten Belastungsregime durch-
gefithrt. Hierbei wurde eine gleichméflige Lastschrittfolge von 10 kN gewéhlt. Auf jeder
Laststufe wurden zwei Lastwechsel ausgefiihrt, wobei die Last bei Erreichen der mafige-
benden Oberlast sowie der Grundlast fiir 2 min. konstant gehalten wurde. Auf diese Weise
erhiilt man fiir den gesamten Kraftbereich jeweils vollstéindige Last-Verformungskurven
(mit Be- und Entlastungsast), die fiir eine detaillierte Analyse verwendet werden kénnen.
Bei dem Versuch am Balken 1 wurden alle entstandenen Risse laststufenweise nachge-
zeichnet und protokolliert. Bei der Untersuchungen am Balken 2 wurde darauf verzichtet,
um nicht versehentlich den Messaufbau fiir die photogrammetrischen Untersuchungen zu

gefahrden.
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Abb. 9.3: vollstéindig applizierte Messtechnik im Querkraftbereich

Abb. 9.4: Messung der Spannstahldehnung und der Relativverschiebung in Balkenmitte
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Abb. 9.5: Fiir photogrammetrische Untersuchungen vorbereitete Balkenoberflache
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Abb. 9.6: Belastungsregime

9.4. Versuchsergebnisse
9.4.1. Balken 1

Die Versuche am Balken 1 wurden wie geplant durchgefiihrt. Das Versagen trat wie er-
wartet durch Biegezugbruch ein, wobei die Vorankiindigung durch Rissbildung und Riss-
offnung betriichtlich war (Abbildung 9.7). Abbildung 9.8 zeigt die Kraft-Kriimmungs-

Linien bzw. die Kraft-Stahldehnungs-Linien fiir alle Laststufen bis zum Erreichen der
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Traglast von 100 kN.

Abb. 9.7: Rissbild des Balkens 1 unter Maximalbelastung

Zur Identifikation der Versuchsgrenzlast wurde die fiir jede Laststufe ermittelte bezogene
Strukturverinderungsenergie deltas (siehe Abschnitt 3.3) aus der Kriimmung im Biege-
bereich (Messstelle K3) verwendet. Der an Stahlbetonbauteilen vorgefundene charakte-
ristische Verlauf von deltas ist auch hier erkennbar. Nach abgeschlossener Rissbildung
fallen die Werte mit zunehmender Belastung zuniichst ab, um dann bei beginnenden
plastischen Strukturverinderungen der Bewehrung wieder anzusteigen. Dieses Anstei-
gen wurde auch hier als Indikator fiir die Versuchsgrenzlast angewendet und konkret bei
einer Last von 90 kN beobachtet (sieche Abbildung 9.9).

Die Ermittlung und Kontrolle der Vorspannkraft erfolgte zunéchst iiber den Einbau von
zwei Sekanten in die Kraft-Stahldehnungs-Linie. Diese kénnen sowohl im Belastungsast
als auch im Entlastungsast eines jeden Lastwechsels angeordnet werden. Der Schnitt-
punkt der beiden Sekanten liefert dann einen Wert fiir die Dekompressionslast. Die im
Entlastungsast ermittelte Dekompressionslast ist dabei aufgrund der Gefiigereibung et-
was geringer als die im Belastungsast. Abbildung 9.10 zeigt die Ermittlung des Sekan-
tenschnittpunkts im Belastungsast des 1. und 2. Lastwechsel fiir die Laststufen 7 und
9.

Aufgrund der manuellen Festlegung der Sekantenschnittpunkte liefert die beschriebene
Verfahrensweise stark subjektiv gepriagte Werte fiir die Dekompression und ist daher fiir

die praktische Anwendung nur bedingt geeignet. Dies betrifft insbesondere die Anord-
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Abb. 9.8: Kraft-Kriimmungs- und Kraft-Stahldehnungs-Linien fiir Balken 1 (Gesamtversuch)
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Abb. 9.9: bezogene Strukturverinderungsenergie mit zunehmender Belastung

nung der Sekante im iiberdriickten Bereich, da hier der Kurvenverlauf bedingt durch
das Materialverhalten des Betons insgesamt gekriimmt ist. Auf der Suche nach weiteren

Moglichkeiten fiel auf, dass der Belastungsast im 2. Lastwechsel einer jeden Laststufe ein
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Abb. 9.10: Ermittlung der Dekompression iiber die Anordnung von Sekanten in die Kraft-
Stahldehnungs-Linie

auflerordentlich lineares Verhalten zeigt. In der weiteren Auswertung wurde daher die
Kriimmung der Kraft-Stahldehnungslinie im Belastungsast des 2. Lastwechsels fiir die
mafigebenden Laststufen direkt ermittelt und iiber der einwirkenden Belastung aufgetra-
gen (siche Abbildung 9.11). Die Kurven wurden ausschliefilich leicht mittelwertgegléttet
und haben deshalb weit objektiveren Charakter als die zuvor beschriebene Verfahrens-
weise. Es ist deutlich erkennbar, dass die Kurvenkriimmung fiir alle Laststufen beim
Ubergang zwischen iiberdriickten und gedffneten Rissen einen identischen Verlauf hat,
solange die Vorspannkraft konstant bleibt. Erst bei einer Plastizierung des Stahls und
der damit verbundenen Verringerung der Vorspannkraft verschiebt sich die zugehorige
Kurve deutlich nach rechts. Damit liefert die einer Laststufe zugehorige Kriimmungskur-
ve eine Information iiber die im vorangegangenen 1. Lastwechsel bewirkte Abminderung
der Vorspannkraft. Dies ist im vorliegenden Versuch bei Laststufe 9 (100 kN) der Fall.
Bei Identifikation der Versuchsgrenzlast (90 kN) ist dagegen noch keine Verénderung der
Vorspannkraft anhand des Kriimmungsverlauf der Kraft-Stahldehnungs-Linie erkennbar.
Um nun auch fiir die Durchfithrung von Belastungsversuchen in situ ein praktisch hand-
habbares Kriterium verfiigbar zu haben, wurde in einem letzten Schritt gepriift, ob ein
gleichartiges und damit gleichermafien geeignetes Verhalten auch im Kriimmungsverlauf

der Kraft-Kriimmungs-Linie erkennbar wird. Abbildung 9.12 zeigt, dass dies der Fall ist.
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Abb. 9.11: Kriimmung der Kraft-Stahldehnungs-Linie im 2. Belastungsast
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Abb. 9.12: Kriimmung der Kraft-Kriimmungs-Linie im 2. Belastungsast

Aus den beschriebenen Zusammenhingen kann die wesentliche Schlussfolgerung abge-
leitet werden, dass der mit beginnender Strukturverdnderung einhergehende Verlust an
Vorspannkraft zunéchst moderat ist, so dass die Versuchsgrenzlast identifiziert werden

kann, ohne dass die vorhandene Vorspannkraft darunter leidet. Als wesentliche Ursache
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hierfiir kommt hauptséchlich der auch bei profilierten Spanndrihten eher méfliige Ver-
bund in Betracht, der bewirkt, dass sich die Auswirkungen den Strukturveréinderung
(Plastizierung) auf einen relativ groffen Bereich verteilen. Wie im Vorfeld schon erldu-
tert, bietet die Messung der abschnittsweisen Kriimmung die Moglichkeit, Strukturver-
dnderungen nicht nur zu beobachten sondern auch entsprechenden Bauteilabschnitten
zuzuordnen. Im vorliegenden Fall bildeten sich beginnend mit ca. 90 kN erste Risse im
Querkraftbereich, die deutlich mit einer Kriitmmung der Kraft-Verformungs-Linie fiir die
Diagonaldehnung verbunden sind (siehe Abbildung 9.13 links). Aber auch in der Kraft-
Verformungs-Linie fiir die Kriimmung im Querkraftbereich sind diese Auswirkungen der
Rissbildung, wenn auch nicht ganz so deutlich, als Kriimmungen im Kurvenverlauf er-
kennbar (sieche Abbildung 9.13 rechts). Dies wiire bei Bauteilen ohne Querkraftbeweh-
rung als Signal fiir das Erreichen der Versuchsgrenzlast zu deuten, da hier eine groflere
Rissbildung im Querkraftbereich - im Unterschied zum Bereich mit iiberwiegender Mo-
mentenbeanspruchung - als schidigend anzusehen ist und deshalb grofiere Nichtlineari-

taten im Kurvenverlauf nicht akzeptiert werden diirfen.

Kraft-Diagonaldehnung D2 Kraft-Krimmung K1

120

by N

0 0,02 0,04 0,06 0,08 [mm] 0.1 0 0,00003 0,00006 [imm] 0,00012

Abb. 9.13: Kraft-Diagonaldehnungs-Linie und Kraft-Kriimmungs-Linie im Querkraftbereich
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10. Zusammenfassung und Ausblick

Der Abschlussbericht umfasst die Ergebnisse des ersten Teils des Forschungsvorhabens
,WVersuchsgrenzlastindikatoren bei Belastungsversuchen“ und bildet die Grundlage fiir das

bereits beantragte Fortsetzungsvorhaben.

Es wurde zunéchst die geschichtliche Entwicklung der Durchfithrung und Bewertung von
Belastungsversuchen recherchiert und zusammengestellt. Es wurde gezeigt, welche Be-
deutung Belastungsversuche im Bauingenieurwesen hatten und haben, worin Probleme
bei der Bewertung und Durchfithrung bestanden und wie diese zu Beginn der 1990er
Jahre in den EXTRA-Forschungsvorhaben in wichtigen Punkten gelost wurden. Die be-
kannten Versuchsgrenzlastindikatoren der Richtlinie des DAfStb [25] wurden vorgestellt

und ihre Bedeutung hinsichtlich einer Versagensvorankiindigung erldutert.

Die Untersuchungen zum Schubtragverhalten von Stahl- und Spannbetonbauteilen erga-
ben, dass die Gefahr eines Schubversagens nur bei ganz bestimmten Parameterkombina-
tionen iiberhaupt vorhanden ist und fiir einige typische Hochbaukonstruktionen somit
ein Schubversagen bereits im Vorfeld eines Belastungsversuches ausgeschlossen werden
kann. Die mafigebenden Einflussfaktoren, wie die Schubschlankheit, die Léngsbeweh-
rung, das Verbundverhalten und die Belastungsart wurde ausfiihrlich dargestellt und
ihre Auswirkungen auf das Schubtragverhalten erldutert. Die daraus abgeleiteten Beur-
teilungsstrategien stellen bereits eine wesentliche Verbesserung der Planungssicherheit

von Belastungsversuchen dar.

Fiir die messtechnische Erfassung des Tragwerkszustandes wihrend einer experimentel-
len Untersuchung wurden die Versagensarten hinsichtlich ihrer Vorankiindigung klassifi-
ziert und die Besonderheiten in der Ankiindigung eines Schubversagens herausgearbeitet.
Dabei wurde spezielles Augenmerk auf die Rissbildungsprozesse im Schubbereich gelegt
und die Mikrorissbildungsprozesse als ein wichtiges Beurteilungskriterium herausgear-
beitet. Ausgehend von diesen Erkenntnissen {iber den Versagensablauf und die zeitlich
und oOrtliche Beschreibung des Versagensprozesses wurden mogliche Indikatoren abgelei-

tet, die objektive Kriterien zur Detektion der Versuchsgrenzlast darstellen.

Die fiir die messtechnische Erfassung bereits kleinster Strukturverdnderungen gewéhlten
Messverfahren, wie die Photogrammetrie und die Schallemission wurden vor allem in Hin-
blick auf ihre Leistungsfihigkeit fiir die Bewertung von Belastungsversuchen beschrieben.
Fiir die photogrammetrische Auswertung der im Versuch zu messenden Mikrorissbildung
wurde ein geeigneter Algorithmus theoretisch entwickelt und praktisch umgesetzt, so dass

eine lokale Dehnungserhthung eindeutig identifiziert werden kann. Auch die Interpreta-
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tion der Schallemissionssignale erméglicht eine eindeutige Bewertung. Insbesondere die
kombinierte Beurteilung der Messergebnisse beider Verfahren fiihrt zu einer signifikant

erhohten Sicherheit bei der Durchfithrung von Belastungsversuchen.

Die entwickelten Verfahren zur messtechnischen Erfassung der dem Versagen vorausge-
henden Mikrorissbildungsprozesse wurden zunéchst an Tastversuchen mit Stahlbeton-
dehnkdorpern erprobt und anschlieend weiterentwickelt. Eine erste Anwendung erfolgte
bei Versuchen an Stahlbetonbalken ohne Biigelbewehrung. Die Ergebnisse verifizieren
die theoretischen Uberlegungen und erlauben eine frithzeitige Schidigungsdetektion, die
eine Ableitung von messbaren, eindeutigen Indikatoren erlaubt. Auch die Untersuchung
von Spannbetonbauteilen zeigte die gute Wirkungsweise der entwickelten Auswerteal-
gorithmen und den erhohten Informationsgewinn durch den Vergleich der Ergebnisse

verschiedener Messverfahren.

In dem beantragten Fortsetzungsvorhaben soll die photogrammetrische Auswertung zur
Online-Féhigkeit weiterentwickelt werden. Die gefundenen Kriterien zur Beurteilung des
Tragwerkszustandes wihrend des Versuches sollen in weiteren Bauteiluntersuchungen zu
allgemeingiiltigen und praxisgerecht anwendbaren Indikatoren weiterentwickelt werden.
Auch soll durch gezielte Versuche an typischen Bauteilen des Hochbaus eine genauere
Beschreibung der Schubbruchgefihrdung erfolgen. Ziel dabei ist, die herausgearbeiteten
Einflussfaktoren so miteinander zu kombinieren, dass klare Abgrenzungen der sich ein-
stellenden Versagensform angegeben werden kénnen. Abschlielend soll die Praxistaug-
lichkeit der entwickelten Indikatoren in einem umfassenden in-situ Versuch nachgewiesen

werden.
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A. Anhang
A.1. Darstellung der Messergebnisse fiir Versuch B1F1
A.1.1. Herk6mmliche Messtechnik
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Abb. A.1: Ergebnisse der Wegaufnehmer und Dehnmessstreifen: Verformung iiber

die Zeit
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A.1.2. Schallemissionsanalyse
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Position y [cm]

Position y [cm]
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Position x [em]

Abb. A.4: Ergebnisse der SEA: Zonale Ortung der SE-Aktivitidten in verschiede-

nen Zeitabschnitten
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A.1.3. Photogrammetrie

Bild: DSC_0341 Kraft: 94,5 kN Zeit: 5568 s Bild: DSC_0350 Kraft: 1092 kN Zeit: 5586 s

Bild: DSC 0355 Kraft: 115.1 kN Zeit: 5596 s Bild: DSC_0360 Kraft: 120,2 kN Zeit: 5606 s

Bild: DSC 0365 Kraft: 123,2 kN Zeit: 56165 Bild: DSC 0370 Zeit: 5626 s

//”, “ i

Bild: DSC 0375 Kraft: 133,4 kN Zeit: 5636 s Bild: DSC_0380 Kraft: 136,7 kN Zeit: 5646 s

Abb. A.5: Ergebnisse der Photogrammetrie: Rissentwicklung zu verschiedenen

Zeitpunkten
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Bild: DSC_4467 Kraft: 94,5 kN Zeit: 5568 s Bild: DSC_4476 Kraft: 1092 kN Zeit: 5586 s

/ /e :
Bild: DSC_4481 Kraft: 115,1 kN Zeit: 5596 s Bild: DSC_4486

Zeit: 56165 Bild: DSC 4496

Zeit: 5636s  Bild: DSC_4506

Abb. A.6: Ergebnisse der Photogrammetrie: Rissentwicklung zu verschiedenen

Zeitpunkten
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A.2. Darstellung der Messergebnisse fiir Versuch B1F2

A.2.1. Herkdbmmliche Messtechnik
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Abb. A.7: Ergebnisse der Wegaufnehmer und Dehnmessstreifen: Verformung iiber
die Zeit
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A.2.2. Schallemissionsanalyse
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Abb. A.10: Ergebnisse der SEA: Zonale Ortung der SE-Aktivitédten in verschiede-

nen Zeitabschnitten
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A. Anhang

A.2.3. Photogrammetrie

Bild: DSC_1466 Kraft: 80.8 kN

y/ [\ .

Bild: DSC 1491 Kraft: 119.5 kN

Bild: DSC_1501 Kraft: 133,8 kN

Zeit: 1781 s

Zeit: 1831 s

Zeit: 1851 s

Zeit: 1871 s

Bild: DSC_1486 Kraft: 111,9 kN Zeit:1821 s

Kraft: 124,6 kN Zeit: 1841 s

Bild: DSC 1506 Kraft: 140,8kN Zeit: 1861 s

Bild: DSC 1516 Kraft: 146,3 kN

Abb. A.11: Ergebnisse der Photogrammetrie: Rissentwicklung zu verschiedenen

Zeitpunkten
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Bild: DSC_5585 Kraft: 80,8 kN Zeit: 1781 s

Bild: DSC 5610  Kraft: 119.5 kN Zeit: 1831 s

Bild: DSC_5620 Zeit: 1851 s

y

Bild: DSC 5630 Kraft: 146,7 kN Zeit: 1871 s

Bild: DSC_5605

Bild: DSC_5615

Bild: DSC_5635

Kraft: 111,9 kN

s

Kraft: 124,6 kN

Kraft: 146,3 kN

Zeit:1821 s

Zeit: 1841 s

Zeit: 1861 s

Zeit: 1881 s

Abb. A.12: Ergebnisse der Photogrammetrie: Rissentwicklung zu verschiedenen

Zeitpunkten
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A. Anhang

A.3. Darstellung der Messergebnisse fiir Versuch B2F1

A.3.1. Herkdbmmliche Messtechnik
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A.3.2. Schallemissionsanalyse
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Abb. A.14: Ergebnisse der SEA: Energie und Kraft tiber die Zeit
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Abb. A.15: Ergebnisse der SEA: Energie und Kraft {iber die Zeit
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0s-1550s

Position y [cm]

Position y [cm]

Position x [cm]

Abb. A.16: Ergebnisse der SEA: Zonale Ortung der SE-Aktivitdten in verschiede-
nen Zeitabschnitten
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A.3.3. Photogrammetrie

Bild: DSC_6221 Kraft; 123,0 kN Zeit: 894 s Bild: DSC_6226 Kraft; 128,9 kN Zeit: 904 s

Bild: DSC 6231 Bild: DSC_6236 Kraft: 138,5 kN Zeit: 924 s

Bild: DSC 6241 Zeit: 934 s Zeit: 944 s

Zeit: 954 s Bild: DSC_6255

Abb. A.17: Ergebnisse der Photogrammetrie: Rissentwicklung zu verschiedenen

Zeitpunkten
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Bild: DSC_2086 Kraft: 123,0 kN Zeit: 894 s Bild: DSC 2091 Kraft: 128,9 kN Zeit: 904 s

Zeit: 914 s Bild: DSC 2101 Kraft: 1385k Zeit: 924 s

Bild: DSC 2106 Kraft: 141,8 kN Zeil: 934 s Bild: DSC 2111 Kraft; 144,5kN Zeit:

Zeit: 954 s Bild: DSC 2121 Kraft: 149,7 kN

Abb. A.18: Ergebnisse der Photogrammetrie: Rissentwicklung zu verschiedenen

Zeitpunkten
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A. Anhang

A.4. Darstellung der Messergebnisse fiir

A.4.1. Herkdmmliche Messtechnik
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A.4.2. Schallemissionsanalyse
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Abb. A.22: Ergebnisse der SEA: Zonale Ortung der SE-Aktivitdten in verschiede-
nen Zeitabschnitten
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A.4.3. Photogrammetrie

Bild: DSC 4516 Kraft: 98,2kN

Bild: DSC 4526  Kraft: 113,1 kKN

N

Bild: DSC 4532  Kra

[~

Bild: DSC 4534 Kraft: 113,3 kN

Zeit: 834 s

Zeit: 854 s

Zeit: 870 s

Bild: DSC_4521

-

Bild: DSC 4531

-~

Bild: DSC 4533

-

Bild: DSC_4535
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Kraft: 118,3 kN
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Zeit: 864 s

Zeit: 868 s

Zeit: 872 s

Abb. A.23: Ergebnisse der Photogrammetrie: Rissentwicklung zu verschiedenen

Zeitpunkten



166

Bild: DSC_8683 Kraft; 98,2kN Zeit: 834 s Bild: DSC_8688 Kraft: 106,8 kN Zeit: 844 s
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Bild: DSC_8693 Kraft: 113.1 kN Zeit: 854 s Bild: DSC_8698 Kraft: 119.6 kN Zeit: 864 s

-

Zeit: 868 s

Zeit: 872 s

Abb. A.24: Ergebnisse der Photogrammetrie: Rissentwicklung zu verschiedenen

Zeitpunkten
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