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Kurzfassung

Im Rahmen dieser Forschungsarbeit sollte der Endbereich von im Werk vorgespann-
ten Fertigteiltragern ohne Bugelbewehrung untersucht werden. Hierzu wurden drei
Versuche durchgefuhrt. Mit Hilfe einer zweidimensionalen numerischen Simulation
wurde das Tragverhalten der Trager naher erforscht. Dazu wurde ein am Institut fir
Massivbau und Baustofftechnologie der Universitat Karlsruhe entwickeltes Beton-
stoffgesetz und Verbundelement verwendet, das in das Programmpaket ABAQUS
eingebunden wurde. Mit diesen Hilfsmitteln konnte das prinzipielle Tragverhalten rea-
listisch abgebildet werden. Es konnten sowohl die gemessenen Dehnungsverlgufe
flr den Stahl und Beton und die Traglastverformungskurven als auch der prinzipielle
Versagensmechanismus der Versuche reproduziert werden. Abschlief3end wurde ein
Bemessungskonzept vorgeschlagen, mit denen das Tragverhalten von im Werk vor-
gespannten Fertigteiltragern realistischer approximiert werden kann als in der bishe-
rigen DIN 4227, Hierflr sind die Normalspannungen und Schubspannungen aus dem
Lastfall Vorspannung und auf3ere Belastung noch mit der aus der Spannkrafteinlei-
tung resultierenden Spaltzugspannung zu Uberlagern. Die Hauptzugspannung dieser
Lastfallkombination darf die 5%-Fraktil Zugfestigkeit aus der DIN resp. dem EC 2
nicht Gberschreiten.
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Abstract

The subject of this research work was the final domain of prestressed prefabricated
beams and hollow plates without stirrup reinforcement. Therefore three experiments
were carried out. The behaviour of the beams was studied in a two-dimensional
numerical simulation. Therefore a constitutive law for concrete and a bond element
developed at the Institute of Concrete Structures and Building Materials of the
University of Karlsruhe in conjunction with the FE-Code ABAQUS was used. The
measured concrete and steel strains from the different experiments, the load
displacement curves as well as the principal failure mechanisms were reproduced
from the numerical simulation quite well. Finally, a new design conception was
proposed approximating the real behaviour of prestressed prefabricated beams more
realistically than the old DIN 4227. Therefore the stresses due to prestressing and
external load have to be superposed with the shear stresses due to introduction of
the preload force. The principal stresses mustn't exceed the 5% fractile tensile
strength of the DIN and the EC 2, respectively.
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RESUME

Le probléme posé dans le cadre du présent theme de recherche fit I'investigation
des zones marginales des éléments préfabriqués en béton précontraint congus sans
étriers ou autres armatures transversale. Dans ce but des expériences sur trois
poutres ont été faites. A l'aide d'une simulation numérique bidimensionelle le
comportement des poutres a été plus recherché en detail. A cet effet une lois
constitutive pour le béton, ainsi qu’'un nouveau élément de frontiére ont été utilisés -
qui eux ont été élaborés a ,I'Institut pour constructions en béton armeé et mateériaux
de construction® de I'Université Karlsruhe - et implémentés dans le program
ABACUS. En conséquence le comportement de principe fut plus approprié modellé.
Les variations des contraintes du béton et de l'acier, les courbes forge capable-
deformation, ainsi que le mechanisme de rupture purent également étre reproduits
en principe. Ensuite un procédé de calcul flit proposé, avec l'aide duquel le
comportement des élements préfabriqués en béton precontraint - plus proche de la
réalité que la norme actuelle DIN 1045-88 - peut étre investigué. Pour ceci les
contraintes normales et tangentielles par suite de la précontrainte et des autres
charges exterieures doivent étre superposees avec les contraintes transversales
dues a la forge de précontrainte sur la longeur d’ancrage.

En fin les contraintes principales qui en résultent ne peuvent pas dépasser le quantil
5% de la résistance a la traction, conformément aux DIN 1045, respectivement EC2.
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1 Problemstellung- Lésungsstrategie

Die Verwendung von vorgespannten Hohlplatten mit sofortigem Verbund, die daflr not-
wendigen bauaufsichtlichen Zulassunger., sowie der Wunsch in gleicher Weise herge-
stelte Doppel-T-Trager mit bis zu 60 cm Bauhbéhe, ohne jede Bigelbewehrung
einzusetzen, fuhrten zu einer intensiven Diskussion um die dafir notwendige Bemessung.
Vom Deutschen Institut fir Bautechnik in Berlin wurde deshalb die nun vorliegende
Forschungsarbeit finanziert, mit dem das Tragverhaltens von im Werk vorgespannten
Fertigteiltragern und Hohlplatten ohne Blgelbewehrung im Endbereich untersucht werden
sollte.

Zu diesem Themenkreis liegt national und international eine Fulle von Untersuchungen
vor. Die prinzipiellen Vorstellungen zum Tragverhalten sind bekannt, ebenso die notwen-
dige Bemessung. Dabei wurde aber meist vorausgesetzt, dass plétzlich Schubbriiche
durch eine Schubbewehrung weitgehend ausgeschlossen werden kénnen. Aufgabe der
vorliegenden Untersuchung sollte es sein, zu prifen inwieweit mit den elementaren
Nachweismethoden der Stabstatik Trager ohne Schubbewehrung gegen einen Bruch
durch Beton-Zugversagen bemessen werden kann.

Da systematische Versuchreihen aus finanziellen Grinden ausschieden, sollte versucht
werden diese Problematik mit einer Kombination von Versuchen und rechnerischen Ana-
lysen fur eine zuklinftige Bemessung abzuklaren. Umfangreiche am Institut bereits vorlie-
gende Verbund-Untersuchungen soliten hierbei genutzt werden.

Im Auflagerbereich soicher Tragsysteme treten Zugspannungen aus der Einleitung der
Vorspannkraft, aus der Wirkung der Vorspannung auf den Trager und der &uBeren Bean-
spruchung auf, die sich teilweise Uberlagem.

Ein plbtzliches Versagen kann dabei unterschiedlich initiiert werden. Zum einen kann ein
Uberschreiten der Beton-Zugfestigkeit im Zustand |, im zunéchst ungerissenen Bereich,
die einleitende Ursache sein, zum anderen kénnen sich Biege/Schubrisse vom Trager-
Inneren her zum Auflager hin entwickeln. Diese schranken die urspriinglich wirksame
Verarkerungsliange ein, und kénnen durch die beim Ubergang in Zustand hinzu treten-
den, lokal héheren, Stahl-Spannung im letzten Riss den plétzlichen Kollaps auslosen.
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In diesem Endbereich kann zur rechnerischen Analyse bereits im Zustand | eine lineare
Dehnungsverteilung nach Navier nicht mehr vorausgesetzt werden, sodass wenigstens
eine zweidimensionale linear elastische Analyse unumganglich ist. Diese genligt aber
nicht, weil beim unmittelbare Ubergang in den Zustand Ii, wie erdutert, auch auftretende
Schub/Biegerisse ursachlich das plétzliche Versagen einleiten kénnen.

Untersucht werden sollten deshalb insbesondere die Interaktion zwischen:

der Beanspruchung infolge Vorspannung, hier speziell der Vorspannungs-

Einleitung und

der Zugbeanspruchung infolge &uBerer Last im Einleitungsbereich, bis hin
zum Ubergang vom Zustand | in Zustand |l und der dabei auftretende

Stahlspannungserhéhung.

Der Zustand Il im “"Schubbereich" selbst ist in seiner vollen Ausprégung trotzdem aber nur
bedingt von Interesse, da anders als bei einem Blgelbewehrtem Tragwerk, das
Uberschreiten der schiefen Hauptzugspannungen sofort das spontane Versagen, wie
inzwischen bestatigt, einleitet.

Die entsprechende Spannungsanalyse solite mit Rucksicht auf die notwendige, ange-
strebte finanzielle Beschréankung vereinfachend auch flir den Doppel-T-Trager nichtlinear-
zweidimensional erfolgen, unterstitzt durch einige wenige Experimente. Ausfihrliche
dreidimensionale Untersuchungen und Experimente zur Krafteinleitung d.h. zur Ermittlung
der Ubertragungsidnge |; liegen im eigene Hause vor (HAMADA [39] CIMAS [40],
AKKERMANN [1]).

Im Ubrigen kann die Kraftlbertragungslange letztendlich immer nur durch Experimente
die der unterschiedlichen Profilierung der einzelnen Stahlsorten Rechnung tragen, end-
guiltig festgelegt werden.

Fiar die rechnerischen Analysen auf der Basis des zweidimensional
elastischentScheibenzustandes war vorgesehen, den Rechencode ABAQUS zu
verwenden, diesen aber fur den Zustand Il mit zweidimensionalen, neuen stoffgesetzlicher
Erkenntnis im eigene Hause zu modifizieren, entsprechend den hier geforderten Belangen

Ziel war es letztendlich einen Bemessungsvorschlag flr die Praxis zu erarbeiten.

Das Ergebnis drfte fur einen zukdnftigen Ersatz von DIN 4227 durch eine neue Vorschrift
in Deutschland interessieren, ebenso wie flr die zukiinftige européische Normung, d.h. fur
den Eurocode und fiir die Belange bauaufsichtlicher Zulassungsverfahren.
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2 Relevante Versagensmechanismen

2.1 Allgemeines

Schéadigung ist im Allgemeinen die unglnstige Veranderung der vornehmlich
mechanischen Eigenschaften eines Werkstoffes. Mit der strukturellen Veranderung ist das
Auftreten von zundchst mikroskopischen Rissen, die sich mit fortschreitender
Beanspruchung zu sichtbaren, makroskopischen weiterentwickeln, verbunden. Im
Bauwesen tritt mit zunehmender Schadigung, die zunédchst lokal ihren Urpsrung nimmit,
schliefdlich global ein Versagen des ganzen Bauteils ein. Bei Emeichen des
Bruchzustands werden die gespeicherten, elastischen Energieanteile — z.B. in Form von
Wammeenergie oder der Schaffung neuer Oberflaichen — wieder freigesetzt. Um
Vorhersagen fur diesen Grenzzustand machen zu kdnnen, werden unter anderem
maximale Spannungen und/oder maximale Dehnungen herangezogen. Bruchzeitpunkt

und Versagensort kommen hierbei besondere Stellungen zu.

Bevor mit der Beschreibung der wesentlichen Versagensformen fiir einen im Spannbett
hergestellten Trager ohne Blgelbewehrung begonnen wird, sei darauf hingewiesen, dass
generell zwischen zwei Gruppierungen, die Schédigung bei vorgespannten Tragern

verursachen (kdnnen), unterschieden werden muss.

e Die eine Gruppe steht in direktem Zusammenhang mit der Aufbringung der
Spannkrafte und ist nicht auf ein Vorhandensein einer auf3eren Belastung
angewiesen. Diese Beanspruchungen fiihren zu sog. ,Eigenspannungen®. Die
hieraus resultierenden Verbund- und Zug-Spannungsanteile konzentrieren sich
vomehmlich auf den Eintragungsbereich der Vorspannkréfte bzw. die Stimseiten

des Spannbetontragers, d.h. auf die nahere Umgebung der Auflagerbereiche.

e Die andere Gruppierung tritt erst in Verbindung mit den aufleren Lasten bzw. mit
dem Eigengewicht in Erscheinung. lhr Haupteinflussbereich bezlglich der
Schadensverursachung kann sich sowohl auf den Auflagerbereich, als auch —

oder sogar in erster Linie — auf die mittleren Tragerabschnitte konzentrieren.
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2. 2 Spannungen und Schadigungen infolge Vorspannens

2.2.1 Spaltzugwirkung

Diese Zugspannung — in der englischsprachigen Literatur als ,bursting” bezeichnet — tritt
immer dann auf, wenn ein Korper nur auf einer Teilflache durch eine Drucklast belastet
wird. Sie erstreckt sich Uber eine gewisse Stdrzone in Nahe der aufgebrachten Belastung.
Zur Verdeutlichung kann als Idealfall ein halbunendlicher Scheibenstreifen betrachtet
werden, an dessen Ende eine in Langsrichtung wirkende Einzellast angreift. Rechtwinklig
zu den lastabtragenden Druckspannungen in Streifenlangsrichtung bilden sich nach der
Scheibentheorie  (vgl. WAGNER [3]) Querzugspannungen aus, die mit den
Druckspannungen ein orthogonales Spannungsfeld bilden. Die Resultierende der
Zugspannungen weist hierbei einen gewissen Abstand zur Stimseite auf, ist ihr parallel
gerichtet und liegt auf der Wirkungslinie des Lastvektors. Zur Bestimmung der Verteilung
der Spaltzugspannung (siche Bid 2.1) existieren Naherungsverfahren, die in den
Normenwerken unter anderem bei GRASSER und THIELEN in [4] ihre Anwendung

gefunden haben.

IEEEEEEEERERE{Y
L*d:d,;——J

Bild 2.1: Resultierender Spaltzug bei mittig angreifender Druckkraft [4]

Hiernach lasst sich die Grofle der Spaltzugkraft wie in GI. (2.7) angegeben berechnen.
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ZS=O,25><P><(1—5—J Gl. (2.1)
Fur den Einflussbereich der Spaltzugkraft fiihrt GUYON [5] ein sogenanntes ,Ersatzprisma“
ein, das auch bei exzentrisch angreifenden Spanngliedkraften — wie bei Spannbetttragern
allgemein Ublich — angewendet wird (siehe Bild 2.2 und Bild 2.4). Eine Addition von
Schub- und Spaltzugbewehrung ist nech Untersuchungen der TU Minchen [6] fur
Verbundverankerungen nicht erforderich. Die notwendige Bewehrungsmenge folgt aus
dem GroRtwert der beiden Anteile.

2.2.2 Stirnzugwirkung

In der deutschsprachigen Literatur wird statt des Begriffs Stirnzugwirkung auch der
Ausdruck Randzugspannung verwendet. KUPFER und RUHNAU [7] schlagen vor, auf den
Begriff Randzugspannung zu verzichten, da damit im Allgemeinen bei Tragern auch die
Nommal- sowie Biegespannungen an den Langsrandem bezeichnet werden. Im

Englischen spricht man vom ,spalling*.

Bei dem unter Abschnift 2.2.1 eingefiihrten Modell des halbunendlichen Scheibenstreifens
tritt nur alleinig Spaltzug auf, solange die Einzellast in Streifenmitte angreift. Wie bei im
Spannbett vorgespannten Hohlplatten jedoch Ublich, ist die Lage der Spannglieder meist
exzentrisch zum unteren Langsrand hin verschoben. Greift nun die Belastung mehr in
Nahe einer Ecke des Scheibenstreifens an, so entsteht parallel zur Tragerstimseite in
unmittelbarer Kantennahe eine zusatzliche Zugwirkung, die mit der Ausmittigkeit der
aulBeren Kraft zunimmt. Auch hier wird stellvertretend fur die Bestimmung der
Stirnzugkrafte auf GRASSER und THIELEN [4] verwiesen. Der Grotwert dieser Spannung
liegt aulerhalb der teilbelasteten Flache. FlUr den Abstand des Schwerpunkts der
Stimzugbewehrung wird dort 0,05 d vorgeschlagen (siehe Bild 2.2) und die erforderliche
Bewehrungsflache kann ber die Stimzugkraft Zz nach Gl. (2.2) bestimmt werden.

e 1
Lp=|——— Gl. (2.2
(1) o2
Die zusatzliche Querzugkomponente Zs, (siehe Bild 2.2) riihrt daher, dass sich die
Langsdruckspannungen von der Ersatzzylinderbreite ds auf die volle Tragerbreite d

ausbreiten missen
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7, 203x2, Gl. (2.3)

Wie man aus Gl. (2.3) erkennt, besteht ndherungsweise eine proportionale Beziehung
zwischen Zs; und der Stirnzugkraft Zg (siehe GRASSER und THIELEN [4]).

evpe-€
rar 3
Ik
'HV’E‘ ! Z)f;/) jzﬁ v
L2£’=d‘y I'
Zs
!
----- ]
_.;“_——f'—-\.—\,l
o d J

Bild 2.2: Spaltzug- und Randzugkrafte bei exzentrisch angreifender Druckkraft [4] (vgl. hierzu auch Bild 7.1)

Da die im Zusammenhang mit dieser Untersuchung hergestellten Versuchstréger keinerlei
Blgelbewehrung besitzen — wie es auch fur Hohlplatten zutrifft — wird hier nur kurz auf die
Bestimmung der Stirn- und Spaltzugbewehrung eingegangen. Hierfir existieren von
verschiedenen Autoren unterschiedliche Modellansatze. Erwahnt werden soll hier das
sog. ,Ersatzscheibenverfahren®, das auf MORSCH [8] zurtickzufiihren ist. Es basiert auf
einem inneren Kréaftegleichgewicht in der Ersatzscheibe. Da sich der Hebelarm der
inneren Krafte nur schwer abschatzen lasst, findet man je nach Art der Krafteinleitung
durch Verbund oder Ankerkérper und des Spanngliedes (Litzen oder Spanndrdhte

profiliert/gerippt) unterschiedliche Losungsansatze.

Eine Ubersicht ist u.a. KUPFER und RUHNAU [7] zu entnehmen. Aligemein ergibt sich der
Zusammenhang nach G/. (2.4).

Gl. (2.4)
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Hierbei ist z der innere Hebelarm und M das zugehorige Schnitmoment der

Ersatzscheibe. Der Faktor o ist von der Spanngliediage abhangig.

Bei I-formigen Tragern, bzw. bei allen profiliert ausgebildeten Querschnittsformen, treten

entsprechende Zugkraftanteile, wie Stirnzug oder Spaltzug (vgl. Abschnitt 2.2.1), auch in
Flanschebene auf.

2.2.3 Sprengwirkung

Wird bei einern Spannbetontrager die Spannbewehrung nicht durch Ankerkorper — wie
z.B. Ankerplatten — verankert, sondem die Spannkrafte werden tiber Schubspannungen
direkt von den Spannstahlen auf den Beton Ubertragen (direkter Verbund), so bilden sich

zusétzliche Spannungsanteile — sog. ,Sprengzugspannungen” — aus (siehe Bild 2.3).

.Sprengzugspannung }F <
\Y AS.L\. & \& A \A\ﬂ\v&
'\'\\ SF.

U

Bild 2.3: Radialer Sprengzug infolge Querpressung im Einleitungsbereich; Trajektorienveriauf und Fachwerkmodell aus [13]

Die Sprengwirkung wird durch konzentrische Ringzugspannungen um die Spannstahle
verursacht, die wiederum durch die Querpressungen in der Verbundoberflache hervor-
gerufen werden. |hr Maximalwert ist folglich unmittelbar an der Stahl-Beton- Kontaktflache
anzutreffen. Vor allem bei einer zu geringen Betondeckung kann es schon beim
Aufbringen der Spannkrafte auf den Beton parallel zum Spanndraht zu radialen Rissen
kommen (siehe Bild 2.4). Durch KUPFER und RUHNAU [10] wurde festgestelit, dass sich

der Spannkrafteinleitungsbereich von den Tragerenden zur Balkenmitte hin verschiebt
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und die Zugspannung an den Stimseiten (siehe Abschnitt 2.2.2) infolge dieser

Verlagerung kleiner wird.

L

S prengwirkung\\fﬂ ‘e

B S gow ol 4

TR

-

S paltzugwirkung
(im Ersatzpris ma)

Bild 2.4: Zugeinwirkungen im Eintragungsbereich durch Vorspannen; Rissbild eines Spannbetontragers [10]

Der Einfluss der Vorspannung auf den Spannungszustand des Endbereichs von im
Spannbett vorgespannten Trégem wurde von MARSCHALL und MATTOCK [9] eingehender
untersucht. Bei fast allen Tragern waren direkt nach der Aufbringung der Spannkrafte auf
den Beton in Balkenlangsrichtung Risse an den Tragerenden (vgl. Bild 2.4) zu
beobachten. Die Rissbildung ist, wie von KUPFER und RUHNAU [10] bestatigt, meist an
dem Ende deullicher ausgepragt, an dem zuerst mit der Spannkraftibertragung
begonnen wird. Dartiber hinaus ist auch von Bedeutung, wie schnell die Vorspannkréfte
durch Zertrennen der Spannstabe (bertragen werden. Eine kurzfristig extrem hohe
Beanspruchung stellt z.B. das Durchschneiden mittels Trennscheibe dar (siehe u.a. [7]).
Des Weiteren stellten KUPFER und RUHNAU [10] in ihren Versuchen fest, dass die
Stimzugrisse weniger stark vorhanden sind, je ausgepragter die Sprengrisse im
Kraftiibertragungsbereich  auftreten. Dies erscheint plausibel, da infolge der
Sprengrissentstehung die Vorspannkrafte erst in zur Mitte hin verschobenen

Balkenbereichen eingetragen werden.

2.3 Spannungen und Schédigungen infolge &uflerer Belastung

2.3.1 Allgemeines

Die unter Abschnitt 2.2 beschriebenen Spannungen, die zu Spaltzug- und Stimzugrissen
fuhren, sind nach KUPFER [11], zumindest wenn eine gewisse Rissbreitenbeschrankung

eingehalten wird, meist als unbedenklich zu erachten. Dies setzt aber ebenfalls ein



2 Relevante Versagensmechanismen 9

Vorhandensein einer Mindestschubbewehrung im gerissenen Randbereich voraus. Die
Stim- und Spaltzugspannungen werden durch duRere Lasten verkleinert und schlieRlich
sogar abgebaut. Erkennbar ist dies daran, dass unter Umstdnden die
vorspannungsbedingten Risse in der spateren Belastungsgeschichte von Querzugrissen
gekreuzt werden (siche KUPFER una RUHNAU [10]). Die Hauptspanrungs- und
Hauptdehnungsverhaltnisse haben sich also kontrar verandert (vgl. auch die
Auswertungen des Kapitels 6). Entsprechende Modelluntersuchungen fur die
Tragerendbereiche wurden von SARGIOUS [12] durchgefiihrt. Fir die Beschreibungen des
Bruchzustands sind folglich die Wirkweisen, die mit den duReren Kréften in Verbindung
stehen, von entscheidender Bedeutung. Strenggenommen ist nicht bei allen
Bruchmechanismen eine scharfe Trennung méglich, sondern sie sollten vielmehr als
Verkettung verschiedener Ursachen angesehen werden. So kann zB. ein
Verbundversagen letzten Endes zu einem Zug-Schubbruch fihren (ndheres siehe u.a. in
Abschnitt 2.3.2).

In Bild 2.5 ist ein kurzer Uberblick tber die unterschiedlichen Bruchmechanismen mit den
jeweils typischen Rissbildverdufen unter Einwirkung von Einzelkrédften ohne
Beschrankung der Allgemeinheit gegeben. Die vier Versagensformen werden im

Folgenden eingehend beschrieben.

¢ L
- o |

7

A :////T\\\ ol

4 |
g 7T O aaeeaf |

Bild 2.5: Verbundversagen infolge Rissbildung [14];

A): Reiner Biegebruch;

B): Schub-Druck-Versagen;
C): Schub-Zug-Versagen;
D): Verbundversagen;
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2.3.2 Verankerungsbruch

Bei Spannbetttragern erfolgt der Krafteaustausch zwischen Stahl und Beton alleinig (ber

die Verbundspannungen 7, die entlang der Kontaktoberflache wirken. Als wichtigster
Parameter fur die Beschreibung dieser Wechselwirkungen, kann auler 7, die

Ubertragungslange |y angesehen werden.
[, =k xd, Gl. (2.5)

In einem Abstand |; von der Tragerstimseite, andert sich die Vorspannkraft nicht mehr,
sondem nimmt einen konstanten Wert an (siehe Bild 2.6). Der Verbundbeiwert k4 ist fur
die entsprechende Betongite dem Zulassungsbescheid des jeweiligen Spannstahls zu
entnehmen. Anzumerken ist, dass die Ubertragungslédnge in der Baupraxis sehr grofen
Schwankungen unterworfen ist. Flr gerippte Stahle ist der Verbundbeiwert ki am
kleinsten, flar profilierte Drahte und bei Litzen hingegen kann ein grofRerer Verbundbeiwert
angenommen werden (vgl. Tabelle 1). Dadurch wird berlcksichtigt, dass sich gerippte

Dréhte besser mit dem umgebenden Beton verzahnen.

B 35 B 45 B 55

Gerippte Stahle 45 40 35

Litzen und profilierte Drihte 75 65 55

Tabelle 2.1; Mittlere Verbundbeiwerte k1 in Abhéngigkeit von der Beton-Festigkeitsklasse

Im Bereich der Verbundlange steigt die Vorspannkraft nicht linear an, sondem sie

konzentriert sich wie der Schiupf zur Tragerstimseite hin. In gleichem Mafle wie die

Stahllangsspannung sich andert, nimmt der GréRenwert der Kontaktschubspannung 7

zu. Aus den Randbedingungen heraus sind am Balkenende Verbund- und Stahlspannung

null. Bei Emreichen einer konstanten Stahllangskraft (effektive Vorspannkraft) ist die 7 -

Kurve folglich wieder auf Null zurlickgefallen (siehe Bild 2.6).



2 Relevante Versagensmechanismen 11
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-1‘— e=l T—-—
+— o5e - Spaltzugbewehrung
& DIN 4227 Teil1 Abschn 126
O\J
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I
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, \ /_ rechnerische Verbundspannung
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Bild 2.6: Lage der Spaltzugbewehrung; Verlauf der Stahl- und Verbundspannung [6]

Es ist naheliegend, dass im Alilgemeinen mdglichst kurze Verankerungslangen angestrebt
werden, um maoglichst schnell die Vorspannkrafte in den Beton einzuleiten. Da die
Bemessung auf Schub unter zu Hilfenahme der schiefen Hauptzugspannungen im
rechnerischen Bruchzustand erfolgt, ergibt sich hieraus in Verbindung mit der
Verankerungslange der glnstige Nebeneffekt, dass sich mit klrzer werdender
Kraftibertragungslange die Druckspannungen infolge der Vorspannkraft Vy schnell
aufbauen. Die Hauptzugspannungen (z.B. aus der Stimzugwirkung) bauen sich
dementsprechend frither ab. Dies erhiéht zwar den Maximalwert der Hauptzugspannung
im Tragerstimbereich, doch gleichzeitig verkirzt sich auch der von der Bugelbewehrung

abzudeckende Bereich.

Nach DIN 4227 T1 14.2 gibt es fur den Nachweis der Verbundverankerung zwei
Méoglichkeiten. Die erste besagt, dass die Stahlzugkraft innerhalb der Stutzweite verankert
werden darf, solange der Verankerungsbereich frei von Biegezug- oder Schubrissen ist.
Das heif’t fur den Kraftibertragungsbereich unter vorwiegend ruhender Belastung, dass
dieser nicht in Zone a (DIN 4227 T1 12.3.1) liegen darf und fur die schiefe
Hauptzugspannung ¢, dass die Werte aus DIN 4227 Tab. 9 Zeile 49 nicht Uberschritten
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werden dlrfen. Der Hauptzugspannungsnachweis mufl dabei nur in einem Abstand der
halben Tragerhéhe vom Auflagerrand gefiihrt werden. Die zu verankernde Zugkraft und

die Verankerungslange berechnen sich aus GI. (2.6) und GI. (2.7).

M, V.xv
___+—

Z =
0= p Gl. (2.6)
z
R
—) Gl. 2.7)

Falls Schubrisse anschlieRend an die Verankerungslange vorausgesetzt werden miissen,
muf} der Querkraftanteil in G/. (2.6) berlicksichtigt werden (vgl. DIN 4227 T1 14.2 (3)).

Die zweite Nachweismoglichkeit besteht darin, die Verankerungskraft Za, hinter der
Auflagervorderkante im Abstand |y zu verankemn. Fir den Fall einer direkten Lagerung
genugt ein Uberstand von 67% des |-Werts. Die Forderungen beziiglich der Rissfreiheit
in Auflagernahe, wie bei der zuvor genannten Methode, durfen dabei verletzt werden.
Entsprechend DIN 4227 Gleichung (20) gilt:

1 — ZAU

Bei im Spannbett vorgespannten Hohlplattendecken erfolgt normalerweise eine
Verankerung erst innerhalb der Stitzweite (erste Methode). Falls die Zone der
Rissbildung in den Bereich der Spannkraftibertragung hineinreicht, wird die
Verbundtragféahigkeit (,anchorage capacity”) infolge des Stahlspannungszuwachs an der
Rissstelle eingeschrankt. Beim sog. Auszieh- oder Verbundversagen ist die vorhandene
Verankerungsstrecke zur Aufnahme der Spannstahlkraft nicht mehr ausreichend, um die
volle Stahlkraft aufnehmen zu konnen, bzw. die sich maximal einstellende

Kontaktspannung 7 wird Uberschritten. Die Langsbewehrung gleitet in den Beton und der

damit verbundene Vorspannungsverlust fuhrt zu Rissweitungen und vergroRerten
Rotationen. Das bedeutet im Regelfall, dass ein Verust der Tragféhigkeit erfolgt, bevor
der Stahl in Tragermitte seine Streckgrenze erreichen kann. Durch die fehlende (oder
verminderte)  Uberdriickung  des  Tragerrandbereichs  vergrofert  sich  die

Hauptzugspannung und es erfolgt beim Uberschreiten des Grenzwerts ein Schubbruch.
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Tritt ein Riss auBerhalb der Ubertragungslange |; auf, ist ein Anstieg der Stahlspannung
moglich und auf beiden Seiten des Risses nimmt die Stahlkraft in Langsrichtung — Uber
eine Strecke |, — einen ,wellenférmigen® Verauf an (siehe Bild 2.7). Es leuchtet ein, dass
die halbe Wellenlange (0,5 ly) zusétzlich zur Ubertragungslénge notwendig ist um die
erhéhte Stahispannung in den Beton zu Ubertragen. Denn enden die Wellenauslaufer erst
im parabelférmigen Anfangsbereich (Lange I;), kann sich dort kein Gleichgewicht
einstellen. Die Folge ist ebenfalls ein Ausziehversagen. Erst in einem Abstand von g,
(development length) kann die Stahlspannung bis zur Streckgrenze f, voll ausgenutzt

werden. Experimente haben gezeigt, dass die Kurve, die die kritische Stahlspannung o it
in diesem Zwischenbereich wiederspiegelt, etwa geradling verlduft (vgl. o4 in Bild 2.7). In

verschiedenen Standardwerken wie dem amerikanischen AC/ Code oder bei ZIA und
MOSTAFA [16] wird auch der parabelférmige Teilabschnitt durch eine Geradengleichung

ersetzt. Die kritische Spannung ist dort Gber eine bilineare Kurve beschreibbar.

Bild 2.7: Verbundversagen infolge Rissbildung

Nach MERcxX und WALRAVEN [15] darf Uber den Streckenabschnitt I; die Funktions-
gleichung fur die Beschreibung des Stahispannungsveraufs durch eine quadratische
Parabel genahert werden (siehe GI. (2.9)).

Gx(x){l_{l_liﬂmx =a,xo,  ,Vxe(0l) Gl. (2.9)

i
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2.3.3 Reiner Biegebruch

Wie im Abschnitt 1 bereits erwahnt, sollen die numerischen Berechnungen an einigen
Eckpunkten geeicht resp. verifiziert werden. Dazu interessiert auch das Biegeverhalten,
dass dafiir besser geeignet ist als das bekanntermallen sehr schwer numerisch mit den

FE-Techniken zu erfassende Schubverhalten.

Dabei ergibt sich die Biegetragfahigkeit (,bearing capacity*) durch die
Momentenaufnahmefahigkeit des am starksten beanspruchten Querschnitts. Es
interessieren die Angriffspunkte und die GroRenwerte der inneren Kréfte des
Bruchzustands, die man aus den Spannungs-Dehnungs-Beziehungen flir den Beton und
den (Spann-) Stahl erhalt. Setzt man voraus, dass der Stahl den Wert der Streckgrenze f,
Oberschreitet, so ist die Stahlkraft nicht mehr unbekannt und infolge des

Kraftegleichgewichts erhalt man (vgl. u.a. [17]).
Z, =D, Gl. (2.10)

Axf  =agxbxxx f_, Gl. (2.11

v

Der Faktor o ist der sog. ,Volligkeitsbeiwert”, er kann als Mal fir die Ausnutzung der

Biegedruckzone angesehen werden. Das Biegemoment fur diesen Grenzzustand lasst

sich schreiben zu:
My, =(h-a)x4,x [, Gl. 2.12)

Das Schema der Spannungsverteilung fiir diesen Versagensfall ist Bild 2.8 zu entnehmen.

Rand 1 Gpy 15! verdnderiich mit 2 Gy, = Gy, (2]
€or Soy

f AT A
| ' e —L P z | Doy
; i Msy .-_L/_/_/_: ‘ ! —————— - i
1 Schwerlinie _; < 6m ‘ |
e = | b N[
I 1
T i |
DA 4 N, | oA | J |

€s sy Zsy

Schniftkrafte im }_I b ‘

Erschépfungszustand Dehnungen Spannungen Krafle

Ansichl Querschniti infolge der SchnitfgroBen N+ M,

Bild 2.8: Spannungsverteilung eines Rechteckquerschnitts im rechnerischen Bruchzustand [17]
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Typisch fur das Biegeversagen (,flexure failure®) ist, dass sich von der Tragerunterseite
aus beginnend vertikale Biegerisse ausbilden. Als Kriterium fir das Auftreten von

vertikalen Rissen gilt hierbei, dass o) >> 7. ist.

Wie MERCX und WALRAVEN [15] berichten, verlieren vorgespannte Hohlplatten meist ihre
Tragfahigkeit durch Rei3en der Langsbewehrung, nachdem diese ins FlieRen geraten ist.
Als Grund fuhren sie hierfur an, dass der innere Hebelarm z kleiner ist, als durch G/.(2.12)
ausgedrickt wird und verweisen auf ein eventuell eintretendes nichtlineares
Betonverhalten in der Betondruckzone, wodurch sich der innere Hebelarm verkirz,
vorausgesetzt die Hohe der Betondruckzone x ist grol® genug um die Zugkraftkapazitat

des Spannstahis aufnehmen zu kénnen.

Genau aus dieser Forderung heraus leitet sich bei deren Nichteinhaltung die zweite Form
des Biegebruchs ohne Bewehrungsversagen ab. Die im Beton hervorgerufene Reaktions-
kraft reicht nicht aus um die Stahlspannung (oberhalb/unterhalb der Streckgrenze)
aufnehmen zu kdnnen und die Betontragfahigkeit wird im Druckgurt Uberschritten. Nicht
der Stahl, sondem die Druckfestigkeit f. des Betons bestimmt somit den
Versagenszeitpunkt, trotzdem entwickelt sich auch hier das typische Rissbild. Wie bereits
aus den Ausfilhrungen weiter oben abzuleiten ist, tritt diese Versagensform eher bei

grolReren Langsbewehrungsanteilen und geringeren Betonfestigkeitsklassen auf.

Aus dem Abstand der Biegerisse im Bruchzustand lassen sich Riickschlisse auf die
Kontakizonengite bzw. die Verbundqualitat in Abhangigkeit des
Bewehrungsstabdurchmessers  ziehen. Denn rekapituliet man die dber die
~Wellenausbreitung" der Stahlspannung gemachten Aussagen, so wird der folgende
Zusammenhang deutlich (siehe Bild 2.7). Setzt man das Erreichen der Stahlstreckgrenze

voraus, muss mit zunehmendem (Spann-) Stahldurchmesser eine zum reziprok-
quadratischen Anteil (,,f -Anteil*) proportionale Stahlkraft tbertragen werden, d.h. je

groer der Stabstahidurchmesser umso hohere Stahlkréfte (bedingt durch die
Rissbildung) missen in den Beton eingeleitet werden und umso langer mussen ebenso
die fur die Spannkraftiibertragung notwendigen Kontaktzonenbereiche zwischen zwei
Rissen sein (doppelte Differenz der Streckenléngen Iy zu ls nach Abschnitt 2.3.2). Es gilt
also der allgemeine Regelsatz: ,,Dickere Stidbe fiihren zu gréBeren Rissabstdnden
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und damit einhergehend auch zu breiteren Rissen*. Es erklaren sich die Forderungen

zur Beschrankung der Rissbreite nach der DAfStb-Richtlinie Heft 400 somit von selbst.

Diese je nach Stahistabquerschnitt und Auslastungsgrad mdglichen Rissabstande sind

also von der maximal méglichen Verbundspannung 7, abhangig und somit ein Indikator

fur die Verbundqualitat.

2.3.4 Schub - Zug - Bruch

Man spricht im Allgemeinen von einem Schub-Zug-Versagen, wenn der Bruch durch das
Erreichen der Hauptzugspannung eingeleitet wird. Flr vorgespannte Balken wird dies
meist in den Tragerbereichen auftreten, in denen sich die volle Vorspannkraft noch nicht
auf den Beton ausgebreitet hat, also in der nédheren Umgebung der Auflagerbereiche. Bei
der Beschreibung dieses Versagensmechanismus steht man an diesen Orten vor der
Problematik, dass sich mehrere zugspannungserzeugende Anteile — wie Stirn-, Spalt- und
Sprengzug — mit denen aus der &ufleren Belastung Uberlagern und sich gegenseitig
beeinflussen (siehe auch Abschnitte 2.1 und 2.2). Aus diesem Grunde ist es nicht
verwunderlich, dass viele verschiedene Ldsungsansatze existieren und diese oft einen

empirischen Charakter annehmen.

MERCX und WALRAVEN [15] treffen fur ihre Beschreibungen vereinfachend folgende

Annahmen:

e Der Winkel v unter dem sich die aus den Verbundspannungen herrihrenden

Druckkrafte ausbreiten, wird zu 45° angenommen (vgl. Bild 2.3 und Bild 2.9)

o Die Verbundspannung T, sei gleichméaRig uber die Ubertragungslange Iy verteilt,

71 nimmt somit den konstanten Wert 7, an

e Die Vorspannung erzeugt nur Betonspannungen o |1 in Balkenlangsrichtung, d.h.

die Spannungen o »»> und T | > werden vernachlassigt

o Die Stahlspannungen nehmen innerhalb der Ubertragungslange I einen

parabelférmigen Verauf an
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Nach SCHNELL et al. [18] existieren zwischen den schragen (Beton-) Hauptspannungen
und den einzelnen achsenparallelen Spannungen die Formelzusammenhange, die man

auch mit Hilfe des Mohr 'schen Spannungskreises auf grafischem Wege ermitteln kann.

Hauptzugspannung: f. = Teu ;G*” +\/( e ;GF'”] +7,,0  GL(2.13)
+0o, ., +o.,Y )
Hauptdruckspannung: f =2 20“" —\[[G“” 20"“j +7,,,0  GlL(2.14)
Trajektorienwinkel: 0 =0,5x arczga—‘;;fi Gl. (2.15)
c,12

Der Trajektorienwinkel ¢ in GI. (2.15) ist dabei als der Winkel definiert, den die schiefe

Hauptdruckspannung f.. mit der x-Achse (Tragerangsrichtung) einschliet. Um die

Neigung der schiefen Hauptzugspannung fq zu erhalten, wird zu ¢ der Wert von 90°

hinzuaddiert.

Mit den oben getroffenen Annahmen lasst sich die GI. (2.13) in GI. (2.16) umschreiben.

LA /ST Gl. (2.16)

Hauptzugspannung: = ,
uptzugspannung Ja=—, 3 e

1, = 1000 mm
T

Bild 2.9: Spannungsausbreitung o ;| innerhalb des Betons infolge der Vorspannkraft, am Beispiel eines
Rechteckquerschnitts mit den Abmessungen 40x40 cm [15]
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Durch die von aufen wirkende Belastung werden Normalspannungen in

Tragerlangsrichtung (siehe G/. (2.16)) und Schubspannungen (siehe GI. (2.17)) erzeugt.

M.
Oen = “T." Xy Gl. (2.16)
V,xS(»
=7 o) Gl. (2.17)
b, xJ,

Im Bereich der Auflager durfen — vor allem bei direkter Lagerung — die o »>-Spannungen

nicht vernachlassigt werden. Hierfir wird angenommen, dass sich die Druckspannungen
unter einem Winkel von 45° von der Auflagerkante aus ausbreiten. Der qualitative Verlauf

ist dem Bild 2.10 zu entnehmen.

4y

Tj

\

Bild 2.10: Qualitativer Verlauf der vertikalen Spannungen o . [19]

Aus den Gleichungen GI. (2.9), Gl (2.15) und GI. (2.17) lasst sich eine Formel zur
Abschatzung der sog. ,Schubspannungsfestigkeit® Vy (siehe Gl. (2.18)) herleiten. Ein
Versagen tritt in einem Bauteilabschnitt, der unter Biegebeanspruchung ungerissen bleibt,
genau dann ein, sobald die Hauptzugspannung einen kritischen Wert erreicht. MERCX und
WALRAVEN [15] geben zu bedenken, dass durch diese Gleichung die Schub-Zug-
Tragfahigkeit in der Regel Uberschatzt wird. Als Grinde dafiir sind unter anderem zu

nennen:

e Die Versuchsdauer zwischen dem Versagen des Tragers und dem Testbeginn
betragt Ublicherweise mehrere Stunden. Bekanntermaflen sinkt jedoch die

Zugfestigkeit f;: mit der Belastungszeit.
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o Die Zugfestigkeit ist des Weiteren nicht konstant fir den Betonbalken anzu-

nehmen, sondern sie streut vielmehr in gewissen Grenzen.

* In Gl (2.18) bleibt eine kombinierte, biaxiale Betrachtungsweise auf’er Acht. Die

Zugfestigkeit von Beton ist unter gleichzeitiger Wirkung von Querdruckspannungen

geringer.

y 0 e 4, - Gl. (2.18
= ! o« XA, X—XOT. % (2.

U S(_)’) ot i A( s J e ( )

Der Quotient bestehend aus den Werten As und A; gibt dabei das Flachenverhaltnis von
Stahlquerschnitt zu Betonquerschnitt wieder. Mit dessen Hilfe ist es daher méglich die

Betondruckspannung Uber die Stahlzugspannung zu definieren.

Von WALRAVEN wird in [19] eine leicht modifizierte Berechnungsformel vorgeschlagen
(siehe GI. (2.19)).

v _b,xJ,
YOSy

x\/ﬂfx0,9xaﬁxj‘xosx . Gl. (2.19)

c

2.3.5 Schub - Druck - Bruch:

Fur einen Schub-Druck-Bruch ist es kennzeichnend, dass sich ein schrager Schubriss aus
einem vertikalen Biegeriss entwickelt, der bei fehlender oder sehr schwacher
Bligelbewehrung fast immer zu einem plétzlichen System-Versagen mit einem Langsriss

oberhalb der Langsbewehrung fuhrt (siehe Bild 2.11).
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Bild 2.11: Biege- und Schub-Druck-Rissbild bei Einzellastangriff

Auch diese Bruchart hangt von der Betonfestigkeit und dem Vorspanngrad ab.
Schwieriger zu erfassen sind jedoch die Zusammenhange, die von der Bauteildicke bzw.
Stegdicke und Tragerhohe, sowie dem Auflagerabstand a der Punktlasten abhangen.
HEDMAN und LOSBERG [20] geben flr die ,Schubspannungsfestigkeit” eine empirsche
Formel an (siehe Gl. (2.20)), die hauptséchlich fur rechteckige Querschnittsformen guiltig
ist. Dartuber hinaus ist die Bestimmungsgleichung fiir Vy nicht dimmensionsecht, der
Parameter h, der den Abstand der Zugbewehrung von der gedriuckten Betonkante

wiederspiegelt, muss in der Einheit ,m" eingesetzt werden. Die Hilfswerte ¢ und oo sind

aus GI. (2.21) und Gl. (2.22) zu entnehmen.

V.., =0,068xb, x hix&x(1+0,5% p, )x+[f. Mo Gl. (2.20)

a
wobei E=16-h 6210 Gl. (2.21)
und _ 100x4, Gl. (2.22
Lo b xd .(2.22)

HEDMAN Lind LOSBERG geben in [20] fiir konstante Streckenlasten eine gegenuber der GI.
(2.20) leicht modifizierte Formel an, in der der zweite Summand von Gl. (2.20) ersetzt
werden muss. FUr nahere Angaben wird auch hier auf [20] verwiesen. Fir das Rissbild bei
Schub-Druck-Versagen ist es fiir angreifende Einzellasten typisch, dass der zum Bruch
fuhrende Biege-Schub-Riss in unmittelbarer Nahe der Punktlasten auftritt und zwar im

Bereich zwischen den Lasten und den Auflagem, in dem die Querkraft nicht null ist.
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MERCX und WALRAVEN geben in [15] zu bedenken, dass sich bei auflagernahen
Einzellasten, d.h. fur kleine Werte von a/h, eine bogenformige Lastabtragung ausbilden
kann, sofern der Stahl-Beton-Verbund nicht zu friih versagt. Des Weiteren sei in den
meisten bisher beobachteten Versagensféllen (vgl. [15]), ein Schub-Druck-Bruch
auszuschliefien. In der Regel wird — bevor ein solcher Bruch erfolgt — in der Nahe des

Auflagerbereichs die Betonzugfestigkeit des Stegs iberschritten.
2.3.6 Zusammenfassung

Nachfolgend seien die relevanten Mechanismen von Spannbetontragern mit

Vorspannung im Werk wie folgt zusammengefasst:

Bereits beim Spannen resp. beim Transport kdnnen die Trager an thren Enden

einreif’en als Folge zu grofder Vorspannkraft.

Eine maximale Hauptzugspannung infolge der Vorspann-Einleitung am
Balkenende und einer &dufderen Last mit und ohne die zusétzliche Beeinflussung
durch Biegspannungen und Querkrafte infolge Vorspannung fiihren fast immer

zum plétzlichen Kollaps eines Systems ohne Querbewehrung.

Eine in der Nahe des Einleitungsbereiches hinzutretende Rissbildung infolge
Querkraft und Biegung beim Ubergang in den Zustand Il fihren im Auflagerbereich
wegen der hoheren Stahispannungen im Riss zu einer zusatzlichen

Verankerungsbeanspruchung im Einleitungsbereich.
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3 Versuche

3.1 Aligemeines

Wie in Abschnitt 1 bereits kurz erwahnt, wurden vom Institut fir Massivbau und
Baustofftechnologie der Universitat Karlsruhe drei Trager auf Vier-Punkt-Biegung bis zum
Bruch belastet, um den Endbereich von im Spannbett vorgespannten Tragern und
Hohlplattendecken n&her zu erforschen bzw. rechnerische Untersuchungen zu
verifizieren. Nachfolgend sollen zunachst die Versuche kurz beschrieben werden bevor
eine ausfuhrichere Darstellung der Versuchsergebnisse im Einzelnen in Abschnitt 6

erfolgt .

Als Zementart findet jeweils ein PZ 35F Verwendung und als Betonfestigkeitsklasse ist
einheitlich ein B45 gewahit. Die Verdichtung des Frischbetons erfolgt mit Hilfe einer
Ruattelschalung, um einen mdglichst gleichmafligen Verdichtungsgrad zu erreichen. Die
Trager besitzen unterschiedliche Querschnittsformen und haben unterschiedliche
Bewehrungsgrade. Der erste Versuchbalken (VB1) hat einen rechteckigen
Betonquerschnitt, speziell zur Kontrolle der FE-Rechnung, die anderen beiden Trager
(VB2 und VB3) haben eine I-formige Querschnittsform. Schmale Stege und breitere Gurte
wirken sich giinstig auf den erwarteten Schubbruch aus, denn hierbei fallen die
(brucherzeugenden) Schubspannungen erwartungsgemald hoher aus. Die hdheren
Bewehrungsgrade bzw. Vorspannkrafte der I-férmigen Versuchbalken fordern ebenfalls
die Neigung zu einem Schubversagen. Daher versagten Trager VB2 und VB3 unter
Ausbildung von unangekiindigten Schubrissen auf die jeweils ein Verbundversagen folgte.
Bei allen drei Tragem erfolgt die Einleitung der Vorspannkrafte Uiber sofortigen Verbund.

Genauere Angaben (iber die Rissevolution und die Stahlspannungsveridufe werden in

Kapitel 6 im Zusammenhang mit den Vergleichsrechnungen gemacht.

Zusammenfassend sind die in diesem Abschnitt gemachten Angaben nochmals

tabellarisch in Tabelle 3.1 dargestellt.
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VB1 VB2 VB3
Belashumzsatt Vie.r-Punkt— Vie.r-Punkt— Vie.r-Punkt—
Biegung Biegung Biegung
Zementart PZ35F PZ35F PZISF
Betonfestigkeitsklasse B45 B45 B45
Querschnittsform Rechteckig I-formig I-formig
Vorspannungsart Sofortiger Verbund | Sofortiger Verbund | Sofortiger Verbund
Brucherzeugende Rissart Biegeriss Schubriss Schubriss

Tabelle 3.1: Darstellung der Angaben des Abschnitts 5.1

Die Versuchaufbauten fur die Trager sind in den wesentlichen Merkmalen vergleichbar.

Der typische Versuchaufbau wird anhand von Bild 3.1 am Beispiel des zweiten
JFertigteiltrager-Endbereich” (VB2) deutlich.

Bild 3.1: Versuchaufbau am Beispiel des VB2
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Die Tragerstutzweiten sind mit 4,0 m fir alle drei Versuche gleich gewahlt. Die mittig
eingeleiteten Pressenkrafte der verformungsgesteuerten Versuche werden Uber die auf
Elastomerbldcken gelagerten Stahlprofiltraversen auf die zwei Lastangriffspunkte
gleichmaRig verteilt. Die Traversenstege sind mehrfach mit Steifen verstarkt. Diese

befinden sich in den Bereichen der punktuellen Lastangriffsstellen.

Detalillierte Versuchsbeschreibungen sind den Abschnitten 3.3 bis 3.5 sowie den
zugehdrigen Bildern zu entnehmen.

3.2 Zeitabliaufe von der Spannstahistreckung bis zum Versuchstag

In Tabelle 3.2 sind die Daten der einzelnen Arbeitsschritte zur Herstellung und Versuchs-
durchfiihrung der Trager VB1, VB2 und VB3 dargestellt.

VB1 ‘ VB2 VB3
Vorspannen der Spannstihle 18.09.1998 i 28.01.2000 11.06.2001
Betonieren der Tréiger und Probekdrper 22.09.1998 ' 01.02.2000 12.06.2001
Ausschalen des Trédgers | 29.09.1998 | 15.02.2000 15.06.2001
Einleitung der Vorspannkrifte ] 05.10.1998 15.02.2000 15.06.2001
Versuchstag 20.10.1998 06.03.2000 05.07.2001

Tabelle 3.2; Wichtige Daten der Versuchdurchflhrung

Die Zeitpunkte sind so gewahlt, dass sowohl die Ausschalfristen nach DIN 1045 Tab. 8,
als auch die Mindestbetonfestigkeiten beim Vorspannen nach DIN 4227, Tab. 2

eingehalten sind und die angestrebte Betonfestigkeitsklasse (B45) erreicht wird.
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3.3 Versuchbalken Nr1

Der Trager VB 1 hat eine rechteckige Querschnitssform und wurde so konzipiert, dass ein
Biegeversagen erwartet wurde. Er diente vor allem zur Validierung und der Uberpriifung
des Beton- und Verbundmodells. Er ist beidseitig vorgespannt. Sowoh! unten als auch
oben wird ein kaltgezogener, profilierter Spanndraht mit einem Nenndurchmesser von 7
mm und der Stahlfestigkeit St 1470/1670 verwendet. Die Vorspannkraft betragt oben
11,25 KN und unten 26,25 kN. Wie bereits erwahnt, hat dieser Versuchstrager eine
rechteckige Querschnittsform (siehe Bild 3.2). Aus transporttechnischen Griinden wurde
im mittleren Tragerabschnitt ein Bewehrungskorb, bestehend aus Langsstdben und

Bugeln aus BSt 500 mit je einem Durchmesser von 6 mm, eingelegt.

@ - - Kraftmessdose
~1 x Spannstah! 87
@ ®
1 x Spannstahl &7 B Presse IPB 200 (Traverse)

L ‘ 7, Elastomerlager He

i f é z ;
]_In%: : A : . . :
Stanhlauflager @ ‘ Durchbiegungsmessung :
Bewehrungskorb ! Rolllager mit Winkelmessun @

] 120 .l 80 ] 80 120 [}

Tréger

L 400 |

I 420 -l MaBe in [cm]

Bild 3.2: Versuchaufbau des VB1

Die zusatzliche Bewehrungsmenge bedingt durch den Bewehrungskorb, die keinerlei
tragende Wirkung haben sollte, bewirkt jedoch zusatzlich eine Verstarkung und folglich
auch eine Versteifung des auf reiner Biegung (Momentenlinie ist konstant) beanspruchten
Mittelabschnitts. Es ist daher kaum verwunderlich, dass der Trager VB1 direkt an einem
der beiden Enden des Bewehrungskorbs nahe einer der Auflasten, aber noch innerhalb

der reinen Biegezone, versagte (siehe Bild 3.4a, Risse Nr.2 und Nr.3).
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Bild 3.3: Bewehrungsplan (VB1)

Das Bild 3.4 mit seinen Teilbildern a) bis c) zeigt die Rissverlaufe nach dem Verlust der
Tragfahigkeit. Der maf3gebende Bruchriss (siehe Bild 3.4a) setzt sich aus den Rissen Nr.2

und Nr.3 zusammen.

Die Bereiche rechts des Risses Nr.1 und links des Risses Nr.6 sind ungerissen (siehe Bild
3.4). Es sind somit keine reinen Schubrisse erkennbar. Als einziger Biegeschubriss kann

der Riss Nr.6 angesehen werden (siehe Bild 3.4a).

In Bild 3.4b sind die Biegerisse nahe der Balkenmitte dargestellt. Sie haben die Nummern
5,7 und 8.

Der Riss Nr.1 (vgl. Bild 3.4c) ist in seinem oberen Abschnitt nur infolge des lokalen
Storeinflusses durch die Lasteinleitungsstelle (,roter Pfeil) von seinem Verlauf her nach

links gekrimmt und liegt nur geringfligig auBerhalb der querkraftfreien Zone.

Symmetrisch zum Bruchriss (Nr.2 und Nr.3) ist in den Teilbildern b) und ¢) von Bild 3.4 der
Riss Nr.4 zu erkennen. Auch er verlauft im Randbereich des Bewehrungskorbs.
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Bild 3.4: Rissbilder des VB1 entsprechend der Abfolge von links nach rechts

Ein Gesamtuberblick Gber die Rissverlaufe des Tragers VB1 mit den entsprechenden
Laststufen, ist im direkten Vergleich mit der Versuchsnachrechnung in Abschnitt 6.2

enthalten.

An den Stimseiten waren an den Spanndrahten induktive Wegaufnehmer angebracht, um
den Schiupf zumindest an den Enden zu messen. Da der Schlupf an den Stimseiten sehr
gering war, wird auf eine detaillierte Darstellung verzichtet. Des weiteren wurde die
Pressenkraft, die Durchbiegung des Tragers in Feldmitte sowie die Rotation der

Rollenauflager gemessen, die zur Kontrolle der Durchbiegungsmessung diente.

Das Bild 3.5 gibt Aufschluss tber die Anordnung und die Abstdnde der Dehnungs-
messstreifen (DMS). Sie werden jeweils auf die Oberflachen der Bewehrungsstébe bzw.
des Betons geklebt. Die DMS des Betons sind fir den Versuch VB1 parallel zur
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Tragerlangsachse angeordnet, so dass nur die Betondehnungen in der
Langsachsenrichtung gemessen werden. Es sind somit keine Aussagen Uber den
Hauptdehnungszustand machbar. Eine detaillierte Auswertung der Versuchsergebnisse
folgt in Abschnitt 6 bei der GegenuUberstellung der aus der Rechnung gewonnenen

Resultate mit den experimentellen Ergebnissen.

>%

—t———s = — S I
i i i i i » -
A : - -
i i P H ; 1 — <
é - é - -
— =4 ¥ §—- # # « 5
| S— )
30 I, 100 L 80 | | * OMS Ston
= DMS Beton
51011110, 1Q1.19] 28,1 36,3 e 36,3 e 36,3 LW81 |
T ' - MaBe in [cm]
l 210
Bild 3.5: Anordnung der Dehnungsmessstreifen des VB1
3.4 Versuchbalken Nr2

Der zweite Versuchbalken VB2 (vgl. Bild 3.6) ist unten mit zwei gerippten Spanndrahten
(@ 12; St 1420/1570) vorgespannt, die einen Abstand von 6 cm voneinander haben. Die
Spannkrafte der Spannstahistabe werden zu je 80 kN eingestellt, so dass die nach DIN
4227 geforderten Randspannungen nicht Gberschritten werden. Die beiden Flansche des
I-férmigen Querschnitts haben eine Breite von je 30 cm und eine Dicke von 8 cm. Die
Stegdicke betragt 6 cm. Die Tragerhdhe ist analog zu Versuch Nr.1 (VB1) zu 40 cm
gewahlt. Weitere Angaben zur Tragergeometrie sind Bild 3.6 zu entnehmen. Im oberen
Flansch ist eine Transportbewehrung (BSt 500) mit einem Durchmesser von 10 mm und
einem Randabstand von 6 cm zur Balkenoberseite eingelegt. Uber diesen Stahl werden
die zum Transport notwendigen Hilsen in einem Abstand von etwa 20 ¢m von den

Balkenstirnseiten fixiert.
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Bild 3.6: Versuchaufbau des VB2

Die Verteilung der Dehnungsmessstreifen des VB2 ist in Bild 3.7 zu finden. Die DMS sind
auf der Betonoberflache parallel zur Tragerlangsachse angeordnet, so dass auch hier nur
die Betondehnungen in Balkenlangsrichtung gemessen werden.

Des weiteren wurde wieder der Schlupf an den Stimseiten, die Durchbiegung in
Tragermitte sowie die Pressenkraft gemessen.
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Bild 3.7: Anordnung der Dehnmessstreifen des VB2

Betrachtet man das Rissbild Bild 3.8 mit den Teilbiidern a) bis c) nach dem Versuch, so
lasst sich feststellen, dass der Balken VB2 planmaBig auf Schub versagte. Der Schubriss

— Riss Nr.6 — ist deutlich in den Teilbildern a) und b) zu sehen. Er ist mit einem Winkel von
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38,6° gegenuber der Tragerlangsachse geneigt (siehe Bild 3.8b). Gut zu erkennen ist das
dem Schubril folgende Verbundversagen (siehe Bild 3.8).

Die Biegerisse befinden sich im Bereich zwischen den beiden Auflasten. Sie haben die
Nummem 1, 2, 3, 4 und 5 (vgl. Bild 3.8b und c). Der Riss Nr.5 ist auf der in Bild 3.8
gezeigten Versuchtragerseite nicht sichtbar, er befindet sich in etwa auf der Gegenseite

von Riss Nr.3 ca. 10-20 cm zur Balkenmitte hin verschoben. Rechts von Riss Nr.3 ist der

Betontrager ungerissen (vgl. Abschnitt 6.4.3).

Bild 3.8: Risshilder des VB2 entsprechend der Abfolge von links nach rechts



3 Tragerhersteliung und Versuchsdurchfiihrung 32

3.5 Versuchbalken Nr3

Der Balken VB3 (siehe Bild 3.9) wird als dritter Versuchtrager — wie bei Versuch VB2 — nur
im unteren Flansch vorgespannt. Auch hier befinden sich im unteren Flansch zwei
gerippte Spanndrahte (St 1420/1570) mit je einem Durchmesser von 72 mm und einem
gegenseitigen Abstand von 6 cm (vgl. VB2 des Abschnitts 5.4). Die beiden Spannstahle
werden mit jeweils einer Spannkraft von 68 kN vorgespannt. Die Flansche des
Spannbetontragers haben eine Breite von je 33 ¢cm und eine Hohe von 7 c¢cm. Die
Gesamthohe des dritten Versuchbalkens ist mit 30 cm um 70 cm kleiner als diejenige von
VB1 bzw. VB2. Die Stegdicke des VB3 betragt 6 cm. Die genauen geometrischen
Abmessungen des Tragers kénnen Bild 3.9 entnommen werden. Zur Verankerung der
Transportaufhangevorrichtung ist wie bei Trager VB2 eine konstruktive Langsbewehrung
aus BSt 500 mit einem Durchmesser von 70 mm und einem Abstand von 6 ¢cm zur

Balkenoberseite eingelegt (vgl. auch hierfur Abschnitt 3.4).
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Bild 3.9: Versuchaufbau des VB3

Die Verteilungen der Dehnungsmessstreifen des VB3 sind aus Bild 3.10 zu entnehmen.
Auf der Betonoberflaiche des Steges sind Rosetten angebracht, um den
Hauptdehnungszustand und Trajektorienwinkel messtechnisch zu erfassen. Als
Zeichnungssymbol fir diese Anordnungsweise wird in Bild 3.10 ein schwarz oder grau
hinteregter Kreis verwendet, je nachdem auf welcher Tragerseite sich die Rosette

befindet. Die DMS an der Balkenober- und Balkenunterseite des Beton erstrecken sich
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hingegen nur entlang der Langsachse des Tragers. Die zwei Spannstahle mit ihren
Dehnmessstreifen sind in Bild 3.10 Uber den Spannbetontrager herausgezogen
dargestellt. Die Abstande der DMS auf der: Spannstéahlen des VB3 sind nicht wie bei VB2
far beide Stahle gleich gewéahlt, sondern versetzt, damit dadurch der Beton-Stahl-Verbund

moglichst wenig geschwacht wird.
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Bild 3.10: Anordnung der Dehnmessstreifen des VB3

In den Endbereichen des Versuchbalkens VB3 sind darliber hinaus pro Tragerende je drei
horizontale und auf der Gegenseite drei vertikale induktive Wegaufnehmer angebracht
(siehe u.a. Bild 3.11, Bild 3.12), um Dehnungszustédnde integral gegebenenfalls Uber

einen Riss hinweg messen zu kénnen.

Des weiteren wurde wieder der Schlupf an den Tragerstirseiten, die Pressenkraft und die

Mittendurchbiegung messtechnisch erfasst.



3 Tragerherstellung und Versuchsdurchfihrung 34

Tragerseite, verdeckt — . -
kit s )|
[ o1} | 3
i i HH T ©
I t o ot i ———— B
Lor S S i — 7
f s}
n — w4
i 1 s
L1515 15 o 30 s,
[ 45 . 45 ;

Tragerseite, sichtbar

s !
o
9 [
R E— 1 11
[fe] — e
f 1
15 30 15 151 15
45 | 45 ‘I

| (i 420

Bild 3.11: Anordnung der induktiven Wegaufnehmer des VB3

In Bild 3.12, Teilbilder a) bis d) ist der Schubriss (Riss Nr.11), der das Versagen des
Tragers herbeifihrte, aus verschiedenen Perspektiven dargestellt. Wie man aus Bild
3.12a deutlich erkennen kann, nimmt der Riss Nr.11 seinen Ursprung am Auflagerende
der linken Balkenhalfte, 1auft schrag durch den unteren Flansch hindurch, dann ungefahr
25 c¢cm weit am Ubergang zwischen unterem Flansch und Steg horizontal entlang,
durchquert den Steg unter in etwa dem gleichen Winkel wie zuvor den Flansch, folgt dem
oberen Flansch parallel zum oberen Stegende tber eine Lange von ungefahr 20 ¢rm und
verlauft schrdg durch den oberen Flansch hindurch bis zur Auf3enkante der
Belastungsflache (siehe Bild 3.12b). Die grafische Ermittlung der Neigung des
Schubrisses Nr.11 entlang des Steges ergibt einen Winkel von etwa 26,5°. Dieser Winkel
ist im Vergleich zu VB2 (vgl. [BILD 39] Abschnitt 5.4) kleiner und dieser Stegriss liegt bei
VB3 auch weiter vom Auflager entfemt und somit im Bereich eines hdheren
Biegemoments bzw. einer geringeren Querkraft. Die Bezeichnungen ,héher“ und
,geringer’ sind hierbei nicht absolut, sondem als relative Werte beziglich des jeweiligen
Maximalmoments bzw. der maximalen Querkraft, zu verstehen. Auch hier ist das dem

Schubrif3 folgende Verbundversagen deutlich zu erkennen (siehe Bild 3.12).

Flankierend zum Schubriss Nr.11 verlauft — weiter zur Tragemitte hin versetzt — ein
weiterer Schubriss (Nr.12) mit einer Rissbreite von annéhernd 7,0 mm (siehe Bild 3.12).
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Dieser zweigt am Ubergang zwischen unterem Flansch und Steg von Riss Nr.11 ab,
indem er diesen horizontal um etwa 20 cm verangert. SchlieRlich geht auch er durch den
Steg hindurch, jedoch steiler als Riss Nr.11, und mindet am oberen Flanschende in
diesen wieder zurtick. Der horizontale Abstand beider Risse untereinander betragt an der
Einmindungsstelle (oben) ungefahr 70 cm (siehe Bild 3.12b). Die Entstehung beider

Risse erfolgte quasi zeitgleich.

Riss Nr. 8 ist ein Schubriss, der sich weit vor dem Versagenszeitpunkt aus einem
Biegeriss entwickelt hat. Seinen Ursprung als Biegeriss nimmt er 15 ¢m links von der

Auflastflache entfemt und endet im Flansch direkt unter ihr.

c) — Rechte Balkenseite d) — Linke Balkenseite

Bild 3.12: Risshilder des linken Endbereichs von VB3 aus verschiedenen Blickrichtungen
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Wie zu sehen ist, erfolgte der Schubbruch in der linken Tragerhélfte. Die rechte Hélfte
blieb im Bereich auflerhalb des konstanten Biegemoments (rechts von der zweiten

Auflagerkraft)) hingegen ungerissen.

Der mittlere Tragerbereich zwischen den beiden Krafteinleitungsstellen weist mehrere
feine Biegerisse auf, die bis etwa % der Steghdhe oder sogar bis ca. 1,0 cm unterhalb des
oberen Flansches durchlaufen. Die einzelnen Rissrichtungen veraufen im Wesentlichen
vertikal zur Balkenldngsachse. Die Nummem der Biegerisse der rechten Tragerseite sind
in der Abfolge von links nach rechts: 5, 4, 6, 1, 10, 3, 9, 2. Der Riss Nr.1 ist der Erstriss
und befindet sich einige Zentimeter rechts der Balkenmitte, die in Bild 3.13 mit einem roten
Klebebandstreifen an der Seitenflache des oberen Flansches markiert ist. Der in Bild 3.13
nicht sichtbare und am weitesten rechts liegende Riss (Nr. 2), liegt um etwa 1,27 m von
der rechten Tragerstirmnseite entfernt. Er befindet sich somit noch innerhalb des Abschnitts
in dem reine Biegung herrscht (vgl. auch Bild 3.13). Der oben nicht mit aufgefihrte Riss

Nr.7 liegt auf der linken Seite des Balkens ungefahr auf der H6he des Risses Nr.3.

Bild 3.13: Typischer Verlauf der Biegerisse des VB3

Eine genaue Ansicht des gesamten Rissverlaufs ist dem Bild 3.13 nicht zu entnehmen. Es

wird daher zum Erhalt weiterer Details auf den Abschnitt 6.4 verwiesen.
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4 Mechanisches Modell

4.1 Aligemeines

Die rechnerischen Untersuchungen werden mit dem FE-Programm ABAQUS
durchgefuhrt. ABAQUS bietet die Moglichkeit, selbst entwickelte Stoffgesetze und
Elemente Uber eine Schnittstelle in das Programm einzubinden. Im Rahmen dieses
Forschungsprojektes wurde ein von AKKERMANN [1] entwickeltes zweidimensionales
Betonstoffgesetz sowie Verbundelement verwendet. In diesem Abschnitt werden die
Grundlagen dieser Modelle dargestellt. Eine ausfuhrichere Diskussion findet man bei
AKKERMANN [1].

Zur Beschreibung des Betonverhaltens im Rahmen einer FE-Analyse existieren mehrere
grundlegend unterschiedliche Vorgehensweisen. Eine z.B. analysiert das Verhalten auf
mesoskopischer Ebene, d.n. das Betongetuge wird In seine unterschiedlichen
Bestandteile (Zuschlag, Zement, Poren) zerlegt betrachtet. Die andere weist dem Beton
ein Uber das Volumen gleichméRiges Verhalten zu. Eine Betrachtung erfolgt hierbei mit
Hilfe eines homogenen ,Ersatz-Materials auf makroskopischer Betrachtungsebene.
Diese Homogenisierung wird — unter anderem bei FUCHS in [21] — auch als Methode der

représentativen Volumeneinheit (kurz: RVE-Methode) bezeichnet.

Will man eine moglichst wirklichkeitsnahe Traganalyse durchfiihren, so sollte dies unter
der mikroskopischen Betrachtungsweise erfolgen. Denn Beton ist immer ein inhomogenes
Material, bestehend aus =zwei Phasen (heterogener Aufbau), dem weicheren
Zementstein” und den steiferen Zuschlagskdmem?. Doch gerade dieser Betrachtung
sind durch die eingeschrankten physikalisch-chemischen Zusammenhénge bzw. die

beschrankten Rechen- und Systemresourcen Grenzen gesetzt.

" Zementstein ist aus Verdichtungsgriinden stets von Luftporen durchsetzt.

2 Die Annahme eines steifen Zuschlags ist zumindest fiir Normalbeton richtig, bei Leichtbeton ist das
Festigkeitsverhaltnis zulasten des Zuschlags verschoben. Bei Leichtbeton werden die Rissverlaufe,
anders als es flir Normalbeton Ublich ist, von den Zuschlagskérnern kaum behindert und gehen meist
durch das Korn hindurch.
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AKKERMANN's [1] Betonstoffgesetz wird auf makroskopischer Ebene unter der
Voraussetzung eines ebenen Spannungszustands formuliert. Temperatur- und
Langzeiteinfilisse sowie zyklische Gesichtspunkte bleiben dabei auBer Acht. Das
nichtlineare Betonverhalten wird durch Einfihrung der Schadigung D in die Material-
Modellierung eingebracht. Die Schadigung steht mit dem Sekantensteifigkeitsmodul Ecs;
in einem umgekehrten Verhaltnis. Je mehr die Schadigung wéchst, umso geringer wird
der Steifigkeitsmodul E.s; (siehe GI. (4.1)).

oc=E_  xe=(1-D)XEx¢ Gl (4.1)

Der Faktor Ex steht hier flir den Anfangssteifigkeitsmodul. Da die Schadigung nur

irreversibel sein kann, folgt sie einer monoton steigenden Kurve (%920). Der
t

Schadigungswert beginnt bei D=0 (keine Schadigung) und endet mit einem Wert von D=1
(volle Schadigung).

4.2 Beton unter Zugbeanspruchung

4.2.1 Rissbildungs- und Entfestigungsmechanismen

Als Modell zur Beschreibung des Betonzugverhaltens bedient sich AKKERMANN [1] der
idealisierten Sichtweise eines Stabs unter einaxialer Zugbeanspruchung (siehe Bild 4.1).

Au t Mikrorissband Makroriss t
T{w‘v | — f g
fee E A i‘
T =t
0 | | <~ |
i~ |~
LB
i ‘

£

[\Y)
~—

Bild 4.1: Rissentwicklung unter einaxialem Zug [1]

Jeder Beton ist schon vor dem Aufbringen der Last von mikroskopisch feinen Rissen
durchsetzt. Begrindet liegt dies in der Volumenabnahme des Zementsteins wahrend der
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Hydrataton — dem sog. ,Schwinden® — und deren Behinderung durch die
eingeschlossenen Zuschlagskérner. Hierdurch wird ein Eigenspannungsfeld innerhalb des
Betongeflges hervorgerufen. Die Schwindrisse haufen sich an den Kontakistellen

zwischen Zuschlagskorn und Zementstein.

Erfolgt nun eine Belastung der Zugprobe, so ist der Betonsteifigkeitsmodul zunachst
konstant. Bei ungeféhr 60% der makroskopischen Zugfestigkeit f.; wird der Beton weicher
und es entstehen, gleichmaRig Gber das Betonvolumen vereilt und orthogonal zur
Beanspruchungsrichtung (,Mode I), Mikrorisse. Diese nehmen von den Schwindrissen

aus lhren Ursprung (vgl. Bild 4.1a).

Aufgrund gewisser Stér- oder Schwachstellen im Beton (z.B. Luftporen), bzw.
stochastischer Schwankungen der Zugfestigkeit, konzentrieren sich die Mikrorisse kurz
vor Erreichen der makroskopischen Zugfestigkeit innerhalb eines schmalen Bands — dem
sog. ,Mikrorissband” (vgl. Bild 4.1b). Im Mikrorissband werden daher die Dehnungen

zunehmend gréBer als in den lbrigen Zugprobenabschnitten.

o
A
fc;l _F
Btfct— Versuch
— — = |dealisierung

w,,E Au (€

ctu

Bild 4.2: Reale Spannungs-Verformungs-Beziehung und trilineare Approximation fir uniaxialen Zug [1]

Bei weiterer Belastung verkleinert sich die vom Probekorper aufnehmbare Zugkraft wieder

und der Beton entfestigt sich (strain softening). Die kritische Dehnung &, (siehe Bild 4.2)

wird dabei Uberschritten. Zeitgleich mit der Entfestigung beginnt sich der Bereich neu
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entstehender Mikrorisse zu verschmalern und schlieB3lich ist ein durchgehender Makroriss

— eine Diskontinuitat im Dehnungsfeld — zu sehen (vgl. Bild 4.1 ¢).

Die Spannungs-Dehnungs-Beziehungen von Beton ist in Bild 4.2 dargestellt. Die fur das
numerische Modell verwendete trilineare Naherung ist an den gestrichelten Linien zu
erkennen. Den rechten, grau hinterlegten Entfestigungsbereich erhalt man z.B. unter

Auftragung der inneren Energie E. Die Dehnung & strebt im Makrorissbereich

strenggenommen gegen unendlich. Messtechnisch wird nicht die Gber die Probenhéhe |y
veranderliche Dehnung berechnet, sondern nur die mittlere Dehnung, die sich aus der
Relativverschiebung der Probenunter- und Probenoberseite ergibt. Daher ist die

Spannung ¢ besser auf die Rissbreite w zu beziehen. Das Integral Uber die Rissweite im

abfallenden Kurvenast entspricht der Bruchenergie G;, die als Materialkonstante
angesehen wird. HILLERBORG et al. [22] definieren in ihrem , fictious crack” Modell die
Grenzrissbreite w4 als diejenige Breite, bei der die Rissspannung auf einen Wert von Null
abgefallen ist (vgl. Bild 4.2 und Bild 4.3). Die Bestimmung des Schnittpunkts der beiden
fallenden Approximations-geraden aus Bild 4.2 wird u.a. bei AKKERMANN [1] naher

behandelt und mit Hilfe der Beiwerte &x; und (51 zu {o1 w1; 51} angegeben.

Rissldnge

.

Rissprozesszone

Bild 4.3: Das ,fictious crack” Modell nach HILLERBORG aus (1]
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Die im Betonkoérper gespeicherte Energie E lasst sich nach FUCHS [21] in zwei Anteile, die
elastische Formanderungsenergie U und die zur Rissbidung erforderliche
Rissoberflachenenergie O (Bruchenergie Gy) zerlegen (siehe GI. (4.2)).

E=U+0 = Minimum Gl. (4.2)

Nach FUCHS [21] wird die Rissbildung dadurch beschrieben, dass die am Bauteil wirkende
Energie E einem Minimum zustrebt. Solange das Freisetzen und Schaffen neuer
Energien miteinander im Gleichgewicht stehen, bezeichnet man dies als sog. ,stabiles”
Risswachstum. Ubersteigen die freigesetzten elastischen Energieanteile die fur die
Erhaltung des Energiegleichgewichts notwendige Oberflachenenergie, so spricht man von

sinstabilem* Risswachstum. Das Ungleichgewicht flihrt schlief3lich zum Versagen.

4.2.2 Das ,,crack band‘ Modell

Unter einem ,crack band“ Modell versteht man die verschmierte Abbildung von Rissen in
einer numerischen Analyse, d.h. es werden keine diskreten Risse durch beispielsweise
Trennen von Elementknoten erzeugt. Die fiktiven Risse, die innerhalb eines Elementes
entstehen, erzeugen vielmehr lokale Bereiche groBer Dehnungen, die auch als ,crack
band* bezeichnet werden. Nach BAZANT und OH [23] geht dem eigentlichen (diskreten)
Riss eine ,Rissprozesszone” der Lange | und Breite b; voraus. Die Breite liegt nach
Angabe dieses Autors in einer GréBenordnung des dreifachen GréRtkorndurchmessers,
die Lange entspricht ungefédhr dem vierfachen Korndurchmesser (siehe Bild 4.4).
HILLERBORG hingegen gibt die Risszonenlange mit 50 bis 100 mm an, die nur in

Ausnahmefallen Gberschritten wird.
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Bild 4.4: Mikrorissorientiertes Bruchmodell und zugehériger Spannungsverlauf [21]

Fur die Umsetzbarkeit im Rahmen einer rechnerbasierten Analyse bedeutet dies, dass
sich das Mikrorissband Uber die komplette Breite eines finiten Elements erstrecken muss.
Mit anderen Worten, die Kontinuumselemente reif3en jeweils vollstandig (siehe Bild 4.5).

Die Mikrorisse sind somit Gber das gesamte Element ,verschmiert.

T gebffnete Mikrorisse 4 lel
—

il
]
it
i

i geschlossene Mikrorisse ‘

Bild 4.5: Bruchmodell nach BAZANT aus [21]

Damit verknupft ist ein Phanomen, das mit der Netzfeinheit bzw. der Elementlange I
korreliert. Die zur Rissbildung erforderliche Bruchenergie G ist eine flachenbezogene
EinflussgroBBe. Das bedeutet auf die Kontinuumselemente Ubertragen, je kleiner die
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Elementlange lg bei der Diskretisierung gewahlt wird, umso geringer wird die zur
Rissbildung bendtigte Energie. Dieses Problem lasst sich vermeiden, indem die quer zum

Riss zu ermittelnde Rissdehnung ¢, Uber den Quotienten aus GI. (4.3), gebildet aus der

theoretischen Rissweite w und der charakteristischen Elementlange I¢, bestimmt wird®.

£, =+ Gl. (4.3)

wobei [, =4A

ch

Gl. (4.4)

Fir den Wert von Ay ist in Gl (4.4) die Flache des zweidimensionalen Kontinuums-
elements einzusetzen. Im Falle quadratischer Elemente entspricht |, gerade der
Elementlange Iq. Leider erhalt man im Allgemeinen nur bei parallel zu den Elementkanten

verlaufenden Rissen eine volle Netz- bzw. Diskretisierungsunabhangigkeit.

Die Grenzrissweite w; lasst sich auf geometrischem Weg aus Bild 4.2 Uber die
Bruchenergie (entspricht den grau hinterlegten Teilflachen) wie folgt herleiten:

G, =A

!

+
G(,sz,B,x “X(WI—aerl)j'-*-l:%Xa,XWIX ”}

G, =%><f“><wl><[ﬂ,><(l—a,)+a,X(l'*'ﬂ::l]

1
G, :Exfdxmx[ﬂ,—,Bxa,+a,+af,><,8,]

GZleXWX[a’-f-ﬂ] = w—&— Gl. 4.5
f 2 ct 1 T ' 1 C,X(a,'*‘ﬂ,) . . )

Die sog. ,fiktive Rissdehnung” eq, wird durch Einsetzen von die Gl. (4.5) in Gl. (4.3)

erhalten.

% Eine konstante Bruchengie G; wird hierbei unterstelli.
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e = 2><G»,
“ - (al +ﬂl)xf(‘l Xl(‘h

= const. Gl. (4.6)

4.2.3 Das verschmierte Risskonzept nach AKKERMANN

AKKERMANN's [1] Rissmodell ist eine Kombination aus dem fictious crack” Modell und

dem ,crack band” Modell.

Wie aus Bild 4.2 zu erkennen ist, lasst sich das Zugverhalten von Beton durch eine
ansteigende Gerade (E-Modul: Ey), getolgt von einem bilinearen softening mit jeweils
konstanten Tangentenmoduln Ey; und dem zugehorigen, rissweitenabhangigen
Sekantensteifigkeitsmodul E.s;j anndhern. AKKERMANN [1] erweitert diese drei Bereiche
noch um einen vierten. Aus numerischen Grlinden werden oberhalb der Rissbreite w;
noch geringfligige Reststeifigkeiten in das Berechnungsmodell eingearbeitet. Die
jeweiligen Tangenten- und Sekantensteifigkeiten sind den Gleichungen GI. (4.7) bis Gl.

(4.13) zu entnehmen.

Bereich 1, gitfir £, €[0,¢,,]:

E . =E,=E =const. Gl. (4.7)

Bereich 2, gitfir €, € (¢,,.{€,, +a, x €., }]:

f.
E L= E = H —1 —a = I,
ct,i softl ( ! )X ’XEC"‘ cons Gl (48)
E
1- e Xf(‘l
[ E, J Gl. (4.9)

i
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Bereich 3, giltfir €, € ({¢,, + o, x¢,, }.{€., + €., }]:

/.
E, . =E_ ., =0001-f JX7————=const.
[ soft2 ( /B) (l_a/’)x 5:“‘ ¢ S Gl (410)
gcr+at><€(‘lu XEsoz"_lBtXfrI
E, =E,- ( XEoy: Gl. (4.11)
, £
Bereich 4, gitfir €, € ({¢, + €., },%):
E, =107=0 Gl. (4.12)
0,001x f.,
i T T LE Gl. (4.13)

AKKERMANN [1] verwendet eine Kombination aus fixiertem und mitrotierenden Rissen.

e Fixierte, orthogonale Risse

Die Bezeichnung macht deutlich, dass ein Riss nach dessen Entstehung seine
Orientierung beibehalt. Auch unter fortschreitender Belastung und sich andernden
Hauptdehnungsrichtungen, wird die Rissrichtung beibehalten. Eine emeute
Rissbildung innerhalb eines Kontinuumelements kann nur senkrecht zu der ersten
erfolgen, vorausgesetzt, dass sich die Hauptdehnungsrichtung kontrér zur

urspringlichen (bei Rissbildung) verandert hat. Der Schwellenwinkel ¢,, als Mafi3

der Richtungsabweichung zwischen der Hauptzugdehnung und der Rissrichtung,
muss demnach 90° betragen Bild 4.6. Meist sind die Strukturantworten, die hieraus
gewonnen werden, zu steif Deswegen werden héufig mitrotierende Risse

verwendet.

o Mitrotierende Risse
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Bei der Theorie der mitrotierenden Risse wahlt man den Wert des
Schwellenwinkels &, infinitesimal klein, lasst ihn also gegen Null streben. Die
Rissrichtung passt sich somit standig den Hauptdehnungsrichtungen an Bild 4.6.
Die Hauptspannungs- und Hauptdehnungsrichtungen bleiben hier auch nach der
Rissbildung einander koaxial. Es ergeben sich weichere Strukturantworten als

beim vorherigen Fall.

a) mitrotierender Riss b) fixierter Riss

\\ '/ ‘,,’
\\\ ,/, lch_" Ael\ L T W2 AW

; e — 7" x ‘ v
N )
AN / ¢ = konst.
/ S d ,

o (Dei Rissbildung)
™ <. IT %0° N /
\ . p = N
- . |
\/q> (1) \(/

x,y @ Globalsystem 1 1
1.2 : Hauptgehnungssystem Risssyslem # Hauptdehnungssystem

Bild 4.6: Schwellenwinkel &,

AKKERMANN [1] verknipft diese beiden Methoden in seinem Werkstoffgesetz miteinander,
indem er ein Kriterium gemaB Gl. (4.14) einfilhrt, bei dem nach Uberschreiten einer

bestimmten RiBdehnung

w

o xw Gl. (4.14)

rot— fix

die Rissrichtung konstant bleibt. Die Ubergangsrissbreite Wi Wird (iber den Schnittpunkt
der beiden Entfestigungsgeraden definiert (vgl. Bereich 2 und Bereich 3 nach GI. (4.8) bis
Gl. (4.11) und siehe Bild 4.2). Der Vorteil ist, dass AKKERMANN [1] bis zu dieser Rissbreite

(w<w ) mitrotierende Risse eméglicht, so dass ein nur numerisch bedingtes

ror— fix

Erreichen der Zugfestigkeit nicht zu einer zwangslaufigen Festlegung der Rissrichtung

fiinrt. Oberhalb dieses Ubergangskriteriums (w>w,,,_ ) ist der Riss als fixiert anzusehen,

wodurch physikalisch unsinnige Rissverlaufe vermmieden werden sollen, denn die
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Rotationswinkel der Risse sind nach der Rissentstehung nicht beliebig variabel. Eine

emeute Rissbildung (wenn auch nur orthogonal dazu) ist weiterhin im Kontinuum méglich.

Der Tangentenschubmodul G im Falle mitrotierender Risse, durch zwei beliebige Punkte

mit dem Abstand A\x, lasst sich aus den trigonometrischen Beziehungen des Mohr schen

Spannungskreises (vgl. u.a. SCHNELL et al. [18]) fUr die Hauptspannungs- bzw. flr die
Hauptdehnungsneigung Uber deren Gleichsetzen bestimmen. Bei der Herleitung von

Gl. (4.15) wird der Richtungswinkel der Hauptspannung mit .z und der der Hauptdehnung

mit 1J bezeichnet.

1g(2x @)=1g(2x )

2x (ATIZ) _ (A}//z)
(a, +40,, )-(o, + 40,,) (e, + A, )—(52 + Ag,,)

— AT}: — (0-1 +A011)_(0-2 +AO’22)
“ A}//z ZX[(gl T Aé‘” )"(52 +A€22 )]

Gl (4.15)

Um bei der Annahme der fixieten Risse, das Problem der Ubertragung einer
Restschubspannung bei weit gedffneten Rissen zu umgehen, werden in der Berechnung

des Sekantenschubmoduls Ges(t) die Schubreduktionsfaktoren 7)-; verwendet (siehe Gl.

(4.16) bis GI. (4.18)).

Er.v.c (I)

G, (1)=n, XN, ,X—— Gl. (4.16
(_(() 77,1 77... 2X(1+V0) ( )
u
wobei e { -ﬁJ L 0<w <w, Gl. (4.17)
w]

und 7,,=0 W Sw, Gl. (4.18)
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In Gl. (4.16) steht Ecs(t) fUr die Steifigkeit des ungerissenen Betons zum Zeitpunkt t, 1/
far die als konstant anzunehmende Poissonzahl und ;¢ fur einen frei wahlbaren

Exponenten.

4.3 Beton unter Druckbeanspruchung

4.3.1 Rissbildungs- und Entfestigungsmechanismen

Das Betondruckverhalten ist ua. von VAN MIER [24] anhand uniaxialer
Prismendruckversuche naher untersucht worden. Er verwendete dabei Betonprismen mit
der Grundflache 100 x 100 cm? und unterschiedlichen Hohen (50, 100 und 200 cm). Die
gewonnenen (normierten) Spannungs-Dehnungs-Kurven sind in Bild 4.7 dargestellt.
Tendenziell ist festzustellen, dass hohe bzw. schlanke Prismen bei geringeren
Belastungswerten versagen als gedrungene. Dies hangt zum einen damit zusammen,
dass die Betonprismen im Ubergangsbereich zu den Endplatten — infolge der
Dehnungsbehinderung — unter mehraxialem Druck stehen und zum anderen gewinnen —
bei schlankeren Prismen — zunehmend Krickvorgange an Bedeutung. Der normierte

Spannungsverlauf (0| /fg) ist bis zum Erreichen der Hochstlast nahezu fir alle

Prismenschlankheiten gleich. Zu Beginn der Lastaufnahme verhalt sich der Beton, bis zu
einem Spannungswert von etwa 40% der Druckfestigkeit, annahernd linear®.

Bis zum Erreichen die Zugfestigkeit fy erreicht ist, sind die (normierten) Kurvenverlaufe
quasi identisch (sieche Bild 4.7). Der Spannungsabfall nach Erreichen der
Betondruckfestigkeit fo fallt bei gedrungenen Prismen geringer aus als bei den

schlankeren.

4 So ist im EC2 und EC4 der Elastizitaitsmodul E., als Sekantenmodul zwischen den Spannungen
0.=0 und o =0,4xf, definiert.
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Biid 4.7: Prismendruckversuche nach VAN MIER aus [1]

Analysiert man die bruchmechanischen Rissbildungsvorgange, so ist bei Uberschreiten
des 50%-tigen Maximallastwerts —in Verbindung mit dem nichtlinearen Verhalten des
Probekorpers — zu erkennen, dass die Mikrorissschadigung entlang der Zuschlag-
Zementstein-Kontaktzonen zunimmt. Die Rissverlaufe gehen ab ungefahr 80% der
Druckfestigkeit auch in die Zementsteinmatrix Uber (siehe HILSDORF [25]) und stellen sich
bei weiterer Laststeigerung vornehmlich orthogonal zu den Hauptzugspannungen ein,
also parallel zur &uBeren Belastung (vgl. Bild 4.8). Die Mikrorisse vereinigen sich und
fuhren letztendlich zur Ausbildung von Makrorissen. Durch die durchgehenden Makrorisse
wird das Betongefige schlieBlich nach Uberschreitung der makroskopischen
Druckfestigkeit in einzelne Sektionen unterteilt. Zum Prismeninneren hin nimmt die
Risshaufigkeit ab. Dies kann mit der verminderten Schadigung infolge Schwindens und
der seitlichen Abstltzung durch die &uf3eren Probekdrperbereiche begriindet werden. Es
biiden sich demnach sog. ,Betonsdulen® aus. Die Hochstlast und das
Rissbildungsverhalten im Entfestigungsabschnitt wird in erster Linie durch die Stabilitat
dieser Saulen hervorgerufen. Man kann somit den Versagensmechanismus als einen

durch Knicken hervorgerufenen Stabilitatsveriust betrachten.
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"Betonsaule” —

=

a) b) ¢) d)

Bild 4.8: Risswachstum unter uniaxialer Druckbelastung

VONK gibt in [26] zu bedenken, dass auch fur den Fall des einaxialen Drucks die
Spannungen statt auf die ,nominalen* (d.h. gemittelten) Dehnungen besser auf die
Verformungen zu beziehen sind. Denr bei den hohen Versuchskormpern ist festzustellen,
dass sich die Makrorissbildung, und somit die Ausbildung der Betonsaulen, nicht
gleichmaBig Uber die Prismenhohe verteilt, sondern auf einen gewissen Hdhenabschnitt

lokal konzentriert.

"kritische Prismenlange”

Bild 4.9: Bruchbilder einaxialer Prismendruckversuche an Prismen unterschiedlicher Hohe nach VONK aus [1]

In Bild 4.9 sind die Druckversagenszonen an den schwarzen Rissen erkennbar. Die
charakteristische Hohe des Schadigungsbereichs wird ,kritische Knicklange” genannt. Die
Maximallangen der Betonséulen kénnen jeweils diesen Héchstwert nicht Gberschreiten,
ohne dass es dabei zu einem Stabilitéatsverlust kommt. Wahrend in Bild 4.9 die Risszonen
von ,Prisma 1“ und ,Prisma 2 noch Gber die gesamte Prismenhdhe verlaufen, ist die

Risszone bei ,Prisma 3“ auf einen kleineren Bereich begrenzt. Die HOhe dieser Risszone
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ist im Allgemeinen nahezu &quivalent zu der Prismenbreite und wird als kritische

Knicklange® bezeichnet.

4.3.2 Das biaxiale Spannungsmodell

Die uniaxiale Druckfestigkeit foo und die uniaxiale Zugfestigkeit f.; alleine reichen nicht
aus, um das Betonverhalten unter der Annahme eines ebenen Spannungszustands
beschreiben zu koénnen. Zwar liegl man unter Verwendung der einaxialen
Betondruckfestigkeit fir den Fall, dass sich beide Hauptspannungen im Druckbereich
befinden, auf der sicheren Seite, aber besonders die Spannungskonstellationen bei
denen in der einen Hauptachsenrichtung Druckspannungen und in der anderen
Zugspannungen auftreten, wirken sich besonders unginstig auf das

Betontragverhalten aus Bild 4.10.

Bild 4.10: Beton-Versagenskurve fir den ebenen Spannungszustand nach KUPFER aus [21]

Die in Bild 4.10 skizzierte Beton-Versagenskurve lasst sich nach AKKERMANN [1]
durch die Beziehungen von GI. (4.19) bis GI. (4.21) ausdrucken. Erwdhnenswert ist,

dass in GIl. (4.20) nicht das Spannungsverhaltnis ¢2/0,, sondern der aus den

Dehnungen gebildete Verhaltniswert £ /¢ | Anwendung findet.
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1+3,65x 22
o
0,<0,<0: n =——-— Gl. (4.19)
o,
al
1+3,28x %2
0,<0<a0, 7. = 52065 Gl. (4.20)

Mit dem Beiwert 7). und der uniaxialen Druckfestigkeit foo bzw. der zugehdrigen
Betondehnung ¢¢1 kann die biaxiale Festigkeit fc o bzw. die entsprechende biaxiale

Bruchdehnung ¢ e berechnet werden (siehe Gl. (4.21) bis GI. (4.23)).

Vo eR gi: Feeg =NX [y i=1;2 Gl. (4.21)
T Gi. (422
o, < 0< o, Ecoy =N XE Gl. (423)

Fir die Beschreibung des Materialverhaltens unter Druckbelastung wird eine
.Skalare* Schéadigung D. eingefuhrt, die sich aus der dehnungsabhédngigen
Sekantensteifigkeit Ecs c und dem konstanten Anfangssteifigkeitsmodul Eco nach GI.
(4.24) ergibt.

Gl. (4.24)

Ahnlich zu den Beziehungen des Zugmodells (vgl. Abschnitt 4.2) lasst sich auch fir
das biaxiale Druckmodell eine Einteilung in vier unterschiedliche Bereiche
vornehmen. Hierzu werden idealisierend die aus dem biaxialen Dehnungszustand

o~

resultierende sog. ,&quivalente uniaxiale Dehnung” £ und die den Einfluss einer
Druckzonenumschnirung wiedergebende Dehnungsdifferenz  Aceon flr die

Berechnungsformeln verwendet.



4 Mechanisches Modell

53

T *»h‘
8ccu,eﬂ 8(:

Bild 4.11: Vereinfachte uniaxiale Spannungs-Dehnungs-Kurve fir Beton unter Druckbelastung [1]

Bereich 1, gitfir 0> £, > ¢, ,

, o E ) XESXf.
Eop X Ecoxgwﬂ. —2XE, xf(y(ﬂ —-E_xg° + p
2
Ecl,r = fc,ejf X ~ ~ )2
(f(lfﬁ. X E, o +E ,XE. XE -2%XE_Xf o
g
Ec‘O_fr.eff X ZC
E _ Efv‘fﬁ
o I+ Eox& -2x £
e Ee oty
Bereich 2, gitfir ¢, , > € 2¢ =€, +AE,,,:

E, =107=0
E — ffvfff

cs,C ~

E

c

Gl. (4.26)

Gl. (4.27)

Gl. (4.28)
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Bereich 3, giltfur ¢, > & > ¢

ceueff

Erl,r = Er,mﬂ GI (429)
e £

E, =—T+E_  x|1-== Gl. (4.30)
£, | £,

~

Bereich 4, giltfur ¢_, . > €.
E, =107 =0 Gl. (4.31)
fowp X107

=0 Gl. (4.32)

In der GI. (4.29) wird der Softeningmodul Ecsn als Tangentensteifigkeitsmodul
innerhalb des ,Bereich 3“ definiert. In Anlehnung an Abschnitt 4.2.1 ist dieser am
zutreffendsten Uber einen bruchenergetischen Ansatz bestimmbar. Die GI. (4.33) gibt
nur das Resultat dieser Betrachtung wieder; ndheres ist AKKERMANN [1] zu

entnehmen.

_JX107 - f Gl. (4.33)
ot £ £

ccu eff T Cec

4.3.3 Nichtlokale Druckschéadigung

Ein Nachteil — wie bereits in Abschnitt 4.2 erwadhnt — der im Rahmen einer FEM-
Diskretisierung elementbezogenen Spannungs-Dehnungs-Beziehungen besteht
darin, dass sich das Versagen immer nur auf ein Element konzentriert. Dies flhrt im
Allgemeinen zu unrealistisch kleinen Druckversagenszonen. Als Charakteristikum fur

die Lange dieser Zone wird der Wert Ly eingefuhrt.
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Um diesem Problem entgegenzuwirken, macht AKKERMANN in [1] einen sog.
,hichtlokalen Ansatz* bei der Ermittiung der Schadigung.

Ziel ist es zundchst mit Hilfe einer rotationssymmetrischen Gewichtung, die der Form
nach der ,GaufBschen Glockenkurve* &hnelt, die Schadigung D Uber das
geschadigte Element hinaus auf die Nachbarbereiche zu (bertragen. Die
Gewichtung, die nur die druckschadigungserzeugenden Dehnungen beinhaltet, wird
Uber die Einflussfunktion der GI. (4.35) erreicht Bild 4.12.

Bild 4.12: Grafische Darstellung der Einflussfunktion nach GI. (4.35) [1]

Aus der Forderung heraus, dass die rechteckférmige und die glockenférmige Kurve
aus Bild 4.12 gleiche Volumen- bzw. Flacheninhalte besitzen mussen, kann flr den
Zusammenhang zwischen dem Radius R der Glockenkurve und der Lange Lg

folgendermaf3en geschrieben werden:

R:z\/ng Gl. (4.34)
g
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— |
D (x)= —x)xD dv Gl. (4.35)
D=5 xvja,,, (s =x)xD, ()
a2 2
wobei fur ’s~x‘SR: a,(s—x) :{p[%ﬁj } Gl. (4.36)
und fur |s—x > R: a, (s=x)=0 Gl. (4.37)
und es gilt: V. (x)= J.an, (s—x) av Gl. (4.38)
12

Hierbei wird die Problematik deutlich, wenn Springe in Dickenrichtung auftreten. Die
Schadigung lasst sich nicht mehr korrekt auf die benachbarten Elemente lbertragen.

Da die Schadigung D, bei der Glockenkurve in jede beliebige Richtung
vorgenommen wird, fdhrt folglich die Annahme eines rotationssymmetrischen
,verschmierens“ zu schlechten Ergebniswerten in direkter Nahe zu Bauteilrdndern.
Durch das Einbringen einer Abhangigkeit von den Hauptspannungsrichtungen, lasst
sich eine hdhere Genauigkeit erzielen. Die Schadigungsbeeinflussung des Punkis S
auf den mit dem Abstand r entfernten Punkt X nimmt zu, je eher die
Druckspannungsrichtungen beider Punkte Ubereinstimmen.

24
o |
é) 0X,min
< 0S,min Pox
/
Pos s-X Pox
X
S Psx
0 Achse 1

Bild 4.13: Geometrische Verhaltnisse zur Bestimmung des Richtungseinflusses [1]

Der Richtungswinkel s ist der, den die Verbindungsgerade zwischen Punkt S und

Punkt X mit der globalen ,Achse 1“ einschlieBt (siehe GI. (4.39), Gl. (4.40) und vgl.
Bild 4.13).
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Dsx =Arctg[sz—xz] , far (51 _x)io Gl. (439)

O = +2 i (s, —x)=0 Gl. (4.40)

Die zwei Winkeldifferenzen 2 ;s und ¢ ,x zwischen den Punkten S und X sowie den

jeweiligen Druckspannungsrichtungen ergeben sich mit Hilfe der Kalibrierungswerte
¢ und \ nach Gl. (4.41)und GI. (4.42).

x
a, = exp{—%] Gl. (4.41)
_ /wsx _(poxl ‘
Q. =exp —m Gl. (442)

Die nicht rotationssymetrische Einflussfunktion wird als ,Weibull-Verteilung“ -
entsprechend GI/. (4.43) und Bild 4.14 — ausgebildet.

c

DY (x)= v ! XJ'aoS (8, X)X 4 (5,Xx)X [an, (s -~ x)x D(,(s)] dv Gl. (4.43)

r

wobei V.(x)= .[aos (8, X)X (5,X)X [a'”, (s - x)] dav Gl. (4.44)
v

Gl. (4.43) kann mit Hilfe der ,GauB-Quadratur” in eine Summenformulierung, wie sie
in GI. (4.45) vorliegt, Uberfihrt werden.

Mep  Ming -
aos(s,.j,x)xaax(s,j,x)x[an, (s,.j —x)xD (su)]

Gl. (4.45)

DY (x)=—~

=1
n,y on

> lzmaos (8, X)X Uy (5, X)X [t (s, = x)]

i=1 =l
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Detail A:

Detail A

Bild 4.14: Einflussfunktion als Weibull-Verteilung nach G/. (4.43) [1]

4.3.4 Beton - Stoffmatrix fir den ebenen Spannungszustand

Wie in den vorherigen Abschnitten bereits erwahnt, basiert das vorliegende Stoffgesetz
auf der Annahme eines ebenen Spannungszustands, d.h. es treten generell nur die

Spannungsanteile o), o> und 7> auf.

AKKERMANN [1] geht von einer ,totalen” Spannungs-Dehnungs-Beziehung aus (siehe GI.
(4.46)).

Oy ¢, G, O &
=0, |=Cx=|C, C, 0 [x¢&, Gl. (4.46)
TIZ 0 0 C33 }/12

Die Stoffmatrix C wird fir den ungerissenen und und den gerissenen Zustand formuliert.

e Fir den ungerissenen Zustand wird isotropes Materialverhalten vorausgesetzt, d.h.
die Sekantenstoffsteifigkeiten Cq4 und Co, sind identisch.
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e F0Or den gerissenen Zustand ist die Sekantenstoffsteifigkeit C11 nicht zwingend

gleich zu Cy. Das Material wird bei Rissbildung quer zur Rissrichtung entlastet, 1/

nimmt in dieser Richtung den Wert Null an. Die anisotrope Sekanten-
steifigkeitsmatrix bezogen auf das Risskoordinatensystem ist in Gl (4.48)
angegeben. Dabei berechnen sich die richtungsbezogenen Sekantensteifigkeiten
Ewsi() mit dem jeweiligen Schadigungsmaximum aus der Zug- oder

Druckbelastung.

1 v, 0
— Ers r([)
C (t)=—"—Xx|v, 1 0 Gl. (4.47)
I-v, I-v
0 0 0
2
. E”v,(t) vz(t)xEm(t) 0
C.(1)= SR x| v, ()X E,, (1) E_,(1) 0 Gl.(4.48)
SR 0 0 (1-v, ()xv, ()X G..(1)
obei v (1) = v, xZeni) j=1:2 Gl. (4.49
W i =V E(L((z) ] =1y . ( . )
und es gilt: v, ()XE_,(t)=Vv,()XE_ (1) Gl. (4.50)

Analog zu den Sekantensteifigkeitsmatrizen ergeben sich die Tangentensteifigkeits-
matrizen (siehe G/ (4.51) und GI. (4.52)).

E (1) 1 v, 0

— t

C (I)=L2X v, |1 0 G|(451)
e

2

’ I-v, ]
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1 Efr.l(l) V[?_(I)XECIV](I) 0
C (1= x|V (OXE, (1)  E.,.@1) 0 Gl.(4.52)
1=v, (1)xv,(1)
0 0 (1-v, ()%, ()X, (1)
wobei v (1) =V,X aill) ,i=1:2 Gl. (4.53)
" " E,.Q) o

Das Koordinatensystem, angegeben Uber die Richtungen der Hauptdehnungen, bleibt bis
zur Rissbildung und der somit schon besprochenen Rissfixierung (siehe Abschnitt 4.2.3)
das Bezugssystem. Nach dieser Fixierung ist das Koordinatensystem bestimmt Uber die
Rissausrichtung und die Spannungs- und Dehnungsvektoren mussen in dieses

Koordinatensystem transformiert werden (siehe u.a. AKKERMANN [1]).

Verwendet man die Methode der aquivalenten, uniaxialen Dehnungen nach DARVIN und
PECKENOLD [27], so lasst sich die Stoffmatrix aus GI. (4.46) in ,entkoppelter* Form
darstellen (siehe GI. (4.54)).

oy | |Ea@® 0 0 &
onl=| 0 E (1) 0 [x|§& Gl. (4.54)
T, 0 0 G, |72
wobei g =futVa Xy Gl. (4.55)
I-v, xv,
und g, = fntiXa, Gl. (4.56)
1-v,xv,

FUr die Werte bei denen & <0 (i =1;2) gilt, wird Druckbelastung definiert und
entsprechend fur & >0 (i=1;2) Zugbelastung.

Die in Abschnitt 4.3.2 eingefuhrte d&quivalente Druckdehnung ergibt sich

vereinfachend aus dem minimalen, schadigungserzeugenden Wert (siehe GI. (4.57)).

~ .

£ =min{Z;Z,} Gl. (4.57)
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Die fiktive* Rissbreite . (i =1 oder 2) wird anhand von GI. (4.58) und GI. (4.59)

definiert.

, i=1oder2 Gl. (4.58)

t
Vv
o
=
|
al
7N
Ryl
|
by
-
.
S’
X
M
N—

™
A
]
=2
i
]

,i=1oder?2 Gl. (4.59)

4.4 Verbundmodell
4.4.1 Verbundgesetz nach BIGAJ und DEN UIlJL

Generell kénnen bei einem Verbundversagen zwei Versagensformen unterschieden
werden. Die eine ist das schon dem Abschnitt 2.3.2 zugrunde gelegte Ausziehversagen,
bei der die Verbundfestigkeit in der Kontaktzone Uberschritten wird. An Stelle des

Ausziehversagens kann es auch, besonders bei einer zu geringen Betondeckung, zu

einem Spaltversagen (vgi. Abschnitt 2.2) kommen. Hierbei ist der den Stahl umgebende
Beton nicht mehr in der Lage die Stahl- bzw. Verbundspannung aufzunehmen. Der zuletzt
genannte Fall spielt jedoch im Rahmen der Versuche und Berechnungen des Kapitels 6
nur eine untergeordnete Rolle. Denn die Betondeckungen sind ausreichend dimensioniert
und es treten auch keine Stabumlenkungen auf, die — z.B. bei Rahmenecken — ein
Spaltversagen beginstigen. Trotzdem ist es erforderlich beide Versagenskriterien
gemeinsam in ein Verbundmodell zu integrieren. Im Folgenden wird das von AKKERMANN
[1] implementierte Verbundmodell von BIiGAJ und DEN UL [28] erldutert. Die beiden
Versagensformen kénnen jeweils einer bestimmten Verbundspannungs-Schlupf-

Beziehung zugeordnet werden (siehe Bild 4.15).
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TR 7 T 2w~ 0, )
Ty ) pens “
Tt} pefrencee \\
- (\\r,r (t)
R |4 6' 8__
Opf \[\
tan 9,/r,
G, )
£, =15,¢)
6

P

Bild 4.15: Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung fiir a) Spaltversagen und b) Ausziehversagen [1]

Die Kraftibertragung erfolgt bei vorgespannten Tragem mit gerippten Spannstéhlen
hauptsachlich Gber die Verzahnung der Betonstahlrippen mit der Betonstruktur. Wie in
Kapitel 2 ausfuhrlich beschrieben, entstehen ausgehend von der Bewehrungsoberfidche
kegelférmige Radialrisse im Beton. BiGAJ und DEN UL [28] gehen von drei im Winkel
von 120° ausgehenden Radialrissen geman Bild 4.16 aus. Es werden sowoh! radiale

Druckspannungen o({r) als auch tangentiale Umfangszugspannungen o(r) in der
Stabstahlumgebung hervorgerufen. Die Spannung oy(r) ist an den Risswurzeln maximal

und entspricht gerade der Betonzugfestigkeit f. Typisch fur das Modell ist die im Bereich
des gerissenen Betonzylinders erkennbare bilineare Entfestigungskurve. Der wichtigste

Einflussparameter flir das Spaltversagen ist die sog. ,effektive“ Betondeckung C;f

, denn

v

durchiaufen die Radialrisse die gesamte Betonlberdeckung, so erfolgt ein schlagartiges
Versagen.
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st

ceﬁ

Bild 4.16: Verbundmodell des teilweise gerissenen Betonzylinders mit drei Radialrissen nach BIGAJ, UIJL aus [1]

Die folgenden Gleichungen erklaren die Parameter von Bild 4.16. Auf eine umfangreiche

Darstellung wird auf BIGAJ und DEN UlIJL [28] verwiesen.

- Max. Radialspannung am Bewehrungsrand bei Versagen:

0.88
Ceﬂ
O, rmax = QX[d—J X fo

3

Gl. (4.60)

- Max. Radialdehnung am Bewehrungsrand bei Versagen:

- Restspannung nach der Rissoffnung:

O-r,rl,re: - IBI ><O'r.r_‘,max

- Radialdehnung bei Ende der Entfestigung:

Gl. (4.61)

, es sei vereinfacht: f, =02  GI. (4.62)
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1y res

E

¢

=[2><Cdi+%}x£ ,Co=0,27m

Vv v

- Anfangssteifigkeit in Radialrichtung:

eff 2

E = +v,| XE

' dY d’ ‘
KA Y

Die Bezeichnung r, steht fur den Bewehrungsradius.

-1

M~

Gl. (4.63)

Gl. (4.64)

Wie anhand von Bild 4.16 zu erkennen ist, kann die Radialspannungs-Radialdehnungs-

Beziehung in drei Teilbereiche unterteilt werden. Die Naherung dieser Beziehung ist in

Gl. (4.65) bis GI. (4.69) angegeben. ,Bereich 1“ ist der nichtlineare Anfangsabschnitt bis
zum Erreichen der Maximalspannung f.. Die anschlie3ende lineare Entfestigungsgerade
reprasentiert den ,Bereich 2¢ und der ,Bereich3“ (zweite Entfestigungsgerade) wird

naherungsweise als konstant angenommen. Die konstante Restspannung wird dem

Endwert der Spannung aus ,Bereich 2“ gleichgesetzt.

Bereich 1, gitfur £, . €[0,¢ ]

o max

kxp—p*
0’7',!} (81‘.7“ ) = O.r,r Jmax X A77 77
1+ (k -2 ixﬁ
. o Er X €r .
wobei k= L
o.r.r(.max
A €r r
und n=—=

Gl. (4.65)

Gl. (4.66)

Gl. (4.67)
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Bereich 2, giltfir €, , € (€, s &) 1es]
1-4
G, (6,)=0,, X/ 1~ T Gl. (4.68)
' ‘ ‘ &‘r.r‘ res - 87‘,r‘ ,max V '
Bereich 3, giltfir ¢, € (¢, , ...
0, (6,)=0,, . =const. Gl. (4.69)

Es ist sinnvoll statt der Radialdehnung ¢, , , den in Bewehrungslangsrichtung definierten

Schlupf 6, als Bezugswert fur das Verbundversagen zu verwenden. Der Zusammenhang

zwischen den radialen und den tangentialen Komponenten wird aus praktischen Grinden

uber die ,fiktive“ Keilneigung Uy, bzw. den ,fiktiven” Reibungswinkel ¢y, hergestellt.

- Spaltzugversagen:

Wie bereits erwahnt, ist es fur die im Rahmen dieser Arbeit durchgefihrten Versuche und
Berechnungen nicht relevant. Nach BIGAJ und DEN UL [28] kann der fiktive
Reibungswinkel zu 45° und der fiktive Neigungswinkel zu 0,1 x f; angenommen werden.
Das Verhalten zwischen den zwei Spannungs- bzw. den beiden Dehnungskomponenten
ist hierbei linear (siehe GI. (4.70), Gl. (4.71) und Biid 4.15a).

Bild 4.17: Wirklichkeitsnahes und idealisiertes Verbundmodell nach BIGAJ, UlJL aus [1]
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- Radialdehnungs-Schlupf-Beziehung:

)
£,,(8,)=18(8, )XT” Gl. (4.70)

S

- Verbundspannungs-Radialspannungs-Beziehung:

z,(0,, )=cg®,)xo,, Gl. (4.71)

- Ausziehversagen:

Beim Ausziehversagen (vgl. Kapitel 2) nimmt der Schiupf ¢, (liberproportional zu der
radialspannungserzeugenden Dehnung ¢, 2zu, so dass von keinem linearen

Zusammenhang mehr gesprochen werden kann (siehe Bild 4.15 b). Die Funktion besitzt
die universale Form der GI. (4.72). Es wird dabei die maximal mégliche Radialauslastung
nicht erreicht (kein Spaltzugversagen) und es entsteht eine zylindrische Scherzone im

Nahbereich des Bewehrungsstahls.

_f,.8)

r

S

Gl. (4.72)
Im Allgemeinen darf die Verbundinteraktion zwischen der Radialdehnung und dem
Schlupf in vier getrennte Abschnitte unterteilt werden (vgl. z.B. Bild 4.18). Der Parameter

¢ ¢ ist die Stahldehnung nach GI. (4.92).
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Bild 4.18: Radialdehnungs-Schlupf-Beziehung fiir das Ausziehversagen nach BIGAJ, UIJL aus [1]

Der Fall £,=0 ist eine rein theoretische Betrachtungsweise, da die Stahldehnung im

Verankerungsbereich nicht Null sein kann. Der Kurvenverlauf fir die Radialspannung folgt
zunachst den selben Beziehungen wie fir das Spaltversagen (vgl. Gl (4.65)). Die

[

maximale Radialspannung 0,10 des Ausziehversagens ergibt sich aus der  kritischen
Verbundspannung Tpmax Nach Gl (4.73). Nach BIGAJ und DEN UL [28] betragt die

kritische Verbundspannung ungefahr das Finffache der Betonzugfestigkeit fy, und die

Restfestigkeit 7pres0 kann mit der Halfte des kritischen Werts gleichgesetzt werden (siehe

Gl. (4.75)).

T
) =—= Gl. (4.7

O-r,LO(Er,l,O) C[g(@b) ( 3)

wobei T pman =X [ Gl. (4.74)

z.p,res,O = 2,5X fcr Gl (475)



4 Mechanisches Modell 68

Der kritische Schiupf 0| ( bei der Verbundspannung 7,max Wird mit Hilfe der kritischen

Dehnung &1, und der selben Keilneigung — wie flir das Spaltversagen ~ berechnet (siehe

Gl. (4.76)).

2xgr‘l‘0

0= 12(8,) Gl. (4.76)

Der allgemeinere Fall £s>0 ist ebenfalls Bild 4.18 zu entnehmen. Nach einem gewissen

Anfangsschlupf 0os, bei dem ¢,, =0 gilt, nimmt die Radialdehnung ¢,, - &hnlich zu

dem Fall £,=0 — stetig bis zum Erreichen des maximalen Dehnungswerts ¢, zu und fallt

schneller als Fall £s=0 auf einen Restdehnungswert &3¢ zuriick.

Genaue Angaben zu den Bestimmungsgleichungen der vier Teilbereiche sind u.a. bei
AKKERMANN in [1] zu finden und werden hier nicht weiter ausgefuhrt. Besonders erwahnt
sei nur noch Gl. (4.77), aus der sich der Anfangsschlupf ergibt, da dieser alleinig von

Bewehrungsstahlparametern und der Verbundelementlange o abhangt.

S :lixvsxgsxn
.5

O Gl. (4.77)

Der Neijgungswinkel Vg steht in GI. (4.77) fir die Neigung der Betonrippen der Stahlstabe,

bezlglich der Stabstahllangsachse.

4.4.2 Elementmatrizen des Verbundelements

AKKERMANNS [1] Formulierungen basieren auf dem linearen Verbundelement nach
KEUSER [29]. Das Element besteht aus jeweils zwei getrennten Knotenpaaren deren
geometrische Lage im unbelasteten Zustand paarweise zusammentfallen. Die Knoten k,m
gehoren zu den Bewehrungselementen, hingegen die Knoten i,| zu den Betonelementen.
Das globale Koordinatensytem ist mit ,1“ bzw. ,2“ bezeichnet, das lokale

Koordinatensystem ist das p,n-System.
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Das Verbundelement wird durch die Knotenverschiebungen zweidimensional und die
hervorgerufenen Verbundkrafte werden bei dem Modell Gber die relative Verschiebung
zwischen den Beton- und Bewehrungsknoten formulierbar. Die bewehrungsparallele
Komponente gibt dabei den Schlupf wieder. Alle Verschiebungsbeziehungen und
sonstigen Eigenschaften werden der fiktiven Kontaktlinie, der gedachten Mittellinie
zwischen Bewehrungs- und Betonelementen, zugewiesen Bild 4.19.

enehu"d

Bild 4.19: Lineares Verbundelement nach KEUSER aus [1]

Die linearen Ansatzfunktionen fir das lokale Koordinatensystem, zur Verknipfung des

globalen Relativverschiebungsvektors 0 oy (P) mit dem globalen

Knotenverschiebungsvektor i (siehe GI. (4.78)), kénnen mit Hilfe von GI. (4.79) und Gl.
(4.80) angegeben werden.

[=N,(p) 0 17 [u,]
0 - N,(p) U,
N, (p) 0 Uiy
Sg,ab(p){gig j=1?(p)><ﬁ = N(j(p) N‘ép) X l;’: Gl. (4.78)
0 = N,(p) U,
N,(p) 0 U,
0 N,(p) | | Uyn

Nl(p)zéx(l—p) V pel-L 1] Gl. (4.79)
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N,(p) =%><(1+ p) VvV opel-1 1] Gl. (4.80)

In Gl. (4.81) ist die Beziehung zwischen gliobalen und lokalen Relativverschiebungen
dargestellt, die sich Uber die Transformationsmatrix T ineinander umrechnen lassen. Die
Bestimmungsgleichungen fur die Einheitsvektoren dieser Matrix sind GI. (4.81) bis Gl.

(4.85) zu entnehmen.

. _ T [8.(p)
0 (P)=T Xffg,ab(p)=[tp [ ] x 51 (p)} Gl. (4.81)
2
7= |- = Gl. (4.82
! lpl E —5} ) ( ’ )
- Inl —_l/ﬂ
t, = = Gl. (4.83)
an lpl
b=k +k,
2
wobei a= Gl. (4.84)
b=k, +k
2 2
h—m +m,
- 2
und b= Gl. (4.85)
f=m, +m,

Uber die relativen Knotenverschiebungen &,,(p) lassen sich die Spannungsanteile

entlang der Kontaktlinie innerhalb des lokalen Koordinatensystems berechnen. Der aus
diesen Anteilen gebildete Verbundspannungsvektor 7(p), besteht aus der
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Verbundspannung 7,(p) in p-Richtung und der Querpressung ca(p) in n-Richtung bzw.
Normalenrichtung (siehe Gl (4.86)). Hierzu wird die Stoffmatrix E,, die aus dem

Verbundgesetz hergeleitet wird, bendtigt.

_ T.(p)| = = E,, O d,(p)
= P = 5 = o ¢
7(p) L } b X0 (P) { 0 EbJ{Jn(pJ Gl. (4.86)

Die Anzahl der Bewehrungsstabe ns und der Bewehrungsstabdurchmesser d, sind in die

Kontaktflachenmatrix A, nach GI. (4.87) integriert.

T n_XmrXd, 0 | .
- 0 n xd. Gl. (4.87)

Durch Rucktransformation der lokalen ,Kontaktlinienspannungen” in das globale
1,2-Koordinatensystem erhalt man schlie3lich fir das Verbundelement die

Elementsteifigkeitsmatrix K, (siehe G. (4.88) und den zugehorigen

Knotenkraftvektor f, (siehe GI. (4.89)) in Summenform®.

- ]2 _ — — _ 1 —

%, :é’xz]:wjxBT(pJ.)x[TTXAbXEb(pj)XT]XB(pj) dr Gl. (4.88)
<

I — — = .

fel=é’le:a)jXBT(pj)X[TTXAbXT(pj)]dr Gl. (4.89)
<

| 1

wobei =1 x— =152 . (4.
=0 j Gl. (4.90)

® Man erhalt die Summenformen der GI. (4.88) und G. (4.89) aus den integralen Schreibweisen mit
Hilfe der ,2-Punkt-GauB-Quadratur®,
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und w =1  j=1;2 Gl. (4.91)

Die zur Formulierung des Verbundgesetzes notwendige Stahldehnung ¢s wird nach

AKKERMANN [1] vereinfachend — nach Gl (4.92) — (ber die Verldngerung des

Bewehrungselements bestimmt.

km —km °
£=m Gl. (4.92)

km °
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5. Numerische Implementierung in ABAQUS

Wie bereits in Abschnitt 1 angesprochen, besitzt ABAQUS die Mébglichkeit eigene
Berechnungsroutinen Uber eine Schnittstelle einzubinden. Das Werkstoffverhalten wurde
in einem von ABAQUS bereitgestelitem Unterprogramm (UMAT) implementiert. ABAQUS
Ubergibt in diese Subroutine die Dehnungszustande in inkrementeller und totaler Form
sowie den Spannungstensor des letzten Zeitschrittes. Der neue Spannungstensor sowie
die Elementsteifigkeitsmatrix muf3 dem Hauptprogramm Ubergeben werden. Mit den
Ublichen  Strategien  (Newton  Raphson, modifizietes  Newton  Raphson,
Sekantenverfahren, etc.) iteriet ABAQUS dann Nichtlinearitaten aus. Auch AKKERMANN
bedient sich der Newton-lteration, um Nichtlinearitaten auf Materialebene auszuiterieren.
Die Prinzipien, des von AKKERMANN mit Hife einer FORTRAN-Subroutine
implementierten lterationsablaufs auf Materialebene, sind dem folgenden Flussdiagramm

zu entnehmen.

Zur Implementierung von eigenen Elementen stelit ABAQUS das Unterprogramm ,user
defined element* (UEL) zur Verfigung. Hier werden die Knotenverschiebungen der
beteiligten Elemente in die Schnittstelle Ubergeben. AKKERMANN [1] wahlte lineare
Ansatzfunktionen fir sein Verbundelement (siehe Kapitel 4). In das Hauptprogramm muf3
der lokale Knotenkraftvektor sowie die Tangentensteifigkeit des Elementes Ubergeben
werden. Der prinzipielle Rechnungsablauf innerhalb dieser Subroutine ist im Ubern&chsten

Schaubild dargestellt.
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R(t+At) = R(t) = const
Fi(t+At) = F(t),
K'(t+At) = K(t), Startwerte
u'(t+At) = u(t),
Caii (t+At) = Cyi' (1)

o™ i * 1) l
> u’ Jj=1.n
F=Bxi' = & J4=1;2.3undj=1...n
6/ =C/"'x& = o} J=12;3undj=1;..n

“ i=123%undj=1;..n

E. =f(,0))=> C/

st $.0i

4=123undj=1;..n

J=1,2,3und j=1;..n

/TN

® Der Einfachheit halber nimmt der Laufindex .i* hier die Werte von 1 bis 3 an, cbwohl der Indexwert 3
strenggenommen nicht existiert (siehe Abschnitt 3.3.4). Er steht symbolisch fiir die Schubverzerrung
712 bzw. den Schubmodut G,
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1|

8 s (P) = B(p)x i

/

6/0k (p) = 7-: x gglob (p)

7(p)= Eb X Slok (p)

Ausgabe an

ABAQUS
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6 Vergleich der Ergebnisse aus Versuch und Rechnung

6.1 Alilgemeines

In den kommenden Abschnitten erfolgt ein Vergleich der Versuchsergebnisse mit den auf
Basis des Programmcodes ABAQUS gemachten Berechnungen, unter Verwendung des
von AKKERMANN [1] implementierten Material- und Verbundmodells (siehe Kapite! 4). In
der Tabelle 6.1 sind die in den einzelnen Abschnitten des Kapitels 6 durchgefuhrten

Vergleiche und Berechnungen aufgelistet.

Versuchs- Vergleich mit den
Durchgefiihrte Berechnungen ' Vergleich Versuchsergebnissen
- . JA/NEIN aus ... )
A VBI ' Abschnitt 6.3

Berechnung des VBI ; f

Berechnung des VB2 | IA

}
VB2 | Abschnitt 6.4

|

- | Abschnitt 6.5

|

\
| i

Mittiger Lastangriff | |
— Berechnung anhand der : NEIN ‘1
_Geometriceigenschaftendes VB2 | | |

Auflagernaher Lastangriff
— Berechnung anhand der

Geometrieeigenschaften des VB2
Berechnung des VB3 JA VB3 Abschnitt 6.7

— als Vorausrechnung *

NEIN - . Abschnitt 6.6

] 7

Tabelle 6.1: Uberblick tiber die Berechnungen und die Vergleiche des Kapitels 6

Wie Tabelle 6.1 verdeutlicht wurden zusatzlich zu den Nachrechnungen der Versuche
noch weitere Berechnungen durchgefilhrt, um einen besseren Gesamtlberblick zu

bekommen.
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6.2 Parameterbestimmung

6.2.1 Allgemeines

Als Voraussetzung fur die Durchfuhrung der Berechnungen werden die fiir das Stoff- bzw.
Verbundgesetz benétigten Parameter anhand von Standardversuchen wie dem
einaxialen Druck- oder Zugversuch kalibriert. Insgesamt sind flr die Subroutine des
Verbundmodells 11 Eingabeparameter und fur die Subroutine des Betonstoffgesetzes 18
Eingabeparameter notwendig. Im Rahmen dieses Forschungsberichtes wird nur ein
kurzer Uberblick der Kalibrierung anhand des einaxialen Druck- und Zugtestes gegeben.

Nahere Informationen sind in [1] zu finden.

So wurde u.a. auf den ,MODEL CODE 1990“ (MC90) [32] des ,Comité Euro-International
Du Beton* zuriickgegriffen, der die Grundlage fur die Bestimmungen im EC2 (Eurocode?2)
bildete.

6.2.2 Bestimmung der Betondruckfestigkeit

Zylinder auf Wrfelfestigkeit erfolgte nach den nachstehenden Beziehungen
Lo =0,95% B 15 , fur alle Normalbetone Gl. (6.1)
B =1,18% 5. , fir Normalbetone > B25 Gl. (6.2)

Der Emmittlung der Betonzugfesteigkeiten zu unterschiedlichen Zeitpunkten wurde die

Beziehung

0,5
o ()= f[mxexpli(),25x[l—(—?/£] H , fur einen Zement32,5R  Gl. (6.3)
t/t,

fur einen Zement 32,5R zu Grunde gelegt.
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In der nachstehenden Tabelle 6.2 sind die fir den Versuchtag maflgeblichen

Druckfestigkeiten der drei Versuche festgehalten.

VB VB2 VB3
Zeitspanne t (Betonalter am Versuchtag) MOT&_&*
Beesnay T s e
B. (28 Tage) 45,3 _;*L§;_ |
5« (Versuchtag) nach Gl. (6.3) ;LL; [ -
Berechnungswert ,,fc0¢ flir ABAQUS 45,3 A %44’5 44,5"

Tabelle 6.2: Druckfestigkeitsbestimmung in ,N/mm* fiir die Versuche VB1, VB2 und VB3

6.2.3 Bestimmung der Zugfestigkeit

Die Bestimmung der Zugfestigkeit erfolgte durch .Spaltzugversuche®® (vgl. DIN 1048).
Als Probekorper wurden Zylinder 750/300 mm verwendet. Die gewonnenen Mittelwerte
der Spaltzugfestigkeiten und die in ABAQUS eingesetzten Berechnungswerte sind in
Tabelle 6.3 aufgelistet.

Danahc wurde nach HILSDORF [33] die zentrische Zugdfestigkeit fam entsprechend den
MC90 wie folgt bestimmt.

.f(lm = 0’9 x f;/,xp Gl' (64)

Die Festigkeitswerte sind dabei als Mittelwerte in GI. (6.4) einzusetzen (siehe Abschnitt
6.2.1).

") Die Zylinderdruckfestigkeit .3 . (Versuchtag)” war zum Zeitpunkt der Berechnung des VB3 noch

nicht bekannt, so dass als Druckfestigkeit der Wert des zweiten Tragers verwendet wurde.

® In der Praxis werden auch Biegeversuche zur Bestimmung der zentrischen Zugfestigkeit durchgefiihrt (vgl.
u.a. HILSDORF in [25], [33]).
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VB1 VB2 | VB3
Zeitspanne t (Betonalter am Versuchtag) 30 Tage | 20 Tage ; 23 Tage
fosp (Versuchtagy - ‘ 3,15 | 3,04
fusp (28 Tage) 335 - -
fom (Versuchtag bzw. 28 Tage) nach GI. (le | 2,83 27 ]
o3 283 2,83

Berechnungswert ,,ft0« flir ABAQUS (

Tabelle 6.3: Zugfestigkeitsbestimmung in ,N/mm?* fir die Versuche VB1, VB2 und VB3

6.2.4 Bestimmung der Bruchenergie

Wie in Abschnitt 4.2 bereits ausgefuhrt wurde, ist die Bruchenergie als Parameter zur

Berechnung des Bruchverhaltens unabdingbar. RIECHERS [34] gibt fur den

zwischen der Bruchenergie G und der mittleren Zvlinderdnickfestiokeit

0.7

G, - Gmx{ b ] Gl. (6.5)
cmQ

Der Grundwert der Bruchenergie Ggo ist — fur ein Zuschlagsgemisch mit einem Grofdtkorn

von 16 mm — mit 0,030 N/mm angegeben. Der Bezugswert fong ist ,10 N/mm?“. Far alle

drei Versuchtrager wurden Zuschlagsmischungen mit einem Groftkomn von 16 mm

verwendet; die Bruchenergien sind in der Tabelle 6.4 dargestellt.

% Die Spaltzugfestigkeit Jfasp (Versuchtag)” war zum Zeitpunkt der Berechnung des VB3 noch nicht
bekannt, so dass als Zugfestigkeit der Wert des zweiten Trégers verwendet wurde.
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0,0864 | 00853 | 0,084

VB1 VB2 VB3
| | |
GroBtkorndurchmesser des Zuschlags ’ 16mm | 16 mm i 16 mm
| 1 |
| |
(3. (siehe. Abschnitt 6.2.1) in , N/mm?* ( 45,3 } 44,5 ! 44,6

Gr nach Gl. (6.5)

-

0,0860'” | 0,0860'" ' 0,0860'

Berechnungswert ,,gf* fiir ABAQUS

Tabelle 6.4: Bruchenergien in ,N/mm* fiir die Versuche VB1, VB2 und VB3

6.2.5 Bestimmung des E-Moduls

Die Bestmmung des E-Moduls der einzelnen Betonmischungen erfolgt an je drei
Probekdrpern, bei denen die ,0-¢"“-Beziehung wahrend einer verschiebungsgesteuerten
Lastaufbringung aufgezeichnet wird. In Bild 6.1 b ist das Ergebnis dieser Belastung am
Beispiel des ersten Versuchs grafisch dargestellt. Uber diese drei Kurven erhalt man (iber
Mittelwertbildung eine Ausgleichsgerade, aus der sich der nominelle E-Modul Ecpom

ermitteln lasst.

Nach EC2 erhalt man diesen Modul, indem eine Ursprungsgerade durch denjenigen
Kurvenpunkt gezogen wird, der 40% der Maximalspannung f. entspricht (siehe Bild 6.1a)).

Der E-Modul ist dabei identisch zum Tangens des Steigungswinkels o g.

19 Da sich die Bruchenergien nur geringfiigig voneinander unterscheiden und die GI. (6.5) nur als
Naherung fur die Bruchergie Gg angesehen werden kann, wird fir alle Berechnungen der seibe
Berechnungswert angesetzt.
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c-e-Bezlehung Beton

L L RSt e TP

Spannung g [N/mm?]

0.0 1.0 2.0 3.0 40 50 8.0
Dehnung € [%o0)

Bild 6.1: Definition des E-Moduls nach EC2 aus [13]; Messung des E-Moduls an drei Probekérpern (A, B und C) iiber eine
O -&-Aufzeichinung, beispielhaft fir den VB1

Die Tabelle 6.5 enthait die ermittelten Werte des E-Moduls fur die drei Versuche und die
fur die ABAQUS-Berechnung angesetzten Werte.

VB1 VB2 VB3
} ;
| i |
Gemessener nomineller E-Modul (auf Zehntausend ;| 26000+ 29000 | 27700

gerundet) ; | |
- I : i

Berechnungswert ,,emod0 fiir das Betonstoffgesetz ‘ 26 000 29 000 E 29 000'"
|

{
|

innerhalb der Eingabedaten fir ABAQUS | |

Tabelle 6.5: Die E-Moduln fiir die Versuche VB1, VB2 und VB3

'Y Der Steifigkeitsmodul am Versuchtag war zum Zeitpunkt der Berechnung des VB3 noch nicht
bekannt, so dass als Berechnungswert der Wert des zweiten Tragers verwendet wurde.
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6.2.6 Zusammenfassende Darstellungen

In der Tabelle 6.6 und Tabelle 6.7 sind die fir die Vergleichsrechnungen der drei
Versuche VB1, VB2 und VB3 verwendeten Eingabewerte tabelliert zusammengestellt. Die
erste der beiden Tabellen enthalt die Eingabewerte fir die Beschreibung des

Verbundverhaltens und die zweite gibt die Betonkenndaten zusammenfassend wieder.

Parameter des Verbundmod‘ells ﬁ VB1 v VB2 VB3

Steifigkeit fiir das Verbund- - emod0 13 000 13 000 ; 13 000
element |
Zugfestigkeitswert fiir das fet | 1,5 1,5 ‘ 1,5
Verbundelement |
Stabstahldurchmesser ; diam 0,007 0,012 | 0,012
Effektive Betoniiberdeckung . cef 0,045 | 0,035 | 0,030
1 : \
|
| VBI1 VB2 VB3
,Virtuelle* Dichte | rho o 10 10
Seitenabstand der Bewehrung J ed i 0,045 0,115 | 0,130
1
Anfinglicher Verbundmodul gbn0 100000 100000 | 100000
Reduktionsfaktor des Verbunds gbnred 1,0 | 1,0 1,0
Faktor fiir Zug-*“Splitting” au 12,0 12,0 | 12,0
. Kiinstliche* Viskositit ve 2.0 2,0 ' 2,0
. bzw.
Anzahl der Stahlstibe'? numbar I | 2 bzw. 1 2 bzw. 1

12 Bei den Balken VB2 und VB3 sind unten zwei Spannstahle und oben ein Betonstahlstab
vorhanden.
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Tabelle 6.6: Parameter zur Modellierung des Verbunds, [MN], [m], [s]

Parameter des Betonstoffgesetztes | VB1 vB2 VB3
Materialnummer (bei mehreren * matnum ' 1 1 ‘ 1
Werkstoffen) : ; |

—— e A ——

| |
Steifigkeitsmodul des Betons 1 emod?) 26 000 ! 29 000 | 29 000

| | |

; | |
Querkontraktionszahl ‘ vnu i 0,2 ‘ 0,2 0,2

g —
Einaxiale Druckfestigkeit o fc0 453 445 445

S | | -

|

Betondehnung flir das Modell ‘ ecO | -0,0022 | -0,0022 r‘ -0,0022

VBI VB2 VB3
| | | |
Betongrenzdehnung des Modells | dec | -0,0035 = -0,0035 | -0,0035
| ? ! ‘
e W — :
| | | |
Einaxiale ‘ daml | 0,08 | 0,08 ' 0,08
,.Schddigungseinflusslinge* | 1 L
: * \
| | | |
Einaxiale Zugfestigkeit - fi0 3,01 g 2,83 ) 2,83
@ i | (
Bruchenergie fiir das Modell ] of | 86x10° | 86x10° . 86X 10°
, ( [
|
,.Kiinstliche** Viskositit j ve 10,0 ? 10,0 10,0
: \ ?
Flagwert fiir die nichtlokale nonlo 1,0 ( 1,0 | 1,0
Schidigung | ¢
. |
Charakteristischer radius 0,08 | 0,08 | 0,08
Schidigungsradius { J
1 | 0
Flagwert fiir Eckabplatzungen bei & 0.0 ( 0.0 } 0
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nichtlokaler Schidigung

|
Anzahl der Symmetrieachsen fiir isym | 1,0 1,0 f 1,0
die nichtlokale Schiadigung | '
| { |
x-Koordinate der Symmetrieachse = spx | 2,0 ’ 2,0 ‘ 2,0
fiir ,,Punkt 1¢ } ‘ |
y-Koordinate der Symmetrieachse : spy 0,0 0,0 0,0
fiir ,,Punkt 1¢ ; ‘J |
; | i
x-Koordinate der Symmetrieachse sgx ‘ 2,0 1 2,0 ‘ 2,0
fiir ,,Punkt 2 | | ( ‘
| |
y-Koordinate der Symmetrieachse [ sqy r 0,5 } 0,5 0,5
|
\

fiir ,,Punkt 2¢

Tabelle 6.7: Parameter zur Modellierung des Betonverhaltens, [MN], [m], [s]

Die E-Moduln der (konstruktiven) Betonstahlstdbe von VB2 und VB3 werden
entsprechend DIN 1045 17.2 zu 210000 N/mm? angenommen. Die E-Moduln der
Spannstahle des Versuchs VB1 wurden in Zugversuchen zu 189000 N/mm? bestimmt.
Fur die Spannstidhle der Versuchtrager VB2 und VB3 wird nach EC2 T1-1 3.34 ein
Steifigkeitswert von 205000 N/mm?in die Berechnungen eingesetzt.

6.3 Ergebnisvergleich zu Trager VB1

6.3.1 Allgemeines

Um Speicherplatz und Rechenzeit zu sparen, werden im Modell die
Symmetrieeigenschaften ausgenutzt. In ihren Grundziigen sind alle Trager des
Kapitels 6 gleich diskretisiert. Das Diskretisierungsmodell fiir den Trager VB1 ist in Bild
6.2 abgebildet. Die Symmetrieachse verauft dabei vertikal entlang der rechten
Modellkante. Die Spanndrahte sind in dieser Darstellungsweise an den roten,
gestrichelten Linien zu erkennen und bestehen jeweils aus 105 ,Balken®-Elementen (Typ:
.B21"; zweiknotiges lineares, ebenes Balkenelement). Die Stahlknoten sind Uber
Verbundelemente mit den  benachbarten  Betonknoten  verbunden.  Die

Elementkantenlange des Betons betragt 2x2 cm, was zu einer Gesamtanzahl von 105 x
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20 = 2100 Betonelementen fihrt. Fir den Beton wurden reduziert integriete
Kontinuumelemente vom Typ ,CPS4R" (vierknotiges, ebenes Element fiir einen ebenen

Spannungszustand) verwendet.

Bild 6.2: Diskretisierungsmodell fir den VB1

Die Vorspannung wird innerhalb des Modells durch Aufbringen eines fiktiven
Temperaturlastfalls auf die Spannstahle erzeugt. Die Belastung des Balkens erfolgt tber
eine Verschiebungsrandbedingung der Lastplatte (siehe Bild 6.2). Dieser Biege-Trager mit
konstanter Dicke diente u.a. zur "Eichung der Voraussetzungen in der rechnerischen

Analyse, die zweidimensional aus den eingangs erwahnten Griinden durchgefuhrt wurde.

Damit sollte die Einsatzfahigkeit und gegebenenfalls die Grenzen des Stoff- und
Verbundmodells getestet werden, um fur die zwei weiteren Trager plausible theoretische

Untersuchungen durchzuflihren.

6.3.2 Lastverschiebungskurven

Die Lastverschiebungskurven des Versuchs VB1 und der Versuchsberechnung werden
aus Bild 6.3 ersichtlich. Wie in Abschnitt 3 bereist erwdhnt war das Flielen der

Bewehrung und ein anschlieRendes Versagen der Betondruckzone Ursache des Bruches.



6 Vergleich der Ergebnisse aus Versuch und Rechnung 86

Lastverschiebungskurven

— ABAQUS —— Versuchswerte o Laststufe (LS)J

~
o

LS 660

w
(@) ]

w
()

N
(@3]
1

—_
()]

Pressenkraft in [kN]
S

—_—
O

(S]]
1

O

0.0 10.0 20.0 30.0 40.0 50.0 60.0 70.0 80.0 90.0

Mittendurchbiegung in [mm]

Bild 6.3: Lastverschiebungskurven der Messung und der Berechnung fiir VB1

Die Systemsteifigkeiten der Messung und der Berechnung sind im ungerissenen Zustand
identisch. Die Bruchlasten sind mit 36,9 kN zu 35,6 kN (Versuch/Rechnung) nahezu gleich
(3,7% Abweichung), jedoch berechnet ABAQUS eine etwas zu weiche Systemantwort im
gerissenen Zustand. Dies lasst sich durch das Fehlen des Bewehrungskorbes in der
Simulation erkléren, was generell zu einer zu weichen Abbildung der realen Verhéltnisse
fohrt. Der Versuchbalken VB1 wird durch den Bewehrungskorb im mittleren
Tragerabschnitt versteift, was zu einer geringeren Tragerdurchbiegung und einem
,verspateten* Auftreten der Biegerisse fiihrt (vgl. Rissbilder aus Abschnitt 3.3 und siehe

Bild 6.4).

Die Erstrissbildung innerhalb der Berechnung erfolgt bei einer um ca. 2 kN (10,2%
Abweichung) hoheren Last als im Versuch (23,7 kN zu 21,5 kN), was auf das

Vorhandensein des Im Krafteinleitungsbereich angeordneten, kurzen Bewehrungskorbs
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zuruckgefiihrt werden kann. Die Balkenkrimmung stellt sich infolge der unterschiedlichen
Biegesteifigkeiten der einzelnen Balkenabschnitte nicht kontinuierich Uber die
Tragerlange ein wie im kontinuierich vorgegeben FEM-Modell. Sie erfahrt an den
Ubergéngen eine zusatzliche lokale Stérung, die die Méglichkeit zur Rissbildung in den
nicht bligelbewehrten Ubergangszonen erhoht. Tatsachlich tritt auch in diesen Bereichen
des Versuchtragers der Erstriss Nr.1 auf (vgl. u.a. Bild 6.4). In Anbetracht der
versuchstechnischen Streuungen |asst sich abschlielsend das Fazit ziehen, dass die FE-

Berechnung das Traglast-Verformungsverhalten des Versuches sehr gut wiedergibt.

6.3.3 Rissbildung und Rissverldufe

Die Darstellung der Rissveraufe erfolgt mit Hilfe des Programmes UNIRAS. Zur
ubersichtlicheren Darstellung sind nur Risse ab einer Rissweite von 0,1 mm dargestellt,

die auch versuchstechnisch gemessen werden konnten.

Die Risszustande der ABAQUS-Berechnung werden fir fiinf Laststufen gemaf Bild 6.3
dargestellt. Diesen Laststufen entsprechend, sind in Bild 6.5 die zugehdrigen Rissbilder
nhrjphildnf Nac narh \/araiirheaherhliice allfrjnnnmmnnn vnrhandenan Riechild mit den
gemessenen Rissabstanden ist in Bild 6.4 dargestellt. Zur besseren Verdeutlichung ist

darin auch die Lage des Bewehrungskorbs eingezeichnet.

Wie bereits in Abschnitt 6.3.2 beschrieben, flihrt der zwar in Wirklichkeit vorhandene, aber
in der Berechnung nicht abgebildete Bewehrungskorb zu einer Versteifung des mittleren
Balkenbereichs, was folglich zu einem veranderten Rissentstehungsablauf fuhrt. Der
zeitliche Ablauf ist aus der aufsteigenden Rissnummerierung (siehe Bild 6.4) abzuleiten

und aus bekannten Griinden nur bedingt mit den Berechnungsergebnissen vergleichbar.
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Bild 6.4: Gemessener Rissverlauf des Tragers VB1 in ,mm"

Im Modell treten quasi gleichzeitig — etwas vor Eintritt der Laststufe LS 40 — fiunf
Biegerisse an der Tragerunterseite auf. Die Rissentwicklungen filhren direkt zu einer
Reduktion der Systemsteifigkeit, wodurch die Belastung entsprechend der
Lastverschiebungskurve zunachst abféllt (siehe Bild 6.3). Kurz nach dieser Stufe steigt die
Last wieder an, doch das System verhalt sich nun weicher als zuvor. In der Stufe LS 100
hat sich ein sechster Biegeriss (Bild 6.5) gebildet. Der Entstehungszeitpunkt ist in Bild 6.3
an dem kurzen ,Plateau” zu erkennen. Die anderen Biegerisse haben sich senkrecht in
Richtung Trageroberseite verldngert. Des weiteren beginnt sich der zweite Biegeriss zu
verzweigen und das Element an der Verzweigungsstelle ist in zwei zueinander
orthogonalen Richtungen mit ungefahr +45° gerissen. In LS 180 hat sich der schon in
Stufe LS 100 aufgetretene, vertikale Biegeriss zu einem schrag veraufenden Schubriss
weiterentwickelt. Der kurze® Biegeriss (LS 40) lauft nun durch 14 Elemente und eine
Rissverzweigung beginnt nun auch bei anderen Biegerissen. Die Systemsteifigkeit ist auf
einen Bruchteil der urspriinglichen Biegesteifigkeit abgefallen. Die Laststufen LS 400 und

LS 660 bringen keine neuen Risse hervor,
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Biid 6.5: Risshilddarstellung aus der Berechnung des VB1 zu unterschiedlichen Laststufen (LS)

Lediglich die Rissweiten und Rissverzweigungsgrade vergréfdemn sich stetig, bis die
Hoéchstlast von 35,6 kN flr die Berechnung erreicht ist. Der Abstand der Biegerisse
untereinander ergibt sich bei ABAQUS zu etwa 74 cm. Dies ist identisch mit den
Abstanden der vier mittleren Biegerisse des Versuchtrédgers. Am Rissveriauf von LS 660
l8sst sich vermuten, dass der Trager VB1 auf Biegung versagt, wie es auch fir den

Versuchbalken zutreffend ist.

AbschlieBend sind zur besseren Vergleichsmdglichkeit der Rissverdufe, die beiden

Rissbilder des Versuchs und der Berechnung tbereinander in Bild 6.6 dargestelit.



6 Vergleich der Ergebnisse aus Versuch und Rechnung 90

| RN

VB1-LS 660

O
Bild 6.6: Rissbildvergleich Versuch/Rechnung

6.3.4 Spannungsverlaufe der Spannstahle

Eine Auskunft Gber die Spannkraft- bzw. Stahlspannungsveraufe des Tragers vor der
Versuchsdurchfihrung erhalt man aus Bild 6.7. Hier sind die Stahlspannungen zu zwei
verschiedenen Zeitpunkten nach dem Betonieren des Balkens eingezeichnet. Der
Zeitpunkt ,3 Tage* liegt noch vor dem Einleiten der Spannkrafte auf den Beton und zur
Zeit ,20 Tage" sind die Vorspannungen bereits auf den Betonbalken Ubertragen worden.
Die Stahlspannungen sind daher fir den friheren Zeitschritt quasi konstant und fallen
beim zweiten, spateren Zeitpunkt (nach dem Entspannen der Dréhte) zu den

Tragerstirnseiten hin auf Null ab.
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Stahispannungen des oberen/unteren Spanndrahts
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Bild 6.7: Spannstahlspannungen zur Zeit ,3 Tage" bzw. ,20 Tage" anhand der Versuchswerte nach dem Betonieren des
Balkens VB1

Die Eintragungslange des oberen Spanndrahts kann aus Bild 6.7 zu etwa 50 cm bestimmt
werden und die des unteren Spanndrahts betragt ungefahr 85 cm. Es ist also
festzustellen, dass die =zur Verankerung des unteren Stabs notwendige
Verankerungsléange somit 70% grofRer ist als die des oberen. Dies ist auf den ersten Blick
verwunderlich, da sich der untere Stahl im ,guten® Verbundbereich I und der obere
Spanndraht im ,schlechteren® Verbundbereich 11 befindet. Zur Rechtfertigung des
GroRenunterschieds ist anzumerken, dass die Vorspannkraft des oberen Spanndrahts
nicht einmal halb so grol ist, wie die des unteren (siche Abschnitt 3.3). Somit ist der
Ausnutzungsgrad der Stahlquerschnittsflache (vgl. DIN 1045 Abschnitt 18.5) fur den
unteren Spanndraht um etwa einen Faktor von ,Zwei* grof3er als derjenige der oberen
Bewehrung. Proportional hierzu verhalten sich nach DIN 1045 Abschnitt 18.5.2.2 auch die

Verankerungsléngen.
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Trotzdem erscheint die Eintragungslange des unteren Stahls, der sich im Verbundbereich
I befindet, mit einem Wert von 85 cm, noch als sehr grof3. Dieser Wert des unteren Stahls
ist fast doppelt so grol® wie der Wert nach DIN 4227 (vgl. Abschnitt 14.2 und Abschnitt
2.3.2 Tabelle 1 sowie Gl. (2.5)) mit einer Ubertragungsldange I; = 45 cm, bei einem
Stabdurchmesser von 0,7 cm mit ks=65. Dass derart grolle Schwankungen auftreten
kénnen ist bekannt (vgl. KRUGER und WOLFEL [6]) und bei entsprechenden Uberegungen

und allen Vergleichen von Rechnung und Versuch zu beriicksichtigen.

Die Ubertragungslangen der ABAQUS-Berechnung werden auf den theoretischen Wert
von 45 cm kalibriert. Der Spannungsverauf in Bild 6.8 bezieht sich auf den unteren
Spannstahl und Bild 6.9 auf den oberen, dargestelit fur die linke Tragerhalfte. Unabhangig
von den einzelnen Belastungsstufen, betragen die Ubertragungsléangen etwa 40 cm fur

die untere und ungefahr 35 cm flr die obere Bewehrung.

Aus der Laststufe LS O sind gut die Spannungskurven zu Belastungsbeginn, also den
Lastfall ,Vorspannung mit Eigengewicht®, zu erkennen (siehe Bild 6.8 und Bild 6.9). Die
Kurven nahern sich dabei streng monoton den in Feldmitte vorhandenen (Vor-)
Spannungswerten von 642,4 MN/m? (unten) bzw. 257,0 MN/m? (oben) zur Tragermitte
hin an. Es wird zum Vergleich auch auf die gemessenen Versuchspannungen von Bild 6.7

verwiesen.
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Stahlspannungen mit ABAQUS, fiir den unteren Spanndraht
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Bild 6.8: Spannstahlspannungen aus der ABAQUS-Berechnung des unteren Spannstahls von VB1

Die Laststufen LS 40 bis LS 660 lassen in Bild 6.8 leicht erkennen, dass die
Stahlspannungen um die Biegerisse mit zunehmender Auflast an GroRe zunehmen, da
alleinig der Stahl an den gerissenen Stellen die Langszugkrafte aufnimmt. Der
Spannungsverlauf erhalt hierdurch sein typisches ,welliges® Aussehen. Die jeweilige
Anzahl der ,Wellenberge* entspricht somit auch der Anzahl der bis zu diesem Zeitpunkt
entstandenen Risse. Bei der Belastungsstufe LS 180 ist die FlielRgrenze des Spanndrahts
(1470 MN/m? Uber einige Rissbereiche hinweg bereits erreicht. Fir den Zeitschritt LS 660
liegen die Maximalspannungen nur kurz unterhalb der Stahlzugfestigkeit von 7670 MN/m?
(siehe Bild 6.8). Der Stahl befindet sich also im FlieRbereich und steht auch in der
numerischen Simulation kurz vor dem Versagen. Ein tatsachliches ,Abreillen” des Stahles
wird im Stahlmodell der ABAQUS-Berechnung nicht berlicksichtigt, was die grofieren

Mittendurchbiegungen im Vergleich zum Versuch erklart. Wirde ein sog. ,tension-cutoff*
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im Stoffgesetz des Stahls integriert, wiirde die Berechnung wahrscheinlich aufgrund eines
nicht zu findenden Gleichgewichtes abbrechen. Der Trager wirde in zwei Halften
zerbrechen. Deshalb wird die Berechnung bei Erreichen der Stahlzugfestigkeit nicht weiter
fortgefuhrt.

Die Biegerisse liegen beim Trager VB1 sowohl im Versuch als auch in der FEM-
Berechnung nicht nah genug am Verankerungsbereich der Vorspannkrafte, so dass sich

ein Verbundversagen nicht einstellt.

Stahlspannungen mit ABAQUS, fiir den oberen Spanndraht
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Bild 6.9: Spannstahispannungen aus der ABAQUS-Berechnung des oberen Spannstahls von VB1

Bemerkenswert an Bild 6.9 ist fur die zeitliche Veranderung des Stahlspannungsveriaufs,
dass sich die Betrége in der mittleren Balkenzone bis zum abgebildeten Belastungsschritt
LS 180 stets verringem. Die Stahlzugspannung in Balkenmitte sinkt auf ndherungsweise

78% des Ausgangswerts (vgl. LS 0). Zuriickzuflihren ist dies auf die zunehmenden
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Druckspannungen im oberen Betonbereich, die den Vorspannkraften des oberen
Spannstahls entgegenwirken und diese verkieinern. Im Endbereich des Tragers dndern
sich dagegen die Spannungen nur unbedeutend und bleiben quasi identisch zum
auflastfreien Zustand. Ab ca. LS 180 beginnt sich ein wellenférmiger Kurvenverauf
auszubilden, da die Biegezugrisse zusrst um diese Zeitstufe bis an den oberen
Bewehrungsstahl heran reichen (siehe Bild 6.9). Somit wachsen die Spannkrifte
innerhalb der gerissenen Balkenbereiche, wahrend sie in den ungerissenen weiterhin
abnehmen. Der maximale Spannungswert bleibt, wie an Bild 6.9 zu sehen ist, noch
deutlich unterhalb der StahlflieRgrenze von 1470 MN/m?

6.3.5 Verbundspannungen an der Stahloberfldche

Mit den Spannungsveraufen aus Abschnitt 6.3.4 lassen sich die Verbundspannungen
entlang der Bewehrungsoberflachen an den Kontaktflachen zum Beton bestimmen. Es gilt
die allgemeine Beziehung, dass das Integral der Schubspannung, das sowohl in
Umfangsrichtung als auch in Tragerangsrichtung gebildet wird, der Stahlspannkraft an

dieser Stelle entsprechen muss. Der Zusammenhang wird in der GI. (6.6) wiedergegeben.

F=[ dr, dU, ds Gl. (66)

0,

Hierbei steht Fs fur die Stahispannkraft an der Stelle x in Tragerangsrichtung, Us fur den

Umfang des Stabs und 7, fir die Verbundschubspannung. Geht man davon aus, dass 7,

Uber die Umfangsrichtung konstant ist, so folgt daraus GI. (6.7).
F: (x) = (7[ X d‘_)x J T, dx Gl. (67)
0

Fir den Wert d, ist der rechnerische Bewehrungsdurchmesser einzusetzen. Nimmt man

dartiber hinaus an, dass die Verbundspannung Uber ein Wegstiick Ax ebenfalls als

konstant angenommen werden kann, so lasst sich G/ (6.7) zu GI. (6.8) umformulieren.
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F.(x)=(mxd )xAxxY [z, ) Gl. (6.8)

i

Zerlegt man diese Summenschreibweise in ihre Einzelsummanden, so ergibt sich — flr ein

beliebiges Intervall i — entsprechend die Gleichungsform nach GI. (6.9).

(aF) =(F)., ~(F), = (xxd Jxarx(r,) Gl (6.9)
Die Verbundspannung ist somit direkt mit der Kraftedifferenz zweier benachbarter
Stahlknoten in der elementbasierten Formulierung des Modells verkniipft. Da ABAQUS in
den vorliegenden Berechnungen die Stahlspannungen und nicht die Stahlkrafte fir die
Elementknoten ausgibt, liegt es nahe, die Knotenkréafte mit Hilfe des Stahlquerschnitts Ag

auszudriicken. Lést man die damit entstandene Formel nach der Verbundspannung 7,
auf, so erhalt man die GI. (6.10). Die Lange Ax der ,Balken®-Elemente betragt in diesem

Fall exakt 2 cm.

(Fs )in _(Fs ),’ l(O'i )i+l - (Js ),’JX A:
(c,) = R P S Gl (6.10)

Die grafischen Auswertungen dieser Gleichung sind in Bild 6.10 und Bild 6.11 enthalten.

Das erste Bild bezieht sich auf den unteren und das Bild 6.11 auf den oberen Spanndraht.

Wie an den Kurven aus Bild 6.10 gut zu erkennen ist, verlauft die Verbundspannung bis
zu einem Wert von etwa 70 cm, von der Tragerstimseite aus gemessen, fur alle
Laststufen gleich. Als notwendige Randbedingung muss die Verbundspannung am
Stabanfang Null sein und sie erreicht nach ungefahr 3 cm ihr vorlaufiges Maximum von
7,5 MN/m? (vgl. u.a. Abschnitt 2.3.2). Die Spannung fallt wieder auf den Wert Null zurtick
und bleibt fur die Stufe LS O (Vorspannung) sogar bis zur Balkenmitte konstant. Fir die
Cibrigen Inkremente (LS 40 bis LS 660) ist hingegen eine Spannungsanderung im Bereich

der Biegerisse festzustellen. Dabei ist 7, links des jeweiligen Risses positiv und rechts des

Risses negativ, je nachdem ob die Stahlspannung zu- oder abnimmt. Erwahnenswert ist

die Tatsache, dass die betragsmaRig hochsten Spannungswerte in den mittleren
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Léststufen auftreten (LS 100 und LS 180 sind griin gestrichelt gezeichnet). Es tritt somit
z.B. bei dem ,Biegeschub®-Riss (x=1,75 cm; vgl. Abschnitt 6.3.3 Bild 6.5), ein Absolutwert
von annahemd 70 MN/m? bei der Stufe LS 180 auf. Dieser Betrag verkleinert sich im
weiteren Berechnungsablauf wieder. Zurlckzuftihren ist dies auf eine kleine
(rechnerische) Relativbewegung zwischen dem Stahl und dem Beton, wodurch die
ursprunglichen Spannungsspitzen abgebaut werden. Der Ort der Spannungséanderung
(,Einflussbereich” des Risses) reicht in der LS 660 nur bis an die 70 cm Marke heran und
ist noch weit von dem Bereich der Spannkrafteinleitung des Stabanfangs entfemt (ersten

45 cm vom Balkenende). Ein Ausziehversagen tritt daher wie im Versuch nicht auf.

Verbundspannung mit ABAQUS, fiir den unteren Spanndraht

LSO 1S40 = = = = L8100 «ovunn- LS 180 e LS 400 — LS 660
10.00

8.00 4
6.00 -
4.00 +
2.00 -
0.00
-2.000:00
4.00 +
-6.00 4
-8.00 4
-10.00

Verbundspannung in [MN/m?|

Tragerlange in [m]

Bild 6.10: Verbundspannung fir den unteren Spannstahl von VB1 nach GI. (6.70)

Den Grundziigen nach ist in Bild 6.11 ahnliches fur die Verbundspannungen des oberen

Spannstahls anzumerken.
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Verbundspannungen mit ABAQUS, fiir den oberen

Spanndraht o
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Bild 6.11: Verbundspannung fiir den oberen Spannstahl von VB1 nach GI. (6.10)

Auch hier ist eine generelle Unterteilung in den schon vor Belastungsbeginn vorhandenen
Spannkraftverankerungsbereich und die spater auftretenden Spannungsanderungen im
mittleren Tragerabschnitt — also dort wo die Risse auftreten — mdglich. Im Unterschied
zum unteren Stahl reichen die Verbundspannungswerte in der Risszone nur an ungefahr
50% der maximalen Verankerungsspannung (4,3 MN/m? heran. Dies zeigt, dass die
Risse den oberen Balkenbereich erst zu einem viel spateren Zeitpunkt erreichen und
folglich die Spannungen (noch) klein sind. Der Ort dieses Maximalwerts ist mit 3 cm
identisch zu dem der unteren Bewehrung (abhangig von den Parameten des
Verbundmodells). In Bild 6.11 wird jedoch der Spannungswert viel schneller auf Null
abgebaut. Wie schon in Abschnitt 6.3.4 eingehend ausgefuhrt wurde, missen bei der
oberen Bewehrung nur um etwa den Faktor ,Zwei* geringere Spannkréfte (iber den Stahl-
Beton-Verbund verankert werden. Folglich ist die maximale Verankerungsspannung etwa
auch nur halb so gro. Die Verbundspannungen nehmen im Mittelbereich des
Tragsystems — von der niedrigsten Belastungsstufe LS O bis zur héchsten Stufe LS 660 —
meist an Grolle zu, da der maximal mégliche Verbundspannungswert bei Weitem noch

nicht erreicht ist.
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Anzumerken bleibt an diesér Stelle noch, dass die Kurvenverldufe in Bild 6.10 und Bild
6.11 nur bis zur Symmetrieachse des Balkens in Tragermitte abgebildet sind. Um die
Verbundspannungen auf der gesamten Tragerlange Zu erhalten, missen die einzelnen
Kurven punktsymmetrisch nach rechts fortgefihrt werden. Das ergibt sich aus der
Definition des x-Achsenveriaufs, der von links nach rechts erfolgt, bzw. aus den in den
Formeln GlI. (6.6) bis GI. (6.10) gemachten Annahmen.

6.3.6 Betonspannungen und zugehérige Trajektorien

Das Verhalten der Betonspannungen und der Trajektorien wird fiir den Balken VB1 nicht
naher untersucht, da der Trager auf Biegung und nicht auf Schub versagte. Es wird aber,
um einen Uberblick Gber den Spannungszustand in Balkenquerrichtung vor
Belastungsbeginn erhalten zu kdnnen (vgl. u.a. Abschnitt 2.2), das Spannungsbild der

Laststufe LS 0 und die entsprechenden Trajektorienveriaufe behandelt.

Bild 6.12 stellt den anfanglichen Spannungszustand ,S22° in vertikaler Richtung Gber das
halbe Balkensystem zum Zeitschritt LS 0 dar. In Bild 6.13 sind die Hauptzug- bzw.

Hauptdruckirajektorien zu diesem Zeitpunkt dargestellt.

Bild 6.12: Spannung ,S22" in Vertikalrichtung fiir den VB1 vor Belastungsbeginn

Aus Bild 6.12 ist der Wert der maximalen Zugspannung von 0,81 MN/m? in ,S22°-

Richtung an der Tragerstimseite zu erkennen.
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Bild 6.13: Trajektorien fiir den VB1 vor Belastungsbeginn;

a): Hauptzugtrajektorien;
b): Hauptdrucktrajektorien

Die Hauptzugspannungen (Bild 6.13 a) sind nur im Nahbereich der Tragerstimseite
maldgeblich vorhanden. Sie erklaren den Bruchmechanismus der Stimzugwirkungen. Fir
den ausgewahlten Vorspanngrad liegen die Hauptzugspannungen jedoch deutlich
unterhalb der Betonzugfestigkeit. Anhand der Drucktrajektorien (Bild 6.13 b) ist gut die
,abstitzende Wirkung® zu den Verankerungszonen der Spannstahle hin ersichtlich (vgl.
auch Abschnitt 2.2.3). Die zu dem unteren Spannstahl hin schrag verlaufenden Vektoren
sind von ihren Langen (Betrdgen) her etwas groRer als die zum oberen Draht hin
verlaufenden. Zurickzuflhren ist dies zum einen auf die gréldere Vorspannkraft der
unteren Bewehrung und zum anderen auf die Abtragungsrichtung des Eigengewichts zu

den Auflagem hin.

Wegen des zum Testen des Rechenprogramms angestrebten Biegebruchs konnte an
diesem Trager kein auflagemahes Versagen studiert werden. Ziel war es, die

Einsatzfahigkeit des Betonstoff- und Verbundmodells zu tberpriifen.
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6.4 Ergebnisvergleich zu Triager VB2

6.4.1 Balkenmodell

Das Modell des Tragsystems VB2 ist analog zu der Modellierung des Tragers VB1
aufgebaut. Der Beton wurde wieder mit ,CPS4R"-Elementen mit einer Kantenlédnge von
2x2 cm diskretisiert (vgl. Abschnitt 6.3.1). Im Gegensatz zum Versuchstrager VB1 liegt
beim Balken VB2 keine rechteckige sondem eine I-formige Querschnittsform vor. Die
unterschiedlichen Elementdicken sind im FE-Netz von Bild 6.14 nicht ersichtlich. Die
Stahle des VB2 sind ebenfalls analog zu VB1 durch 105 ,Balken“-Elemente des Typs
,B21" in das Modell eingebaut (rot gestrichelte Linien in Bild 6.14). Die obere Linie steht fur
den konstruktiven Bewehrungsstahl und die untere fir die beiden Spannstahle, die im
zweidimensionalen Modell als ein Spanndraht doppelten Querschnitts diskretisiert
werden. Innerhalb des Verbundmodells wird der untere Spanndraht als zwei getrennte

Stabe betrachtet.

Weitere Angaben sind dem Kapitel 3 zu entnehmen. Wie dort bereits erwahnt versagte
der Trager aufgrund eines Schubversagens, dem ein Ausziehversagen der Spannstahle

folgte.

=
L

Bild 6.14: Diskretisierungsmodell fur den VB2

6.4.2 Lastverschiebungskurven

Die Lastverschiebungskurven des Versuchs VB2 und der Versuchsberechnung werden
aus Bild 6.15 ersichtlich. Zu den Pressenkraften der Versuchsmesswerte ist auch hier

analog zur Vorgehensweise des VB1 (siehe Abschnitt 6.3.2) das Traverseneigengewicht
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zu addieren. Das Eigengewicht der Traverse hat im zweiten Versuch einen Wert von etwa
2,40 kN. Schon an dieser Stelle sei angemerkt, dass die Berechnung Uber die Laststufe
LS 90 weiterlief, da ein Verbundversagen nicht abgebildet werden konnte. Der Schubrild
war zu diesem Zeitpunkt schon voll ausgebildet. Im Versuch pflanzte sich der Schubril in
den Flansch fort und verursachte somit ein Verbundversagen. Aufgrund der wesentlich
kleineren Dicke des Steges —die Elemente reillen deswegen leichter- pflanzte sich der
Schubrild in der Berechnung an der Grenze Steg-Flansch fort. Um ein Verbundversagen
auch in der FE-Berechnung abbilden zu k&nnen, ist eine dreidimensionale Analyse

notwendig, die im Rahmen dieses Forschungsprojektes jedoch nicht stattfinden konnte.

Hierbei ist generell zu beachten, dass ein plétzliche Zugversagen im unbewehrten Beton
kaum Uber den Zustand | hinaus rechnerisch nachvollzogen werden kann. Der Grund
dafir ist, dass auch in scheinbar gleichen Strukturen wegen der stark streuenden
Betonzugfestigkeit und der daraus resultierenden streuenden Versuchsergebnissen, kein
eindeutig rechnerisch nachzuvollziehendes Ergebnis erwartete werden kann. Hier handelt

es sich um ein werkstoffimmanentes Problem.

Auf den ersten Blick erkennt man aus dem Vergleich der beiden Kurven in Bild 6.15, dass
die Systemsteifigkeiten fur den ungerissenen Zustand 1 nahezu identisch sind. Die
Berechnungskurve erreicht um den Zeitpunkt der Erstrissbildung eine vorldufige
Belastungsspitze. Dieses Maximum von 717,5 kN liegt bei einer Mittendurchbiegung von
etwa 3,0 mm. Der erste Riss trat im Versuchtritt bei einer Auflast von 703,8 kN und einer
Durchbiegung von 2,6 mm auf. Nachdem die Belastbarkeit bei beiden Kurven quasi an
der selben Stelle einen Wert von knapp tber 709 kN annimmt (Mittendurchbiegung von
jeweils ca. 3,7 mm), steigt die Belastbarkeit innerhalb der ABAQUS-Rechnung auf ein
Lastmaximum von 135,5 kN. Zu diesem Zeitpunkt ist der Schubrify schon volisténdig
ausgebildet. Die Bruchlast im Versuch wurde zu 120,2 kN gemessen. Die Abweichung
zwischen Versuch und Rechnung liegt somit bei 11%. Die Steifigkeiten fur den gerissenen
Zustand 1I sind quasi gleich. Abschliefiend l&sst sich feststellen, dass die ABAQUS-

Rechnung die Last-Verformungskurve des Versuches gut annahert.
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Lastverschiebungskurven
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Bild 6.15: Lastverschiebungskurven der Messung und der Berechnung fiir VB2

6.4.3 Rissbildung und Rissverldufe

Das Bild 6.16 gibt Auskunft Gber den Rissverlauf des zweiten Versuchs. Die Details der
Rissentstehung sind aus Abschnitt 3.4 zu entnehmen. Es sei erwahnt, dass der Bruchriss
in Bild 6.16 durch den Schubriss Nr.6 verkérpert wird und sich der Riss Nr.5 auf der

Tragerrickseite befindet. Der Abstand der vier Biegerisse betragt im Mittel etwa 57 cm.
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Bild 6.16: Gemessener Rissveriauf des Tragers VB2 in ,cm"

Wie anhand der ersten beiden Rissplots von Bild 6.17 deutliich wird, treten in der
Modellrechnung zunéchst vier grolere Biegerisse auf. Ein kleiner, funfter Biegeriss, der
sich zu LS 40 im Einflussbereich eines groferen Biegerisses befindet, schlielt sich im
weiteren Berechnungsablauf wieder. Kurz bevor die Maximallast erreicht wird (vgl. Bild
6.15), kommt es zur Ausbildung eines schragen Schubrisses (LS 80), oberhalb des
unteren Flansches. Dieser liegt weiter vom Auflager entfemt als es beim Versuch der Fall
war. Bereits hier sind die weiteren Fortpflanzungsrichtungen zu erkennen. Die eine zeigt in
Richtung Auflast und die andere entlang der Grenzlinie Steg/Flansch. Liefe der Schubriss
noch im Verankerungsbereich durch den unteren Flansch hindurch, so wiirde der Balken
auch in der Simulation aufgrund eines Ausziehversagens schlagartig versagen. Durch die
unterschiedlichen Flansch- und Stegdicken vermochte das Modell wie bereist zu Beginn
des Abschnittes erwahnt diesen Versagensmechanismus nicht abzubilden. Auch fur den
Verlauf der Spannungstrajektorien ergeben sich daraus einige Sonderheiten, die im
Abschnitt 6.4.6 erortert werden. Bei der Laststufe LS 90 ist der Schubriss bereits voll
ausgebildet. Er wird zu diesem Zeitpunkt noch von einem kieineren Biegeschubriss
flankiert. Oberhalb der Auflagerflache 1auft der Schubriss bereits andeutungsweise in den
unteren Flansch hinein. Der obere Flansch beginnt ebenfalls vor dem Emeichen der
Laststufe LS 90 vom Steg durch ein Risswachstum in Tragerlangsrichtung abgespalten zu
werden. Der qualitative Rissweitenvergleich, wahrend der Laststufe LS 90 zeigt, dass der
Schragriss deutlich groftere Rissweiten aufweist als die Biegerisse. Somit steht aufler

Frage, dass der Schubriss Versagensursache des Tragers VB2 war.
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VB2-LS 40
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VB2-15 80
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Bild 6.17: Rissbilddarstellung aus der Berechnung des VB2 zu unterschiedlichen Laststufen (LS)

Zum direkten und besseren Vergleich der Rissbilder des VB2 zwischen Versuch und
ABAQUS-Berechnung, sind in Bild 6.17 die beiden Rissverdufe Gber die komplette
Tragerdnge dargestelit.

In den Grundztgen sind sich die Teilbilder von Bild 6.17 &hnlich, jedoch treten in der
Simulation mehr Biegerisse auf als im Versuch. Auch die Rissabstédnde werden von der
FE-Berechnung geringer approximiert. Der Schubriss in der Rechnung liegt deutlich zum
Lastangriffspunkt hin verschoben. Die Neigungswinkel der Schubrisse sind aus der
visuellen Anschauung heraus quasi identisch. In der Simulation betragt er ungefahr 40,0°

gegeniber einem Winkel von 38,6° im Versuch (siehe Abschnitt 3.4 ).
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Bild 6.18: Rissbildvergleich Versuch/Rechnung

Der Tréager versagte bei sehr geringer Durchbiegung (< 10 mm). Er zeigte ein

vergleichsweise sprodes Verhalten.

6.4.4 Spannungsverlaufe der Spannstahle

Die Veraufe der Spannstahlspannungen sind am Beispiel des linken Spannstahls in Bild
6.19 angegeben. Sie sind zu zwei verschiedenen Zeitpunkten in das Schaubild
eingetragen. Der erste Zeitpunkt entspricht dem Tag an dem die Spannkréfte in die Stahle
eingeleitet worden sind (vgl. Abschnitt 3.2). Der zweite Zeitpunkt ist kurz nach Einleiten
der Vorspannkraft in den Beton. Der mittlere Spannkraftverdauf flr den linken
Bewehrungsstahl ergibt sich kurz nach Eintragen der Vorspannkraft in den Beton zu etwa
660 MN/m? 1 Stunde vor Versuchsbeginn wurde aufgrund der elastischen
Betonstauchung und Schwindverlusten nur noch eine mittlere Spannstahispannung von

550 MN/m? gemessen.
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Spannungsverldufe des linken Spannstahls vor dem Versuch
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Bild 6.19: Stahlspannungen zur Zeit ,Strecken der Spannstahle” bzw. ,ein Tag nach Kappen der Spannstahle®, anhand der
Messwerte des VB2

Aus dem Spannungsverlauf des Spannstahls kann - analog zu VB1 - die
Einleitungslange grafisch bestimmt werden. Wie man deutlich an dem Spannungsabfall
der zweiten Kurve in Bild 6.19 erkennt, erfolgt der Spannungsabfall im linken Balkenteil
Uber ein ldngeres Wegstlick hinweg. Dies ist vermutlich auf eine unterschiedliche
Verbundqualitdt und gegebenenfalls auf MelRungenauigkeiten zurlckzufihren. Der
Versuchbalken hat im rechten Tragerrandbereich eine Einleitungsidange von ca. 50 c¢cm
und im linken eine Einleitungsldnge von ca. 80 cm. Analog zu Abschnitt 6.3.4 berechnet
sich der theoretische Wert der Kraftibertragungslénge zu maximal 48 c¢cm, indem von
einem k4-Wert von 40 (gerippte Stahle fur einen B45) und einem Spannstahldurchmesser

von 1,2 cm ausgegangen wird.
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Spannungsanderungen des linken Spannstahls zu
unterschiedlichen Auflaststufen
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Bild 6.20: Gemessene Spannungsanderungen des linken Spannstahls zu drei unterschiedlichen Laststufen beziiglich des
Spannungsverlaufs. ,drei Tage vor Versuchsdurchfuhrung"®, anhand der Messwerte des VB2

Da die Stahlspannungen kurz vor dem Versuch einigen Streuungen unterlagen, ist in Bild
6.20 der zu den vier Auflaststufen (703 kN, 7106 kN, 118 kN und bei Bruch) gemessene
Spannungszuwachs — am Beispiel des linken Spannstahls — und nicht die totale

Stahlspannung aufgetragen. Der erste Biegeriss zeigte sich bei einer Pressenkraft von
105 kN (vgl. Abschnitt 3.4).

Unterhalb des Diagramms aus Bild 6.20 ist zur besseren Verdeutlichung des
Spannungsverlaufs eine Ansicht des Rissbilds dargestellt. Bei der ,Auflast von 703 kN
sind noch keine Risse vorhanden. Folglich ist die Kurve des Spannungszuwachses
ahnlich zum Verlauf der Momentenlinie, wobei die Spannung im mittleren Balkenabschnitt
nahezu konstant ist. Bei der Auflaststufe von 706 kN weist der Trager bereits seinen
ersten Biegeriss auf, doch liegen die Dehnmessstreifen so weit von der Rissstelle entfemt,
dass keine lokalen Spannungszuwadchse gemessen werden. Die Spannungskurve ist

daher kaum von der bei 7103 kN zu unterscheiden. Deutlich sieht man aus dem
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Kurvenverlauf bei einer ,Auflast von 178 KN, dass bei x=1,25 m und x=2,95 m jeweils
eine durch Risse hervorgerufene Spannungsspitze auftritt. in nachster Umgebung dieser
beiden Messstellen ist je ein anndhernd vertikal verlaufender Riss entstanden (vgl. Bild
6.20). Die Spannungszuwéachse haben einen GroRenwert von 237 bzw. 222 MN/m? Mit
dem Vorspannungswert von 550 MN/m? ergibt sich somit eine maximale Stahlspannung
von etwa 800 MN/m? Die Spannstahle (St 1420/1570) kommen somit nicht ins FlielRen.
Die drei Messstellen in der Mitte des Spannstahls bekommen durch die benachbarten
Biegerisse noch eine leichte Spannungserhéhung. Die Ubrigen Dehnmessstreifen des
Spannstahls liegen so weit von den Rissen entfernt, dass sich quasi keine
Spannungsénderungen zwischen der ,Auflast von 718 kN* und der ,Auflast von 106 kN
feststellen lassen. Ein Einfluss des Schubrisses ist bei einer Last von 718 kKN noch nicht
festzustellen, da sich dieser schlagartig einstellte. Der Schubriss ist aus dem
Spannungsverlauf ,nach dem Bruch®, anhand des sprunghaften Verlusts der
Vorspannung und dem damit verbundenen Abfall der Stahlspannung weit in den
negativen Wertebereich, erkennbar. Uber die restlichen Tragerbereiche fallen die
Stahlspannungsanderungen — zumindest tendenziell — auf den urspriinglichen

Vorspannungswert von 550 MPa ab. Leichte Messungenauigkeiten sind zu beobachten.

In Bild 6.21 sind die Spannungsverldufe aus der ABAQUS-Berechnung des zweiten
Versuchtrégers festgehalten. Die vier beispielhaft aufgefiihrten Laststufen kénnen unter

anderem dem Bild 6.15 entnommen werden.
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Stahlspannungen mit ABAQUS fiir VB2
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Bild 6.21: Spannstahispannungen aus der ABAQUS-Berechnung fiir VB2

Bei einem Vergleich der Spannungsverteilung in Bild 6.19 und 6.20 mit 6.21 ist zundchst

der vergleichsweise grol3e Abstand der Messtellen im Versuch zu beachten,

Weiter erkennt man aus Bild 6.21, dass mit Hilfe von ABAQUS die Spannstahle — wie im
Versuch — nicht ins FlieRen kommen. Die maximale Stahlspannung betragt in der
Berechnung 971 MN/m? gegenliber ca. 800 MN/m? aus den Versuchmesswerten. In der
Rechnung sind die Spannungsspitzen also ausgepragter als dies in Wirklichkeit der Fall
ist. Die Eintragungslénge der Spannkraft ergibt sich zu etwa 50 cm. Im Versuch ergaben
sich vor der Lastaufbringung in der rechten Tragerhélfte 50 cm und in der linken 80 cm.
Wahrend die vier ((iber das ganze System acht) Biegerisse schon ab LS 40 eindeutig
auszumachen sind, tritt erst mit der Laststufe LS 90 ein weiterer Riss in Auflagemahe auf.
Bei diesem Riss handelt es sich, wie bereits weiter oben beschrieben, um einen

,Biegeschubriss‘. Wie bereits in Abschnitt 6.4.3 besprochen, ist hier keine Beeinflussung
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durch den Schubriss vorhanden, da dieser nur am unteren Flansch entlang lauft, aber

nicht in den unteren Flansch hineingeht.

6.4.5 Verbundspannungen an der Stahloberflache

Die Verbundspannungen des VB2 erhalt man analog zu VB1, aus der dimensions-
behafteten Formel nach Abschnitt 6.3.5 Gl. (6.10). Die Ergebnisse dieses

Zusammenhanges werden durch Bild 6.22 veranschaulicht.

Verbundspannung mit ABAQUS fiir VB2
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Bild 6.22: Auswertung der Verbundspannung fiir den VB2 nach GI. (6.10)

Identisch zu den in Abschnitt 6.3.5 gemachten Erkenntnissen, liegt das Maximum der
Verbundspannung des Krafteinleitungsbereichs bei etwa 3 cm. Das Maximum betragt dort
7,3 MN/m? das nach Bild 6.22 auch an den Ubrigen Maximalstellen nicht Gberschritten
wird. Der Kurvenverlauf in der Nahe der Auflagerzone ist wie bei VB1 Uber alle Laststufen
hinweg, quasi gleich. Die abfallenden Spriinge innerhalb der Verbundspannung (folgend
auf den Endverankerungsbereich), fallen hier ebenfalls mit den gerissenen Stellen

zusammen. Der Biegeschubriss lasst sich in der zuletzt dargestellten Laststufe (LS 90)
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identifizieren. Der Verlauf dieser Laststufe stimmt sonst anndhemd mit dem von LS 80

Uberein.

6.4.6 Betonspannungen und zugehorige Trajektorien

Im Folgenden werden flr den zweiten Versuchbalken (VB2) die mit Hilfe von ABAQUS
erhaltenen Hauptspannungsbilder und die zugehoérigen Trajektorienplots fur die
Belastungsstufen LS 0, LS 40, LS 80 und LS 90 diskutiert. Auch hier erfolgt die

Darstellung nur fur die linke Tragerhalfte.

e Hauptzugspannungen:
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Bild 6.23: Hauptzugspannungen des VB2 in [MN/m?]; a): LS 0; b): LS 40; ¢): LS 80; d): LS 90

Die hochsten Werte der Hauptzugspannungen sind in Bild 6.23 mit der Farbe Rot
gekennzeichnet. Generell sind, wie Ubrigens bei allen anderen Spannungsbilderm des
Kapitels 6, die Stegspannungen gegenlber den Flanschspannungen — innerhalb der

gleichen Laststufe — tendenziell hdher, was auf die schmale Stegbreite zurtickzufihren ist.

Aus der LS 0O (oberster Spannungsplot von Bild 6.23) ist an der linken Tragerstimseite die
maximale Zugspannung von etwa 1,75 MN/m? abzulesen. Eine Stimzugwirkung ist also
auch bei diesem Trager unproblematisch. Im Vergleich hierzu ergab sich bei VB1 ein um
naherungsweise 30% kleinerer Wert von ca. 0,87 MN/m? (vgl. Abschnitt 6.3.6).
Zuruckzufuhren ist der an diesem Ort vorhandene, geringere Spannungswert von VB1,
auf die kleineren Vorspannkrafte und die dort mit einer Dicke von 710 c¢cm ausgefihrte
Querschnittsbreite. Der Steg des zweiten Versuchtragers besitzt im Unterschied eine
Stegdicke von nur 6 cm. Bemerkenswert ist bei VB2 die Tatsache, dass die maximale
sotimzugspannung” ebenfalls anndhemd in der Stimseitenmitte angreift, obwoh! der
zweite Versuchbalken nur einseitig (unten) vorgespannt ist. Gut erkennbar ist des
Weiteren, dass in den anschlieenden Laststufen diese Zugspannungsspitze wieder
abgebaut wird. Die maximale Zugspannung nimmt nach der Laststufe LS 0O bis
einschlieBlich LS 90 zu (zB. 283 MN/m? bei LS 90). Das Maximum der
Betonzugspannung ist dabei Uberschritten. Der Endwert entspricht dem Berechnungswert
,0“ nach Abschnitt 6.2.3 Tabelle 6. Deutlich ist anhand von Bild 6.23 b, ¢ und d zu
erkennen, dass die Maxima der Spannungswerte immer in der ndheren Umgebung der
Rissspitzen auftreten. So ist z.B. fir den Schubriss der maximale Spannungswert zum
Belastungszeitpunkt LS 90 direkt oberhalb des Auflagers an der Grenzlinie zwischen Steg
und Flansch zu finden. Die Biegerisse reichen im Spannungsplot bis an den oberen
Flansch heran. Die Hauptzugspannungen des oberen Flansches bleiben wahrend der

Berechnung stets unkritisch.
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e Hauptdruckspannungen:
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Bild 6.24: Hauptdruckspannungen des VB2 in [MN/m?]; a): LS 0; b): LS 40; ¢): LS 80; d): LS 90

Betrachtet man Bild 6.24a, so ist das anndhemd von oben nach unten gestaffelte
Spannungsbild besonders auffallend. Also bildet sich zur Laststufe LS O und vor dem
Aufbringen der aulleren Belastung, wie auch nicht anders zu erwarten ist, der fir das
Vorspannen typische Spannungsverlauf mit oben Zug und unten Druck aus. Die
maximale Druckspannung liegt dabei bei ca. 4,567 MN/m? Das Spannungsverhéltnis hat
sich zum Zeitpunkt LS 40 bereits kontrar umgekehrt. Es herrscht nun unten Zug und oben

Druck. Die Betrage der Druckspannungen im oberen Flansch nehmen im weiteren Verlauf
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weiter an GroRe zu. So kann zB. bei LS 90 der betragsméllig grofite
Druckspannungswert von etwa -16,9 MN/m? abgelesen werden. Man befindet sich somit
noch weit von der fur die Berechnung angenommenen Betondruckfestigkeit entfernt (vgl.
Abschnitt 6.2.4), wenn davon ausgegangen wird, dass man sich noch nicht im ,Softening*-
Bereich befindet. Hieraus lasst sich ableiten, dass ein Druckversagen des Betons, wie

auch anhand der Versuchmesswerte festzustellen ist, nicht mafigebend wird.
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Bild 6.25: Zugtrajektorien fiir den VB2; a): LS 0; b): LS 40; ¢): LS 80; d): LS 90

Passend zu den Spannungsbildern von Bild 6.23 sind in Bild 6.25 die entsprechenden
Zugtrajektorienplots des Berechnungsmodells abgedruckt. Aus Ubersichtlichkeitsgriinden
werden die Zugtrajektorien nicht gleichzeitig mit den Drucktrajektorien (siehe Bild 6.26)

dargestellt.
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Aus Bild 6.25a ist gut zu erkennen, dass sich die Zugspannungen zum Zeitpunkt LS 0 im
Wesentlichen auf die Tragerstimbereiche und den oberen Flansch konzentrieren. Die
Trajektorien verlaufen in Stimseitenmitte und innerhalb des Flanschs parallel zu den
Balkenbegrenzungskanten. Die (brigen Bereiche sind quasi zugspannungsfrei. Die
Laststufen LS 40 bis LS 90 zeigen die Zonen hoher Zugspannung an. Diese liegen vor
allem im Stegbereich zwischen auferer Belastung und Balkenauflager, sowie an den
Risswurzeln der Biegerisse. Der Neigungswinkel der Zugtrajektorien ist im Steg im
Allgemeinen grafisch gut zu ermitteln, wéahrend an den oberen Ausldufern der Biegerisse,
also den Zonen der Rissentstehung, eine Richtungsbestimmung &ulderst schwierig ist.
Dies ist konform zur Theorie der ,mitrotierenden Risse®, bei der die Rissrichtungen
zundchst unbestimmt bleiben (vgl. Abschnift 3.2.3). Die Veranderung der
Trajektorienwinkel wahrend der Belastungsgeschichte wird im Folgenden bei der
Anschauung der Drucktrajektorien behandet. Es sei nur kurz erwadhnt, dass die

Trajektorien der Hauptzugspannungen offensichtlich geringfligig steiler werden.
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Bild 6.26: Drucktrajektorien fir den VB2; a): LS 0; b): LS 40; c): LS 80; d): LS 90

Die Drucktrajektorien sind dem Bild 6.26 zu entnehmen. Sie stehen definitionsgemaf

orthogonal auf den Zugtrajektorien.

Ebenso wie bei der Analyse der Zugtrajektorien sind aus Bild 6.26a die Bereiche hoher
Zugspannung gut zu erkennen. Sie konnen in der Laststufe LS 0 mit den Zonen fehlender
Druckirajektorien gleichgesetzt werden. Auch hier ist zu diesem Zeitpunkt die anndhernd
vertikale Staffelung der Druckspannungen ersichtlich. Oberhalb des Auflagerbereichs ist
eine leichte Verldngerung der Trajektorien auszumachen, was auf die
Spannkrafteinleitungslange im Tragerendbereich hinweist. Die Belastungsstufen LS 40 bis
LS 90 zeigen deutlich, dass die Druckspannungen um die Biegerisse fast ganzlich
verschwinden, an den Risswurzeln sogar volistandig, d.h. es handelt sich um Zonen reiner
Zugbeanspruchung. Die Druck-Trajektorien-Winkel bezliglich der Horizontalen werden im
Berechnungsmodell nicht steiler sondem flachen sich im Belastungsverlauf wieder ab.
Aus der grafischen Analyse der Neigungen ergibt sich z.B. zu LS 40 ein ,mittlerer” Winkel
von ca. 34° und zu LS 90 ein ,mittlerer* Winkel von ca. 31°. Dies entspricht nicht dem
erwarteten Verhalten, dass sich infolge der Spannungsumlagerung ein immer steiler
werdender ,Druckbogen® ausbildet. An dieser Stelle wird auf die Ausfihrungen des

Abschnits 6.5.5 beziiglich des ,Druckspannungsflusses” hingewiesen. Aufgrund der
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minimalen Anderungen der Trajektorienwinkel I&sst sich festhalten, dass aufgrund der
fehlenden Bewehrung es zu keiner Spannungsumlagerung beim Ubergang vom Zustand |

in den Zustand |l im Endbereich kommt.

Angemerkt sei an dieser Stelle, dass der Biegeschubriss in der Simulation bedeutend
weiter vom Auflager entfernt war als im Versuch. Ob eine Spannungsumlagerung im
Endbereich beim Ubergang vom Zustand | in den Zustand If auftritt, wenn der Schubriss in

Auflagernahe auftritt, wird anhand eines fiktiven Belastungsfalls in Kapite! 6.6 diskutiert.

6.4.7 Betondehnungen

Um zu zeigen, dass die ABAQUS-Berechnung die gemessene Dehnungsverteilung gut
reproduzieren kann, werden exemplarisch fir den Querschnitt B gemaf Bild 6.30 die
Dehnungen aus Versuch und Rechnung flir 2zwei verschiedene Laststufen
gegenlbergestellt. Dies lasst auch Rulckschlisse auf die Qualitat des simulierten

Hauptdehnungszustandes zu.

Die Verteilung der Dehnmessstreifen des zweiten Versuchbalkens (VB2) kann aus
Abschnitt 3.4 entnommen werden. Die Auswertung der Betondehnungen innerhalb des
Stegs wird exemplarisch in einem Abstand von 60 cm zur Auflagerkante vorgenommen.
Dieser Querschnitt wird im Folgenden ,Querschnitt B* genannt (siehe Bild 6.30). Um
Ungenauigkeiten bei den Dehnungsmessungen ausgleichen und einen mdglichst
aussagekraftigen Vergleich mit den Werten aus der ABAQUS-Berechnung machen zu
konnen, werden aus den vier méglichen ,Messreihen” jeweils die Mittelwerte bestimmt
(sieche Bild 6.29). Jede Messreihe setzt sich aus den drei jeweiligen Steg-DMS
zusammen. Die ersten beiden Messreihen befinden sich innerhalb der linken
Balkenhalfte, eine auf Balkenvorderseite, die andere auf der Rickseite. Die anderen
beiden liegen hierzu symmetrisch in der rechten Balkenhélfte. Bild 6.27 zeigt die
Messungen dieser vier Reihen bei einer Auflast von 170 kN. Die Streuungen der
Messwerte sind sehr grof3. Sie betragen zum Teil Uber 60%. Die Werte direkt auf der ,x-
Achse“ sind nur zur besseren Veranschaulichung der Maxima, in das Schaubild

eingezeichnet.
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Gemessene Betondehnungen des Stegs bei 110 kN,
fiir Querschnitt B (60 cm vom Balkenende)
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Bild 6.27: Betondehnungskurven im Steg, fiir eine Belastung von 170 kN fiir VB2

In Bild 6.28 sind die Dehnungsveridufe bei einer Last von etwa 777 kN (kurz vor

Versagen) dargestellt.

Gemessene Betondehnungen des Stegs bei 117 kN,
fiir Querschnitt B (60 cm vom Balkenende)
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Bild 6.28: Betondehnungskurven im Steg, fir eine Belastung von 177 kN fiir VB2
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Es ist zu sehen, dass die Betrage der Dehnungen der Laststufe 777 kN in der Regel

grol3er sind als diejenigen von Laststufe 770 kN.

Die aus den Kurven von Bild 6.27 und Bild 6.28 errechneten Mittelwerte aus dem jeweils
unterschiedlichen Verhalten der rechten und linken Seite, wie sie ganz natirlich zu

erwarten sind, sind in dem Diagramm Bild 6.29 dargestelit.

Mittelwerte der Betondehnungen des
Stegs, fiir Querschnitt B (60 cm)

—A— Mittelwerte bei 110 kN —3— Mittelwerte bei 117 kN

-40.00 -

[.emim]

-20.00

n

0.00

20.00 -

Dehnungen

40.00

60.00
Nummern der Beton-DMS (frei gewahlt)

Bild 6.29: Mittelwerte der Betondehnungen des ,Querschnitts B* fir VB2

Die Betondehnung im Querschnitt B kurz vor dem Erreichen der Tragfahigkeit betragt also
kurz unterhalb des oberen Flanschs -0,068 %, und geringfugig oberhalb des unteren
Flanschs +0,055 %..

Die Bestimmung der Betondehnungen erfolgt bei der ABAQUS-Rechnung in zwei
Querschnitten. Der ,Querschnitt A" ist genau 40 cm von der Tragerstimseite entfernt und
,Querschnitt B* exakt 60 cm (siehe Bild 6.30). Als Referenzlastschritte dienen auch hier
die vier Stufen LS 40, LS 60, LS 80 und LS 90. Anhand des Querschnitts B kann ein
direkter Vergleich zu den Versuchsdaten gemacht werden (siehe oben). Exemplarisch
werden die Ergebnisse fir die Auflaststufen 770 kN und 177 kN diskutiert, denn hier
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stimmen — zumindest die Auflasten — gut mit den Berechnungsstufen LS 40 bzw. LS 60
Uberein. Es muss jedoch beim Vergleich bedacht werden, dass ABAQUS die Dehnungen

aus der Vorspannung mit beriicksichtigt.

Als verbesserte Orientierungshilfe beinhaltet Bild 6.30 den emrechneten Rissveriauf zum
Zeitpunkt LS 90.

Quer A Quer B

veilso | | o

A
N
N
N
\
\
\
N
}
\
{
1
W0
N
———

Bild 6.30: Anordnung von ,Querschnitt A* und ,Querschnitt B*

In den folgenden drei Diagrammen werden die Verldufe der Betonverzemungen
(Dehnungen 41 und ¢2;) zu den vier Laststufen der beiden Querschnitte (A und B)

veranschaulicht. Hierzu ist — aus Griinden der besseren Uberschaubarkeit — der

Querschnitt A immer links und Querschnitt B immer rechts abgedruckt.
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Betondehnungen & 11 mit
ABAQUS, fiir Querschnitt B
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Bild 6.31: Betondehnungen e11 bestimmt (iber ABAQUS fur VB2
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Bild 6.32: Betondehnungen ¢ », bestimmt uber ABAQUS fiir VB2
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Am Verauf der Dehnungen ¢4, zu LS O erkennt man (siehe Bild 6.31), dass fiir beide

Querschnitte die Berechnungswerte zum Zeitpunkt ,Null* fast identisch sind. Nur minimal
sind die Betrage des Querschnitts B grof3er als die von Querschnitt A. Man kann daraus
schlussfolgern, dass die Vorspannkraft schon bis zum Querschnitt A vollkommen
eingeleitet ist. Der Dehnungsverauf ist anndhernd linear tUber die Tragerhohe verteilt.
Zunachst sind die negativen Dehnungen unten um etwa einen Faktor von -7 kleiner als
die positiven Dehnungen oben (LS 0). Im weiteren Zeitverauf kehrt sich das
Vorzeichenverhaltnis um, d.h. der Trager biegt sich in Auflastrichtung starker durch als die
LJAnfangsiberhohung” betragen hatte. Innerhalb des Querschnitts B verandemn sich die

Dehnungen ¢4 schneller als in Querschnitt A. Diese Feststellung ist darauf

zuruckzufihren, dass das Biegemoment infolge duf3erer Kraft in Querschnitt A kleiner ist
als fur den weiter rechts liegenden Querschnitt B. Zwischen den Laststufen LS 40 und LS
80 beginnen die Langsdehnungen an der Ubergangszone vom Steg zum unteren Flansch
Uberproportional zu wachsen. Das ist ein Indiz fir den entstandenen Schubriss entlang
dieses Balkenabschnitts. Das Maximum befindet sich ungefahr 5 cm (ber der Oberkante

des unteren Flanschs und zwar in beiden Referenzquerschnitten.

Stellt man die £,-Dehnungen von Bild 6.32 einander gegenlber, so lasst sich fur die

ersten zwei eingezeichneten Laststufen erkennen, dass die Querdehnungen — in Analogie
an die Balkentheorie — quasi einen Betrag von Null einnehmen. Im weiteren
Berechnungsablauf bildet die Dehnung an der unteren Stegkante einen sprunghaften
Anstieg aus, der von LS 80 zu LS 90 um einen vielfaches gréfier wird. Querschnitt B, der
naher am Entstehungspunkt des Schubrisses liegt, weist dabei stets die hoheren Werte

auf.

Die aus der ABAQUS-Berechnung (LS 40 und LS 80) fur den Querschnitt B maf3-
geblichen Dehnungsanderungen (¢14) sind, zum Zweck einer direkten Gegenlberstellung
mit den Versuchsdaten (770 kN und 117 kN), in Bild 6.33 aufbereitet. Wie bereits
angedeutet entspricht die rechnerische Laststufe LS 40 den Messwerten bei einer
Belastung von 770 kN und LS 80 denen bei 117 kN. Bei den ABAQUS-Ergebnissen
musste jeweils der Vorspannungszustand abgezogen werden und fir die Versuchswerte

wurden die Mittelwerte aus Bild 6.29 verwendet.
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Betondehnungen ¢ 11; Betondehnungen £11;
ABAQUS/Versuch ABAQUS/Versuch
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Bild 6.33: Vergleich der Betondehnungen (ABAQUS/Versuch) in ,Querschnitt B*,zu zwei verschiedenen Lastpunkten von
VB2

Das Bild 6.33 zeigt, dass Versuch und Rechnung gut Ubereinstimmen. Die maximale
Abweichung der Stufe 117 kN betragt in etwa 25%, wobei sich nach Bild 6.15 aber bei

dieser Laststufe bereits ein beginnendes Versagen erwarten lasst.

Im Zuge der Auflaststeigerung bleibt noch festzustellen (fir Versuch und ABAQUS), dass
der &£41-Dehnungszustand immer mehr von der idealen (urspriinglichen) Linienform

abweicht. Die Druckdehnungen nehmen Gber die Tragerhéhe langsamer an Betrag zu als

die Zugdehnungen im unteren Balkenteil.

Auch wegen der guten Ubereinstimmung der Dehnungsverteilung von Versuch und
Rechnung, exemplarisch vorgenommen am Querschnitt B, kann von einer realistischen

Abbildung des Hauptdehnungszustandes aus der Simulation ausgegangen werden.
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6.5 Balken mit mittigem Lastangnff - MR 2 — Numerische Simulation

6.5.1 Balkenmodell

Bei der Nachrechnung des zweiten Versuchskorpers hat sich gezeigt, dass das
Betonmodell nur bedingt in der Lage war, den experimentellen Versagensmechanismus
abzubilden. Um zu testen, wie gut das verwendete Betonstoffgesetz die Realitat
wiedergeben kann, wurden neben der Nachrechnung der Versuchstradger exemplarisch
fir den zweiten Versuchstrager zwei weitere Modelle generiert (sieche Bild 6.34). Das
Modell in diesem Abschnitt, im Folgenden als Modell MR2 bezeichnet, ist mit der
Modellbildung des VB2 aus Abschnitt 6.4 identisch, jedoch erfolgt die Lasteinleitung in
Tragermitte. Im Abschnitt 6.6 wird der Trager noch mit einer auflagemahen Last
beansprucht. Die Ergebnisse werden auf Plausibilitdt gepruft. Die Netzstruktur des
Rechenmodells ist aus Bild 6.34 ersichtlich. Die rot gestrichelte, vertikale Linie zeigt dabei

die Kraftangriffsrichtung von Trager VB2.

|Lastangn'ﬂ‘ von VB2

= 1 1 A A e e e e

Bild 6.34: Diskretisierungsmodell fir MR2

6.5.2 Lastverschiebungskurve

Die Lastverschiebungskurve des Berechnungsbeispiels MR2 ist aus Bild 6.35 ersichtlich.
Auch hier sind, wie es schon zuvor bei VB1 und VB2 der Fall war, bestimmte Laststufen

(LS 40, LS 75, LS 125, LS 175 und LS 300) besonders hervorgehoben.

Auffallig ist auf den ersten Blick der gezackte Kurvenverlauf, der sich nach der
Erstrissbildung (ungefahr bei LS 40), also innerhalb des Zustands 11, einstellt. Jeder dieser

Zacken muss mit dem Zeitpunkt einer (neuen) Rissbildung gleichgesetzt werden. Damit
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verbunden ist jeweils eine schlagartige Abnahme des Steifigkeitsmoduls des

Tragsystems.
Lastverschiebungskurve
\——ABAQUS o Laststife (LS) |
120
' LS 300
100 W | f
LS 125 LS 175 l )
Z 80 - ; g
= LS 75
© 1 ; , ‘ ‘
= <t LS 40 ‘ |
£
&
3 4049 ‘
20 - ; ?
0 ; ‘ E ‘ ’
0.0 50 10.0 15.0 20.0 250 30.0

Mittendurchbiegung in [mm]

Bild 6.35: Lastverschiebungskurve des Berechnungsbeispiels MR2

Bei den Nachrechnungen der zwei Versuchbalken VB1 und VB2 ist keine derartige
~Sagezahnkurve" vorhanden, da dort infolge der Lastangiffspunkte bzw. des konstanten
Moments (ber die mittlere Balkenzone — zumindest die Biegerisse — anndhermnd
gleichzeitig entstehen und nicht in groReren Zeitabstdnden, wie es hier, beim
Vorhandensein einer dreiecksférmigen Momentenlinie, der Fall ist. Der am Ubergang zu
Zustand 11 vorhandene Lastabfall innerhalb des rechnerischen Tragmodells hat somit u.a.
bei VB2 (siehe Abschnitt 6.4) einen Wert von etwa 70 kN, wahrend hier alle Lastabfalle
kleiner sind und pro Rissbildung ungefahr maximal 2 kN betragen. Die Erstrissbildung des
Modells MR2 geschieht bei einer um ca. 46,6% geringeren Auflast als im Vergleich zu der

ABAQUS-Rechnung des VB2. Die Bruchbelastung ist bei dem mittigem Lastangriff von
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MR2 um ca. 24,6% kleiner als es rechnerisch bei VB2 der Fall ist. Die maximale
Mittendurchbiegung (22,0 mm) ist — im Gegensatz zu VB2 - bei MR2 mehr als doppelt so
grof3. Im Grofden und Ganzen lasst sich somit zusammenfassen, dass die Tragfahigkeit,
bei einer Tragerbelastung in Balkenmitte kleiner ist als bei einem Lastangriff nahe der
Balkenviertelpunkte, die maximale Balkendurchbiegung jedoch zunimmt. Der Balken MR2

verhalt sich somit duktiler als der Balken VB2.

6.5.3 Rissbildung und Rissverlaufe

Anhand der Rissverldufe von Bild 6.36 ist gut zu erkennen, dass sich ummittelbar vor der
Laststufe LS 40 ein einzelner Biegeriss in der N&he der Balkenmitte bildet (vgl. auch
Abschnitt 6.5.2). Der zweite Biegeril® ist um 25 cm ndher zum Auflager hin versetzt und
durch seinen Rissverlauf eindeutig als Biege-Schub-Riss zu klassifizieren. Ein dritter Riss
entsteht kurz vor LS 125. Dieser Riss reicht ungefahr weitere 75 cm naher an das
Auflager heran. Sein Verlauf folgt parallel dem des ersten Biege-Schub-Risses. Er ist auch
gleichzeitig, wie sich wahrend LS 175 andeutungsweise zeigt, Ausgangsort eines am
Ubergang zum unteren Flansch in Tragerangsrichtung laufenden Zugrisses, der in einem
Versuch so sicherich nicht auftreten wirde. Bei Erreichen von LS 300 ist der
flanschparallele Zugriss bis zum Auflager hin voll ausgebildet. Der qualitative Vergleich
der Rissweiten innerhalb der finften (letzten) Laststufe (LS 300) zeigt auch gleichzeitig,
dass dieser Riss im System die grofiten Rissweiten besitzt (Breitenverhéitnis der
einzelnen Elementrisse). Die endgiltige Anzahl der Biege-Schub-Risse ist auvf funf
angestiegen. Der horizontale Abstand betragt im Schnitt ca. 75 cm. Die drei spater
entstandenen Schragrisse sind flacher als die zwei zu LS 125 vorhandenen, geneigten
Risse. Statt 50° haben die drei spateren Risse einen Neigungswinkel von ungefahr 40°.
Also ein Indiz dafur, dass der Hauptspannungszustand bzw. Trajektorienverlauf seine
Ausrichtung seit der Zeitstufe LS 125 verandert hat und folglich flacher sein muss (vgl.
auch Abschnitt 6.5.6).
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MR2-LS75

MR2-LS 125
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MR2 - LS 300

Bild 6.36: Rissbilddarstellung aus der Berechnung des MR2 zu unterschiedlichen Laststufen (LS)

Die Risse der Stufen LS75, 125, 175 im Bild 6.36 erscheinen durchaus plausibel. Bei LS
300 ist zu bericksichtigen (vgl. Bild 6.35), dass bereits ab LS 125 die Traglastkurve sehr
flach verauft. Wenn in diesem Zustand der Riss durch den 33 c¢cm breiten Flansch die
Flanschoberkante am Ubergang zum nur 6 cm breiten Steg — eine Ausrundung wurde
nicht vorgenommen- erreicht, so ist ein schlagartiges Rei3en der Fuge zwischen Steg und

Flansch die Folge.
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6.5.4 Spannungsverldaufe der Spannstahle

Das Bild 6.37 zeigt den Uber die Balkenlange veranderlichen Stahlspannungsverlauf. Der
Vorspannungszustand (Laststufe LS 0) ist identisch mit dem Vorspannungszustand des
Tragers VB2 aus Abschnitt 6.4.4. Aul’er diesem Lastzustand sind noch vier weitere
Laststufen (LS 40, LS 100, LS 175 und LS 300) in das Schaubild eingezeichnet. Anstatt
LS 75 und LS 125 ist in Bild 6.37 nur der dazwischen liegende Zeitschritt LS 100
abgedruckt.

Stahilspannungen mit ABAQUS fiir MR2

" LSO LS40 «euunn- LS100 -...... LS 175 — LS 300

Spannstahlspannung in [MN/m?]

0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50

Tragerlange in [m]

Bild 6.37: Spannstahispannungen aus der ABAQUS-Berechnung fur MR2

Man sieht aus Bild 6.37, dass zwar die Stahlspannungen in den gerissenen Bereichen
deutlich ansteigen und zwar auf mehr als das doppelte des urspringlichen
Vorspannungswerts von ungefahr maximal 550 MN/m2 Die Streckgrenze der
Spannstahle wird aber noch nicht erreicht. Wie man dartber hinaus erkennt, tritt auch in
dieser Berechnung kein Ausziehversagen der Spannstidhle auf, was fur den Fall einer
mittigen Tragerbelastung auch nicht Uberrascht. Die Risse treten noch im unkritischen
(Mittel-) Bereich auf.
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6.5.5 Betonspannungen und zugehorige Trajektorien

Fir den Balken MR2 werden anhand der drei ABAQUS-Zeitstufen LS 40, LS 125 und LS

300, die Besonderheiten der entsprechenden Trajektorienplots herausgearbeitet.
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Bild 6.38: Zugtrajekiorien fur MR2; a): LS 40; b): LS 125; ¢): LS 300

Der Zugtrajektorienplot der Belastungsstufe LS 40 in Bild 6.38 zeigt im Steg einen sehr
gleichférmigen, schrag geneigten Hauptzugspannungsverauf zwischen Auflager- und
Auflastflache. Die Zugtragektorien sind im Flansch zu dieser Laststufe erwartungsgemafd
in Balkenmitte am hdochsten und vorwiegend in Tragerldngsrichtung ausgerichtet. Der
untere Flansch fungiert somit nach und nach als Zuggurt. Zum Auflager hin ist der untere

Flansch durch die Vorspannung noch Uberdrickt und die Zugspannungen
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vermachlassigbar klein. Zur Laststufe LS 300 hin wird der Bereich der horizontal
ausgerichteten Zugspannungen immer grof3er und wandert weiter an das Auflager heran.
Die Zugspannungen im Zuggurt werden, sobald sich Risse einstellen, in ihrer
Richtungsorientierung nahe der Risse unregelmafig. Gleiches gilt auch fur die Risse
innerhalb des Stegs. Die Maximalwerte der Zugspannungen liegen meist unmittelbar an
den Risswurzeln vor. Anhand der Stufe LS 300 lasst sich des Weiteren festhalten, dass im
Endbereich des oberen Flanschs Zugspannungen auftreten. Diese Zugspannungen
,verankem"“ sich in den Steg hinein, man muss sie sich dort mit dem urspriinglichen
Vorspannungszustand (LS 0) Uberlagert vorstellen. Daher verwundert es kaum, dass
diese Zugbelastung an der Tragerstimseite ungeféhr in Stegmitte zur Bildung eines
Horizontalrisses fuhrt. Die Rissentstehungsstelle stimmt folglich genau mit dem Ort der im

Vorspannungslastfall vorhandenen maximalen Stimzugspannung Uberein.
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Bild 6.39: Drucktrajektorien fur MR2; a): LS 40; b): LS 125; ¢): LS 300

Die Darstellung der Drucktrajektorien der drei Laststufen LS 40, LS 125 und LS 300 von
Bild 6.39 lasst erkennen, dass die Trajektorienneigungen in den ungerissenen
Stegabschnitten im Wesentlichen zunachst etwas steiler und dann wieder flacher werden.
Analog zu VB2 aus Abschnitt 6.4.6 werden die ,mittleren” Neigungswinkel auf grafischem
Wege ermittelt. Aus der grafischen Analyse der Neigungen ergibt sich zu LS 40 ein
Smittlerer” Winkel von ca. 27°, zu LS 125 ein ,mittlerer* Winkel von 33° und schlief3lich zu
LS 300 ein ,mittlerer” Winkel von nur ca. 12°. Deutlich zu sehen ist auch, dass die
Druckspannungen in den gerissenen Balkenabschnitten ber immer grofer werdende
Bereiche ausfallen und den Wert Null annehmen. Die Druckspannungen flieRen immer

starker entlang des flanschparallelen Schubrisses ab.

Das Bild 6.40 versucht diesen Sachverhalt anschaulich zu erkldren. Das erste Teilbild
zeigt den Druckspannungsfluss wahrend der Laststufe LS 125 und das zweite wahrend
LS 300. Zum Zeitpunkt LS 125 laufen die Spannungen noch ungehindert vom oberen
Flansch Uber den Steg in den unteren Flansch ab. Der Weg des ,geringsten Widerstands®
ist derjenige, der relativ steil (ber den schmalen Steg hinweggeht (Analogie zum
elektrischen Potentiall). Bilden sich nun unterhalb der Lastplatte schrage Schubrisse aus
und der untere Flansch beginnt sich vom Steg abzuldésen, so kodnnen die
Druckspannungen nicht mehr direkt auf den unteren Flansch abflieen, sondem missen
erst entlang des Risses verlaufen. Dieser Effekt verlagert sich wahrend des
fortschreitenden Risswachstums immer mehr zum Auflager hin. Gleichzeitig wird dadurch
das ,Spannungsparallelogramm® (die von den Pfeilen eingeschlossene Flache)
verschmaélert und die Spannungen fliel3en quasi auf kirzestem Wege, ndmlich auf direkter

Verbindungslinie zwischen Lastplatte und Auflager ab. Dieser ,kanalisierte” Lastabfluss
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hat, wie bei LS 300 zu erkennen ist, eine geringere Trajektorienneigung zur Folge, als es
noch fiir LS 125 der Fall ist.

An dieser Stelle sei angemerkt, dass bei einer auflageméaheren Belastung (siehe VB2) die
Hauptdruckspannungen unwesentlich flacher werden. Im Falle eines kombinierten Schub-
Verbundversagens wirde auch fir den mittig belasteten Trager eine derartige
Spannungsumlagerung in der Realitat nicht stattfinden, da der Schubriss und das den
Schubriss folgende Verbundversagen naher am Auflager auftreten wirde. Der
,Kanalisierungsseffekt® erscheint allerdings auch im Versuch durchaus plausibel, wenn
man bedenkt, dass durch das Ausziehversagen der Flansch durch das Ausziehen der
Stabe ebenso vom Steg getrennt wird. Das Verbundversagen ist jedoch nur im
Einleitungsbereich mdéglich, d.h. fur die Trager VB2 und MR2 ca. 50 cm vom Auflager
entfemt. Somit sei nochmals darauf hingewiesen, dass in der Realitdt eine derartige

Spannungsumlagerung nicht erwartet wird.
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Bild 6.40: Druckspannungsfiuss fir MR2; a): LS 125; b); LS 300
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6.6 Balken mit auflagemahem Lastangniff - AR 2 - Numerische Simulation

6.6.1 Balkenmodell

Als weitere Modifikation zum Versuchstrager VB2 wurde der Trager AR2 mit
auflagemaher Beanspruchung gemaf Bild 6.41 generiert. Hier handelt es sich um eine

zusatzliche Analyse, der kein Experiment gegenulibersteht.

Durch die rechnerische, auflagemahe Belastung wird sich auch in der Simulation der
Schubrid in der Nahe des Auflagers einstellen, so dass eine eventuelle
Spannungsumlagerung durch die Rissentstehung untersucht werden kann. Die
Tragergeometrie des VB2 bzw. von MR2 liegt auch dem Berechnungsbeispiel dieses
Abschnitts zugrunde. Die Krafteinleitungsstellen befinden sich 70 ¢m von den
Tragerstimseiten entfemnt (siehe Bild 6.41). Die Netzstruktur stimmt mit VB2 aus Abschnitt
6.4 bzw. MR2 aus Abschnitt 6.5 liberein. Uber die rot gestrichelte, vertikale Linie wird

dabei die Kraftangriffsrichtung von Trager VB2 veranschaulicht.

Lastplatie B SR |Lastengri von VB2

el R e e e = E -

Bild 6.41: Diskretisierungsmodell fir AR2

6.6.2 Lastverschiebungskurve

Die Lastverschiebungskurve des Tragers AR2 wird anhand von Bild 6.42 deutlich. Es sind
innerhalb des Diagramms die sechs Laststufen (LS 15, LS 40, LS 50, LS 75, LS 100 und
LS 150) besonders hervorgehoben.

Besonders auffallig ist am Kurvenverlauf von Bild 6.42, dass die durch den Ursprung
laufende Gerade bereits bei einer Belastung von 767,8 kN (LS 15) einen leichten ,Knick®

nach rechts erfahrt, lange bevor das erste Maximum von 799,3 kN erreicht ist. Wie sich in
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Abschnitt 6.6.3 zeigen wird, hangt dieser Steifigkeitsabfall mit dem Auftreten eines
auflagemahen Schubrisses zusammen. Bis zur Laststufe LS 50 fallt die Belastung wieder
auf einen Wert von 185,3 kN ab und steigt streng monoton bis 278,6 kN an (kurz vor LS
150). Es sei hier erwahnt, dass das Versagen des Tragers bei LS 40 zu erwarten ist, bei
der der Schubrif? schon vollig ausgebildet ist. Die Simulation fahrt aus den in Kapitel 6.4.2
(5.102) genannten Grunden weiter fort. Anhand der Traglast-Verformungs-Kurve ist, die
bis zu LS 40 noch einen beinahe linearen Verlauf zeigt, wird das sprode Versagen des

Tragers deutlich.

Lastverschiebungskurve

] —ABAQUS o Laststufe (LS)

250
Lsl100 S 15‘¥
LS 40 ‘ |
200 4 | LS fls J ' ’
_ LS 50 |
3 |
= 150 - - LS 15-1 E , , ‘
E: |
IS
£ 100 - ’ |
8 ‘
k |
- | ‘
0 ! ‘ I l :
0.0 50 10.0 15.0 20.0 25.0 30.0

Mittendurchbiegung in [mm]

Bild 6.42: Lastverschiebungskurve des Berechnungsbeispiels AR2

6.6.3 Rissbildung und Rissverlaufe

Aus dem Rissbild von Bild 6.43 zur Laststufe LS 15 kann man ablesen, dass sich

unmittelbar vor diesem Zeitschritt ein Schubriss in der Nahe des Auflagerbereichs bzw.
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der Kraftangriffsflaiche bildet. Die Rissneigung betragt ungefahr 40°. Eine schrage
Schubrissabzweigung hat sich bei LS 75 — parallel zum ersten Schubriss — eingestelit. In
diesem Zusammenhang sei nochmais darauf hingewiesen, dass sich im Versuch eher ein
sprodes Versagen (LS 40) einstellen wird, so dass die Untersuchung aller weiterer
Laststufen eher theoretischer Natur ist. Nichts desto trotz werden die weiteren Laststufen
in der ABAUQS-Berechnung betrachtet, da sie in Bezug auf den Verauf der
Spannungstrajektorien doch interessante Beobachtungen zeigen. Die Rissveridufe zu den

weiteren Laststufen ist Bild 6.43 zu entnenmen.
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Bild 6.43: Rissbilddarstellung aus der Berechnung des zu unterschiedlichen Laststufen (LS)
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6.6.5 Betonspannungstrajektorien
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Bild 6.44: Zugtrajektorien fir AR2; a): LS 40; b): LS 75; c): LS 150

In Bild 6.44 zeigt der Zugtrajektorienplot von Laststufe LS 40, dass sowohl quer zur
Verbindungslinie zwischen Auflager und Lastangriffsstelle als auch entlang des unteren
Flanschs groRe Zugspannungen vorliegen. Diese Richtungsanderungen sind etwas
unterhalb der Lastplatte ein Indiz daflir, dass zu LS 40 bereits ein Schubriss aufgetreten
ist. Der Zeitpunkt LS 75 hebt gut die hohen Spannungswerte entlang des Endbereichs
des oberen Flansches und an der Balkenstimseite hervor. Bis zur Laststufe LS 150 hat

sich infolge des Horizontalrisses der Hauptzugspannungszustand an der Balkenstimseite
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umgekehrt. Die Zugspannungen verlaufen nun parallel zu diesem Riss und nicht mehr

vertikal, wie noch zu LS 75.
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Bild 6.45: Drucktrajektorien fiir AR2; a): LS 40; b): LS 75; ¢): LS 150

Aus den drei Laststufen von Bild 6.45 ist keine signifikante Verdnderung der Druck-
trajektorienneigung abzuleiten. Die einzelnen Drucktrajektorienplots sind sich optisch sehr
ahnlich, insbesondere die beiden Laststufen LS 75 und LS 150. Ein
,Kanalisierungseffekt’, wie er fur den Trager MR2 im Abschnitt 6.5.5 bereits beschrieben
wurde, tritt — im Fall der auflagernahen Belastung von AR2 — nicht auf. Denn die
Spannungsfliisse werden nicht durch einen flanschparallelen Schubriss umgelenkt und

kdnnen folglich ihre Richtung beibehalten. Lediglich die Reduktion der Betondruckzone im
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Bereich des konstanten Biegemoments (Zone der Biegerisse) ist deutlich zwischen den
Stufen LS 40 und LS 75 wahrzunehmen. Es kann also fur AR2 festgestellt werden, dass
die schrag gerissenen Betonelemente, bis zur Laststufe LS 150, stets Druckspannungen
Ubertragen und zwar genau in rissparalleler Richtung. Der ,mittlere” Neigungswinkel der
Drucktrajektorien betragt ungeféhr 40°. Abschlie?end sei nochmals betont, dass bei dem
Trager AR2, bis zur Laststufe LS150 keine Spannungsumlagerung zu beobachten war.
Der Ort des Schubrisses stimmte mit dem des zweiten Versuchskdrpers sehr gut Gberein.

Ein Verbundversagen konnte auch bei diesem Trager nicht abgebildet werden.

6.7 Ergebnisvergleich zu Trdger VB3

6.7.1 Balkenmodeli

Bei dem ABAQUS-Modell dieses Abschnitts handelt es sich, wie zuvor schon bei VB1 und
VB2, um eine rechnerische Analyse eines realen Versuchtragers. Das Modell des
Tragsystems VB3 wird analog zur Diskretisierung des zweiten Versuchbalkens (VB2)
vorgenommen. Auch dieser Balken besitzt eine I-férmige Querschnittsform. Genauere
Informationen sind dem Abschnitt 3.5 zu entnehmen. Wegen der Wahl der Flanschhéhen
von 7 cm ist es fur den Trager VB3 nicht méglich — innerhalb der Flansche —
Betonelemente mit einer Kantenldnge von exakt 2 cm zu verwenden. Um moglichst wenig
von der quadratischen Elementform abweichen zu miissen, erfolgt die Diskretisierung
Uber Flanschelemente mit einer Héhe von je 1,76 c¢m und einer Lange von 2 cm.
Zumindest im Steg kénnen aber wie bisher (vgl. u.a. VB2) Betonelemente mit einer
Kantenlange von 2 cm verwendet werden. Der Tréger hat von allen Versuch- bzw.
Modelitragern die geringste Querschnittshdhe (30 cm), so dass in Héhenrichtung 16 und
in Balkenlangsrichtung 105 Kontinuumselemente (CPS4R) notwendig sind. Das ergibt
eine Anzahl von 1680 Betonelementen. Die Stahle wurden auch in dieser ABAQUS-
Berechnung mit insgesamt 105 Balkenelementen diskretisiert. Die Stahle sind, wie in den
anderen Modellen, als rot gestrichelte Linien eingezeichnet. Das zweidimensionale Modell
wird Uiber das Bild 6.46 verdeutlicht.
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Bild 6.46: Diskretisierungsmodel! fiir VB3

6.7.2 Lastverschiebungskurven

Die Lastverschiebungskurven des Tragers VB3 aus den Versuchergebnissen und aus der
Berechnung sind in Bild 6.47 dargestellt. Vier Zeitschritte der ABAQUS-Rechnung sind
innerhalb des Diagramms gekennzeichnet (LS 45, LS 100, LS 140 und LS 180).

Das Bild 6.47 lasst erkennen, dass die Kurvensteigungen im ungerissenen Zustand I
quasi identisch sind. Die Berechnung liefert also die selbe Systemsteifigkeit wie die
Versuchmessung. Es ergibt sich aus den Messdaten eine Erstrissbelastung von 63,7 kN
und eine Bruchlast von 91,8 kN. Die ABAQUS-Rechnung liefert hingegen eine
Pressenkraft von 73,7 kN als Maximalwert wahrend der Erstrissbildung und eine absolute
Maximallast von 99,5 kN. Nach der Entstehung des Erstrisses (Zustand II) sind die zwei

Kurvenverldufe quasi identisch.
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Lastverschiebungskurven
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Bild 6.47: Lastverschiebungskurven der Messung und der Berechnung fiir VB3

6.7.3 Rissbildung und Rissverldufe

Die Rissverlaufe nach dem Versuch verdeutlicht das Bild 6.48. Genauere Details zur
Rissbildung kénnen unter anderem dem Abschnitt 3.5 entnommen werden. Der das
Versagen einleitende Riss ist der Schubriss Nr.11. Er tritt zeitgleich mit der Entstehung
des benachbarten Risses Nr.12 auf. Beide Risse verlaufen an den Stegenden parallel zu
den Flanschen und senken sich an den Rissenden zum Auflager bzw. zur Lastplatte hin.
Die komplette Tragerhche wird somit Uberbriickt. Der Schubriss Nr.8 entstand kurz vor
Traglastabfall und ist nur leicht gegeniber der Vertikalachse geneigt, da er sich fast
unterhalb der Auflastflache befindet. Er endet direkt unterhalb des oberen Flansches. Alle
drei Schubrisse liegen in der linken Balkenhélfte und haben unterschiedliche

Neigungswinkel. So hat zB. der Riss Nr.11 einen Winkel von ca. 26.5° zur
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Horizontalachse, wahrend Riss Nr.12 unter etwa 45° geneigt ist. Die Risse veraufen

generell zur Balkenmitte hin steiler, da der Einfluss durch das Biegemoment zunimmt.
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Bild 6.48: Gemessener Rissverlauf des Tragers VB3 in ,.cm”

In der Ansicht von Bild 6.48 sind auf der Vorderseite acht weitere Risse (Biegerisse) zu
sehen. lhre Ausrichtungen sind vornehmlich vertikal. Sie liegen definitionsgemaf
innerhalb der querkraftfreien Zone (bzw. mit konstantem Biegemoment). Der Biegeriss Nr.
7 wird anhand dieser Abbildung nicht ersichtlich, da er auf der Tragerriickseite liegt. Der

durchschnittliche Abstand zwischen den Biegerissen betragt ca. 25 cm.

Die Rissentstehung aus der Modellrechnung zeigt das Bild 6.49. Hierbei sind die
Laststufen LS 45, LS 100, LS 140 und LS 180 herausgegriffen. Die Stufe LS 45 liegt direkt
am Beginn und LS 180 am Ende der Zustand-1I-Phase.
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VB3-LS100

VBIALSBL

Bild 6.49: Rissbilddarstellung aus der Berechnung des VB3 zu unterschiedlichen Laststufen

Nach Bild 6.49 erfolgt die erste Biegerissbildung (LS 45) an drei Stellen nahezu
gleichzeitig. Ihr Abstand zueinander betrdagt etwa 23 cm, was mit den
Versuchsergebnissen sehr gut Ubereinstimmt. Bis zur Laststufe LS 100 ist ein weiterer
Biegeriss in der Nahe der Balkenmitte entstanden. Der mittlere Biegerissabstand betragt
ca. 33 cm. Betrachtet man die gemessenen Biegerisse aus Bild 6.48 und lasst
naherungsweise die beiden Risse Nr.9 und Nr.10, die erst bei einer Last von 89,5 kN
auftraten, so berechnet sich der mittlere Biegerissabstand wahrend der
Versuchsdurchfiihrung zu ungefahr 34 cm, also eine Abweichung von nur 3%. Aus LS
140 ist abzulesen, dass sich der Schubriss mit Hilfe von ABAQUS bei einer Auflast von
ca. 90 kN auszubilden beginnt. Erstaunlich, wenn man bedenkt, dass der Trager — ohne
Berlicksichtigung des Traversengewichts — ebenfalls bei genau 90 kN versagte. Wahrend
der Schubriss im Modell jedoch nur langsam an Lange und Rissbreite zunimmit, tritt er
dagegen in der Realitét schlagartig auf (sogar als doppefter Stegriss). Die Rechnung |auft
hingegen auch nach der Schubrissausbildung stetig weiter. Mit grofRer Wahrscheinlichkeit
lasst sich wieder die Aussage treffen (zumindest fur diese Modellrechnung), dass der
Lastzustand LS 180 im Endeffekt (realer Zustand) nicht erreicht werden kann. Dies
scheint durch die Versuchsergebnisse des Balkens VB3 untermauert zu werden. Der

Neigungswinkel des Schubrisses betragt ungefahr 45°.
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Wie bei den bisherigen Versuchtragern (VB1 und VB2) wird auch bei Balken VB3 eine
direkte Gegenlberstellung der Versuchs- und Rechnungsrissbilder im Endzustand
vorgenommen Bild 6.50. Die Darstellungen der Rissveridufe erfolgen Uber die gesamte
Tragerange hinweg. Wie man erkennt, weisen die beiden Teilbilder durchaus grofde
Ahnlichkeiten auf. Leider befinden sich die zwei Stegschubrisse (symmetrische
Anordnung) im rechnerischen Modell naher an den beiden Lasteinleitungsstellen als dies
im Versuch fur den Bruchriss Nr.11 der Fall ist (vgl. auch VB2). Vergleicht man jedoch den
Schubriss der Berechnung mit dem Schubriss Nr.12 des Versuchs, so ist der hierzu
gehoérende Rissabstand wesentlich geringer und die Rissneigungen sind sogar identisch
(jeweils 45°). Der Riss Nr.12 ist, ebenso wie Riss Nr.11, zeitgleich mit dem Traglastverust

des Balkens aufgetreten.

VBI-LS 18

Bild 6.50: Rissbildverglsich Versuch/Rechnung

6.7.4 Spannungsverlaufe der Spannstahle

Im Folgenden werden die Spannstahlspannungen aus den Messergebnissen des dritten
Versuchtragers stellvertretend am Beispiel des linken Spannstahls besprochen. In Bild
6.51 sind die Spannungsverlaufe zu unterschiedlichen Zeitpunkten eingezeichnet.
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Spannungsverldufe des linken Spannstahls vor dem Versuch
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Bild 6.51: Spannstahlspannungen zu drei unterschiedlichen Zeitpunkten, anhand der Messwerte des VB3

Aus dem Bild 6.51 ist unverkennbar abzulesen, dass die Spannstahlspannungen mit
fortschreitender Zeit immer kleiner werden. Zum einen direkt nach der
Spannkrafteinleitung auf den Beton, aber auch im weiteren zeitlichen Verlauf (vgl. dritter
Zeitschritt). Wahrend der mittlere Spannungswert vor dem Nachlassen der Spannstahle
noch 609 MN/m? (68 kN Vorspannkraft) betragt, fallt er danach auf einen Mittelwert von
569 MN/m? ab. Das ergibt einen mittleren Spannungsabfall von genau 40 MN/m?. Bei der
Bestimmung der Mittelwerte sind die Tragerendbereiche (Verankerungsstrecken) nicht mit
einbezogen. Der Spannungsabfall, der innerhalb der ersten zwei Stunden erfolgt, ist auf
die elastische Stauchung des Betons zurtickzufihren; bzw. zu den Balkenstimseiten hin
auch auf den Schlupf der Spannstdhle. Geht man davon aus, dass diese
Verformungsanteile nach zwei Stunden abgeschlossen sind, so ist der
Stahlspannungsverlust bis zur dritten (letzten) Zeitstufe hauptsachlich auf das
Betonschwinden zurlickzufiihren. Die mittlere Spannstahlspannung hat zu diesem

Zeitpunkt nur noch einen GroRenwert von 537 MN/m?, also weitere 32 MN/m?weniger.
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Die beiden letzten Spannungsverldufe von Bild 6.51 lassen auch eine Aussage Uber die
vorhandene Eintragungslange zu. Sie ergibt sich im linken Endbereich zu ungefahr 50 cm
und im rechten zu etwa 45 cm'”. Wie schon bei Trager VB2 (siehe Abschnitt 6.4.4) ergibt

sich die theoretische (maximale) Kraftiibertragungslange zu 48 cm.

Die Spannstahlspannungen in Tragerangsrichtung, die sich aus der ABAQUS-
Vergleichsrechnung ergeben, sind in Bild 6.52 festgehalten. Es werden auch hierbei die
vier Laststufen gemal} Bild 6.47 verwendet. Zusatzlich ist jedoch noch — wie bereits bei
VB1 und VB2 — der Spannungsverlauf vor dem Aufbringen der auf3eren Belastung (LS 0)

aufgetragen.

Stahilspannungen mit ABAQUS fiir VB3

. LSO LG45 - == - - L5100

LS140 = = = LS180 |

1000 -

Spannstahlspannung in [MN/m?]

O 1 L L] ] ]

0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50

Tragerlange in [m]

Bild 6.52: Spannstahlspannungen aus der ABAQUS-Berechnung fiir VB3

Bild 6.52 zeigt, dass die Spannstahle nicht ins Flielfen kommen. Da sich die prinzipiellen
Kurvenverldufe des VB3 nicht von denen aus der Berechnung VB2 unterscheiden, wird

auf Abschnitt 6.4.4 verwiesen. Die Krafteintragungslange zur Laststufe LSO ergibt sich zu

"3 Dieser Unterschied in der Einleitungslénge lasst hierbei bereits die Vermutung aufkommen, dass
der Trager voraussichtlich in der linken Tragerhalfte versagen wird.
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ca. 50 cm, was gut mit den beobachteten Verbundldangen von 45 cm bzw. 50 cm des

Versuches Ubereinstimmt.

6.7.5 Verbundspannungen an der Stahloberfliche

Uber die dimensionsbehaftete Formel GI. (6.70) nach Abschnitt 6.3.5 lassen sich aus den

Spannstahlspannungen die Verbundspannungen auf analytischem Weg bestimmen.

Verbundspannung mit ABAQUS fiir VB3
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Bild 6.53: Auswertung der Verbundspannung fur den VB3 nach G/, (6.10)

In Bild 6.53 sind die Ergebnisse fir die bereits besprochenen finf Laststufen grafisch
wiedergegeben. Die Verbundspannung im Krafteinleitungsbereich ist auch hier tUber alle
Laststufen hinweg gleich und stimmt fast mit dem zweiten Versuchbalken tberein. Auch
hier wird das Anfangsmaximum in einer Entfemung von 3 mm von der Flanschstimseite
erreicht. Im Unterschied zu VB2 hat bei VB3 das Maximum bei 3 mm eine Grol3e von 7,1
MN/m? statt von 7,3 MN/m?. Der absolute Maximalwert von 70,5 MN/m? wird innerhalb des
Diagramms zu LS 180 in n&chster Umgebung des Biegerisses erreicht, der sich unterhalb

der Krafteinleitungsflache befindet.
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6.7.6 Betonspannungen und zugehdrige Trajektorien

Die Hauptspannungsbilder des Tragers VB3 sind in Bild 6.54 und Bild 6.55 dargestellt. Die
Spannungen werden jeweils zu den vier Laststufen LS 0, LS 45, LS 100 und LS 180
illsutriert. Der Spannungsveriauf von LS 140 befindet sich zwischen den beiden Stufen LS
100 und LS 180 und unterscheidet sich nur unwesentlich von Laststufe LS 100. Far die
tendenziellen Veranderungen der Trajektorienneigungen ist es sogar ausreichend die
Zeitschritte LS 45, LS 100 und LS 180 zu betrachten. Die Trajektorienveriaufe zu LS O
stimmen prinzipiell mit denen der Vergleichsrechnung VB2 iberein und werden daher
nicht mehr explizit abgedruckt. Es sei zuséatzlich auch auf den Abschnitt 6.4.6 von VB2

hingewiesen.
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Bild 6.54: Hauptzugspannungen von VB3 in [MN/m?; a): LS 0; b): LS 45; ¢): LS 100; d): LS 180

Der typische Zugspannungsveriauf des Vorspannungszustandes (inklusive Eigengewicht)
ist zum Zeitpunkt LS 0 deutlich zu erkennen (siehe Bild 6.54). Es zeigen sich
erwartungsgemald die maximalen Zugspannungen im Mittelbereich der Trégerstimseite.
Die maximale Zugspannung betragt mit 0,83 MN/m? etwa nur 30% des rechnerischen
Festigkeitswerts und liegt dartber hinaus noch unterhalb des berechneten
Spannungswerts von 7,175 MN/m? des zweiten Versuchbalkens. In erster Linie ist dieser
Unterschied auf die geringeren Spannkrafte des dritten Versuchtragers zurtickzufuhren.
Bei Belastungsbeginn zeigen sich zu LS 45 die maximalen Zugspannungen im mittleren
Abschnitt des unteren Stegs, sowie um die ,Risswurzeln®. Die Zugspannungen innerhalb
des Stegs weisen ebenfalls eine Erhéhung auf. Dies zeigt schon zu LS 45 den
zukinftigen Entstehungsbereich des Schubrisses an. Der Bereich vergrofRert sich
weiterhin bis zur Laststufe LS 100". Das Fortschreiten der Biegerisse kommt auch bei
diesem Diskretisierungsmodell an der Unterkante des oberen Flansches zum Stehen. Die
letzte Laststufe LS 180, die aus den bereits genannten Grunden in Wirklichkeit nicht
auftritt, Iasst gut erkennen, dass sich hauptsachlich im mittleren Abschnitt des Schubrisses

die Zugspannungen im Allgemeinen wieder abbauen.

e Hauptdruckspannungen:

8, Min, In-Plane Principal
(Ave. Crit.: 75%)

) Die nicht dargestellte Laststufe LS 140 weist im Steg einen noch grofieren Zugspannungsbereich
auf.
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Bild 6.55: Hauptdruckspannungen von VB3 in [MN/m?; a): LS 0; b): LS 45; c): LS 100; d): LS 180

Auf den ersten Blick erkennt man, dass die Druckfestigkeit eines B45 bei keiner Laststufe
erreicht wird. Daher spielen wieder die Hauptzugspannungen und nicht die Hauptdruck-
spannungen bei der Versagensanalyse die ausschlaggebende Rolle. Nachdem sich die
gleichmalige Spannungsverteilung des Vorspannungszustandes LS O (unten Druck,
oben Zug) umgekehrt hat, treten generell die maximalen Druckspannungen vormehmlich
im mittleren Abschnitt des oberen Flanschs auf und dort wiederum nahe der
Krafteinleitungsflache. Mit zunehmender Auflast wachsen zunehmend auch die Betrage
der Druckspannungswerte entlang der Verbindungslinie Lastplatte/Auflager an. Sie
unterschreiten jedoch nicht einmal zur Laststufe LS 180 einen Spannungswert von ca. -20

MN/m?
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Bild 6.56: Zugtrajektorien fir den VB3; a): LS 45; b): LS 100; c): LS 180

Die Trajektorienplots der Hauptzugspannungen der Laststufen LS 45, LS 100 und LS 180
sind in Bild 6.56 wiedergegeben. Man kann auch in diesem ABAQUS-Modell die Lage der
Biegerisse Uber die unregelmalligen Orientierungen zuordnen. Die hohen
Zugspannungen im Zwischenbereich von Auflager und Lastangriff sind ebenso
unverkennbar. Beim Vergleich der letzten Laststufe (LS 180) mit den beiden friiheren ist
des weiteren auffallig, dass der untere Flansch — immer naher bis an das Auflager hin —
grolRe Zugspannungen Ubertragen muss. Dies ist nicht alleinig auf das ansteigende
Biegemoment des Tragsystems zurlickzuflhren. Vielmehr wachsen die Zugspannungen
des Betons in den Umgebungen der Biegerisse an, denn in diesen Zonen werden die
Stahlspannungszuwdachse der gerissenen Betonabschnitte Gber Verbundspannungen in

den umgebenden Beton eingeleitet. Die im Endbereich der beiden Flansche vorhandenen
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Zugspannungen minden an der Tragerstimseite in den diinneren Steg und begiinstigen
somit in Stegmitte die Entwicklung eines Horizontalrisses. Zumindest flihren sie jedoch an

der Tragerstimseite zu einer Spannungserhdhung.
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Bild 6.57: Drucktrajektorien fir den VB3; a): LS 45; b): LS 100; ¢): LS 180

Wie anhand der Drucktrajektorien von Bild 6.57 deutlich wird, verliert der ,mittlere”
Neigungswinkel der Trajektorien zwischen der Laststufe LS 100 und LS 180 deutlich an
Wert. Auch hier werden folglich die Neigungen nach erfolgter Schubrissbildung immer
geringer und orientieren sich mehr und mehr an der Tragerlangsachse aus. Dieser
modellbedingte Effekt ist in Abschnnit 6.5.5 ausfuhrlich erklart. Weniger gut
wahrzunehmen ist jedoch, dass die mittlere Trajektorienneigung von LS 45 bis zu LS 100
steiler wird. Bestimmt man auch hier die Trajektorienwinkel im Mittelpunkt der

Verbindungsgeraden von Auflagerkante und Lastplattenkante (siehe auch weiter oben),
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so ergibt sich flr LS 45 ein Winkel von annahernd 33° gegenliber der Horizontalen, bei LS
100 ein Winkel von etwa 36° und schliellich bei Erreichen von LS 180 eine Neigung von
nur 23°.

6.8.7 Betondehnungen

Die Verteilung und die Anordnung der Beton-DMS kann dem Abschnitt 3.5 entnommen
werden. Hierbei wurden innerhalb des Steges Rosetten verwendet, um die
Betondehnungen des dritten Versuchtragers (VB3) in drei unterschiedlichen Richtungen

messen zu kénnen, die wahrend des Versuches jedoch ausgefallen sind.

Quer 1 Quer?

VB3-LSBO | i

Bild 6.58: Anordnung von ,Querschnitt” 1 und ,Querschnitt 2

Die Dehnungszustdnde werden 25 cm (Querschnitt 1) und 40 cm (Querschnitt 2)
dargestellt (siehe Bild 6.58).

In Bild 6.59 und Bild 6.60 sind die Hauptdehnungsveraufe der ABAQUS-Berechnung fiir
den Querschnitt 1 und den Querschnitt 2 nebeneinander abgebildet. Die vier Kurven
gehoren jeweils den Laststufen LS O, LS 45, LS 100 und LS 140 an. Es gilt zu beachten,
dass im eigentlichen Sinne die Bestimmung der Betondehnungen im Bereich von
gerissenen Querschnitten aus mechanischer Sicht keinen Sinn mehr macht. Somit nimmt
man im Allgemeinen besser die Rissbreite als Bezugsgréfle. Die Berechnung
entsprechender Betonspannungen Uber die Kenntnis der Betondehnungen macht hierbei
(zumindest in Rissquerrichtung) ebenfalls wenig Sinn. Doch gerade durch die hohen

Dehnungsbetrage lassen sich gerissene Balkenbereiche gut lokalisieren.

Das Bild 6.59 zeigt die Hauptzugdehnungen (£4) des Betons. Es lasst sich beobachten,

dass die Hauptzugdehnungen am Ubergang zwischen Flansch und Beton sehr schnell an
Grofie hinzugewinnen. Bei einem Dickenverhéltnis von Flansch/Steg von 3,3 ist das kaum

verwunderlich. Im  Vorspannungszustand (mit Eigengéwicht; LS 0) sind die
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Hauptzugdehnungen ber fast die gesamte Querschnittshéhe (,1“ und ,2%)
verhaltnismalig klein. Zur Laststufe LS 45 nehmen die Zugdehnungen innerhalb des
Stegs zur Laststufe LS O flr beide Querschnitte einen anndhernd konstanten Wert von ca.
0,01% an. Mit steigender Auflast nehmen die Zugdehnungen des Stegs zu. Vor allem gilt
das fur den Querschnitt nahe an der Auflagerflache. Der Verdauf bleibt dort zunachst
annahemd konstant (bis LS 100). Jedoch ist mit Laststufe LS 140 ein mehr oder weniger
sprunghafter Anstieg der Dehnungen ami unteren Stegende festzustellen. Ein Indiz dafr,
dass sich an dieser Stelle ein Riss entwickelt bzw. entwickeln wird (vgl. Abschnitt 6.7.3).
Diese ,Dehnungsspitze” ist fir Querschnitt 2 ausgepragter als fur Querschnitt 1. Das
bedeutet, die Rissausbreitungsrichtung l&uft von rechts nach links. In Querschnitt 2 betragt

dieser Zuwachs bereits das Siebenfache der restlichen Stegdehnungen.

Der Verauf der Hauptdruckdehnungen (¢2) des Betons ist dem

Hauptzugdehnungsverauf ahnlich (sieche Bild 6.60). Der lineare Verauf der
Druckstauchung infolge der Tragervorspannung (LS 0) ist gut zu erkennen, mit 0,015% an
der Balkenunterkante fir den Querschnitt 2 und einem betragsmafig nur geringfugig
kleineren Dehnungswert fiir den Querschnitt 1. Wahrend der Belastung des Tragers sind
die Betonstauchungen im Steg grofier als in den Flanschen und steigen mit zunehmender
Belastung ebenfalls an. Der 6rtlich begrenzte Druckdehnungsanstieg am unteren Ende
des Stegs ist, selbst wahrend der Laststufe LS 140, bei beiden Querschnitten (,1“ und ,2)
weniger ausgepragt als es im Vergleich mit den Hauptzugdehnungen der Fall ist, denn die
Risse weiten sich sinngemaf nur in Richtung der Hauptzugdehnungen und nicht in
Richtung der Hauptdruckdehnungen. Betrachtet man die Dehnungskurve des
Querschnitts 2 zur Laststufe LS 140, so lasst sich fiir den unteren Flansch beobachten,

dass seine Stauchung (nur) nach oben hin abnimmt.

Sornit kann gefolgert werden, dass der ,Schubverbund” Flansch/Steg des Querschnitts 2
bereits bei LS 140 merklich geschadigt sein muss. Zwar reicht der flanschparallele Riss zu
diesem Zeitpunkt noch nicht bis an den Querschnitt 2 heran, doch héngt das nur damit
zusammen, dass ,Kleinstrisse” (kleiner als ungefahr 0,7 mm) im Rissplot dieser Laststufe
nicht abgebildet wurden. In mathematischer Hinsicht erfolgt eine Beeinflussung jedoch
friher als das Rissbild vermuten lasst. Auch dies stiitzt die obige Behauptung, dass der
Trager die Belastungsstufe LS 180 (in Wirklichkeit) erst gar nicht erreicht und schon zuvor

versagt.
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Betonhauptdehnungen £ 1 mit

Betonhauptdehnungen & 1 mit

ABAQUS, fiir Querschnitt 2

ABAQUS, fiir Querschnitt 1

L8dE wwvwicas

LS 140 |

LS 100

LS 45 <- vrmns

- LSO

N
r

LS 140

LS 100

LSO -

0€0

G20 020 GL'0 010 G0'0
[w] ur syesIBUNUSYEG UOA pUB)SqY

— ! | D —. | . e

0€0

Gco 00 G0 010 G00
[w] uy sy18sI8UNUBYEG UOA pUB)SqY

Betondehnung in [-]

Betondehnung in [-]

Bild 6.59: Hauptdehnung &, mit ABAQUS fir VB3
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Betonhauptdehnungen ¢ 2 mit

Betonhauptdehnungen ¢ 2 mit

ABAQUS, fiir Querschnitt 2
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Bild 6.60: Hauptdehnung &, mit ABAQUS fiir VB3
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In Bild 6.61 sind abschliefend die Neigungswinkel der Hauptdehnung &4 (bezigl.

Horizontalachse) fur die zwei Querschnitte ,1 und ,2" zu den Zeitpunkten LS 45, LS 100
und LS 140 eingezeichnet. Beiden Diagrammen ist gemeinsam, dass die Neigungswinkel
von der Tragerunterseite bzw. der Trageroberseite nach oben bzw. nach unten ansteigen.
Wahrend sich am auflagemahen Querschnitt (Querschnitt 1) Uber die gesamte Steghdhe
und zu allen Lastschritten ein anndhernd konstanter Winkel von ca. 42,5° einstellt, ist er
etwas weiter vom Auflager entfemt (Querschnitt 2) etwas kleiner und erreicht dort tGber
den Steg nur einen Wert von ca. 40°. Fir Querschnitt 2 und Laststufe LS 140 ist

anzumerken, dass die Neigung der Dehnung ¢4 am Ubergang zwischen unterem Flansch

und Steg auf einen Wert von 32,5° abgefallen ist und sich auch die Ubrigen

Neigungswinkel gleichsinnig verandem, wenn gleich weniger gravierend.

Hauptdehnungsneigung Hauptdehnungsneigung
@ = mit ABAQUS, fiir @ « mit ABAQUS, fiir
Querschnitt 1 Querschnitt 2
Al s LS 100 — LS 140 | | T LS 100 — LS 140
.30 : w gy 0.30
\" 3
T 0.45 - | \ - E 025 -
3 02 2 020
L L
5o § o4
= ©
[aa] a
S 0.1 S 0104
D e
3 kS
é 0.45 é’ 0.05 + -
0. @8————————— 0.00 11—
5 0 5101520 25 30 35 40 45 0 5 10 1520 25 30 35 40 45
Neigungswinkel in [Grad] Neigungswinkel in [Grad]

Bild 6.61: Neigungswinkel der Hauptdehnung &1 mit ABAQUS fur VB3
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7 Vorschlag fur eine Bemessung

7.1 Grundlagen

Mit der vorliegenden Untersuchung sollte der Auflagerbereich von vorgespannten
Tragern mit sofortigem Verbund Uberprift werden. Ausgangspunkt war eine erneute
Diskussion der so vorgefertigten Spannbeton Hohlkérperdecken.

Nach den vorliegenden Untersuchungen ist prinzipiell davon auszugehen, dass bei
solchen Tragsystemen und vergleichbaren Doppel-T-Tragern ohne Schubbewehrung
ein plétzliches Betonzugversagen (vgl. Bild 3.12) zum Systemversagen flhren kann.

Ursache ist die Uberlagerung von Zugspannungen aus der Einleitung der
Vorspannkraft mit solchen aus einer auBeren Belastung. Bei einem eventuellen
Ubergang vom Zustand | in den Zustand Il kdénnen zusatzliche
Verbundspannungen zwischen den Rissen hinzukommen, wenn sich solche in
Auflagernéhe ausbilden (siehe z.B. Bild 6.21, Bild 6.22).

Stark vereinfacht lassen sich die zugehérigen Zug- u. Druckkréfte in Form von
Trajektorien bzw. durch statisch unbestimmte Fachwerke, abhangig vom Grad der

Vorspannung, wie in Bild 7.1 zusammengefasst, darstellen (vgl. dazu [37]).

Daraus ist leicht zu erkennen, dass sich Zugspannungen aus der Einleitung der
Vorspannkraft mit solchen aus der duBeren Beanspruchung und beim Ubergang in
den Zustand Il aus solchen bei der Rissbildung Uberlagern kénnen.

Analog dazu wird im Modelcode des CEB, Abschnitt 6.9.11 [32] bei der Spannkraft-
Einleitung prinzipiell ein Spalling, Splitting und Bursting unterschieden d.h. eine
Querzugspannung an der Tragerstirnseite, Spaltzugkrafte aus der Krafteinleitung der
Vorspannstdbe und ein Moment aus den Vertikalkomponenten der Zug- und
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Druckbeanspruchung (vgl. die Punkte 1,2,3 in Bild 7.1). Letzteres halt der

Spannkraft- Exzentrizitat relativ zur Tragerschwerlinie das Gleichgewicht.

Vorspannung Beanspruchung durch
duBere Last

Bild 7.1:  Trajektorien — Fachwerkanalogien (statisch bestimmt und unbestimmt)
- Rissbildung fiir Vorspannung und &ulere Beanspruchung

Als entscheidend wird aus den vorstehenden Untersuchungen das plotzliche,
unangekiindigte Systemversagen durch Uberschreiten der Betonzugfestigkeit bei
fehlender Bligelbewehrung erkannt. Die Bemessung muss ein solches mit Sicherheit
verhindern. Vergleichsebene fur Widerstand und Einwirkung kann nicht die Ebene
von Q und M, N sein, sondern allein die Ebene der maximalen schiefen
Hauptzugspannungen. Ein entsprechender Abstand auf der Widerstandsseite gegen

jedwede Einwirkung ist vorzusehen.
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Fir die Bemessung muss mithin gelten:

G F(Q.M )7, V(Q.M )y, Z7,]< La0e

M
wobei die Indizes

F  die &ufBere Einwirkung
V  die Einwirkung der Vorspannung und
Zg die Einwirkung der Vorspann-Einleitung

bezeichnen.

7.2 .Spaltzugspannungen am freien Rand infolge Vorspannung

In Anlehnung an Ruhnau/Kupfer [10] und CEB-FIP [32] sollte man zur Sicherung der
Vorspanneinleitung vor dem Autbringen der Last — danach nicht mehr notwendig —
Hauptzug-spannungen senkrecht zum freien Rand mit etwa

7, =M ol Gl. (7.1)
0,51, 051 b

ansetzten. Eine sehr viel genauere Abschatzung ist weniqg sinnvoll, da die maximale
Spannung von der Ubertragungslange der Vorspannung und damit der
Stahlprofilierung abhangig ist und im Gbrigen eine gewisse "Plastifizierung", d.h. ein
Abbau der Spitzenspannung an der héchstbeanspruchten Stelle zu Gunsten einer
Verschiebung des Spannungsblockes wohl méglich ist. Im Ubrigen erfolgt spatestens
nach dem Einbau bereits durch das Eigengewicht ein Abbau der vertikalen
Zugspannungen, wie die hier durchgefihrten Berechnungen (siehe z.B. Bild 6.23
oder Bild 6.54) zeigen und von Ruhnau/Kupfer [10] festgestellt worden ist.

7.3 Hauptzugspannungen unter Vorspannung und Last
7.3.1. Einwirkungen - Vorspannung und duBere Last

Die Einwirkungen wird man zuné&chst im Ublichen Koordinatensystem x,y mit den
Spannungskomponenten 7,0 ermitteln, Anteile aus F,V,E unter Berlcksichtigung
unterschiedlicher y-Werte addieren und mit der Summe von 1 und o schlief3lich die

gréBte Hauptzugspannung bestimmen.
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o =1/2 o;i\/[ZaXTM{ > r]z Gl. (7.2)

¢ Einleitung der Vorspannkraft
Am Stahlelement des Spannstahls gilt zunachst die Gleichgewichtsbedingung:

T, dx=%‘:dx Gl. (7.3)

X
Danach muss das Maximum von o bei T = 0 liegen und das Maximum von 1 beim

Wendepunkt von o.
A T

o

Bild 7.2: T- G Zusammenhang

Genauere zweidimensionale Untersuchungen haben gezeigt, dass die
Spannungseinleitung in den Beton nach der E-Theorie sehr rasch, zu einer fast
"dreieckformigen" Verbundspannung Uber eine Einleitungslange |; erfolgt. Mit
hinzutretenden  unvermeidbaren  Kriech- und  Schwindeffekten, sowie
Mikrorissbildung, erfolgt eine zunehmende "Plastifizierung" bei Annéherung an den
Zustand ll. An die Stelle der elastischen Verteilung tritt eine eher rechteckférmige
(vgl. Bild 7.2). Aus FE- Berechnungen unter Zuhilfenahme von experimentell in
Ausziehversuchen bestimmten t-0 Beziehungen [u.a. 36] ist weiter bekannt, daB je
nach Durchmesser der Vorspanndréhte resp. ihrer Profilierung und dem
"Plétzlichkeitsgrad " der Kraftaufbringung Eintragungslangen l; von etwa 40-80 cm,
wirksam sind. Hinreichende empirische Untersuchungen liegen vor.
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Flr die Krafteinieitung kann also die Beziehung angesetzt werden:

—_— . Z
¢ Drx-1,

Gl. (7.4)

Dabei bezeichnet o den Anteil der in den Steg einzuleitenden Vorspannkraft am

Schnitt
Ubetragungslange kann nach DIN 4227 angenommen werden.

zwischen Steg und Flansch beim Ersatz— Doppel-T-Trager. Die

e Spannungen infolge Last und Vorspannung am Trager

Es gelten die bekannten Beziehungen:

o, =Y [Z +M"]
v = Iv| T,
%%

QACS . Gl. (7.5)
=Y Jv-tx,

M
O = V¢ WF

o Gl. (7.6)

T, =Yy O S
F FJW

wobei ,st”, wie obern erlautert, den Steganschnitt oberhalb des unteren Fiansches

bezeichnet.

7.4 Bemessung — Versuchsauswertung und Sicherheitsbeiwerte

Aus den Versuchen VB2 und VB3 ergeben sich an den Stellen x = |;; die in folgenden
Tabellen angegebenen Beanspruchungen im Augenblick des Versagens.

TE Oy Ty OF j TF
{ [MN/m2] [MN/m2) [MN/m2] [MN/m2] [MN/m2] 1
VB2 0,70 -3,80 0 3,78 2,88 }
VB3 0,68 -3,90 0 3,77 2,98 j

(es wurde fiir o ein Wert von 0,3 zugrunde gelegt)

Tabelle7.1
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Trager O A —
[MN/m2]
BBZ ‘ 3,56 I 1,26
’ VB3 ‘ 3,59 1,27
(Eintragungslange fiir die Vorspannung wird nach CEB resp. DIN 4227 zu 70 cm bestimmt)
Tabelle?.2

Die Auswertung soll zeigen, dass die nach der vorgeschlagenen Bemessung
ermittelten Hauptzugspannungen beim Versagen tatséchlich in etwa den im Versuch
aufgetretenen Zugspannungen resp. Zugfestigkeiten entsprechen. Die rechnerischen
Hauptzugspannungen liegen etwa 26% uUber den im Versuch beim Versagen
gemessenen. Die Bemessung ist also geeignet die tatsachlichen auftretenden
Spannungen einigermafBen richtig vorauszusagen. Dies ist eine Bestatigung des

mechanischen Modells.

Es gilt also nun einen entsprechenden Sicherheitsfaktor auf der Materialebene yy
festzulegen. Dies soll im Folgenden in Anlehnung an Vorgaben und Normen erfolgen
ohne absolute Bindung an diese. Die endgultige Entscheidung mag bei den

einschlagigen Gremien liegen.

Nach Meinung der Verfasser erscheint unter den gegebenen Umsténden ein Wert

von ym = 2 als angemessen.

Dieser ergibt zusammen mit dem Sicherheitsbeiwert auf der Lastseite von 1,35 bis
1,5, wie er allgemein akzeptiert ist, ein Gesamtabstand zwischen Versuch und
einwirkender Last von 2,7 bis 3. Dies steht in Ubereinstimmung mit dem Abstand
zwischen Traglast im Experiment und erlaubter Einwirkung, wie er u.a. in
Zulassungen bei Fallen von schlagartigem Zugversagen ohne entsprechende

Bewehrung angestrebt werden.

Nur bei den im Werk maschinell gefertigten Hohlkérperdecken mit vielen

nebeneinander liegenden Stegen kénnte yy auf 1,5 reduziert werden in Anbetracht
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der geringeren Wahrscheinlichkeit, dass mehrer nebeneinander liegende gleich
hoch, extrem belastet werden ohne eine Méglichkeit zur weiteren Umiagerung.

Ein Ubergang in den Zustand Il darf in H3he des Spanngliedes erst in einem Abstand
L =2 1.5 I vom freien Rand erfolgen.
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8 Zusammenfassung und Diskussion

Im Rahmen dieses Forschungsberichtes sollte der Endbereich von im Spannbett
vorgespannten Fertigteiltrdgern untersucht werden, vor allem flr solche ohne Biigel-
bewehrung, wie dies u.a. bei Hohlplattendecken der Fall ist. Von besonderem Interesse
waren dabei die Auflagerzonen an den Tragerenden, in denen die Vorspannkrafte in den

Beton Uber Verbund-Spannungen eingeleitet werden.

Zur Erkundung des Tragverhaltens wurden umfangreiche rechnerische Analysen,
unterstitzt durch drei Experimente, durchgefuhrt. Der Verbund im Einleitungsbereich
konnte vereinfacht zweidimensional modelliert werden nach jlingst am Institut erschienen
Dissertationen von Akkermann [1] und Idda [36] und aufbauend auf friiher durchgefiihrten
rechnerischen Untersuchungen mit einer sehr aufwendigen Modellierung durch Hamada
[39] und Eibl et al.[40].

Eine Ergebnisanalyse zeigte, dass fir alle drei Trager sowohl im ungerissenen Zustand I
als auch im Zustand 1 bis zum Erreichen des Versagenszustandes die Einzelheiten des

Beanspruchungszustandes rechnerisch gut nachvollzogenen werden konnten.

Abschlie3end wurde ein Bemessungskonzept fur den in Frage stehenden Tragerend-
bereich vorgeschlagen. Einzelheiten, wie die endgultige Wahl von Sicherheitsbeiwerten

fir die Widerstandsseite, missen von den relevanten Gremien festgelegt werden.
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Notationsverzeichnis

Kleinerer Buchstabe mit einem Balken oberhalb zB.
GroRer Buchstabe mit einem Balken oberhalb zB.
Kleinerer Buchstabe mit einem Pfeil oberhalb zB.
GroRer Buchstabe mit einem Pfeil oberhalb zB.

Lateinische Buchstaben:

jo
o

Flache

Kontinuumselementflache

Kontaktflachenmatrix

Spaltzugbewehrung
Stirmzugbewehrung

Bewehrungsflache

o,¢ := Matrix
C,K = Matrix
S [ = Vektor
F.R = Vektor

Lastangriffspunkt/aulerer Hebelarm der resultierenden Betondruckkraft

Verzerrungs — Verschiebungsmatrix

Breite eines Bauteils
Rissprozesszonenbreite
Stegdicke

Stegdicke

Sekantenstoffsteifigkeitsmatrix

Sekantensteifigkeitsmatrix

Tangentensteifigkeitsmatrix

Betondeckung
Betonschadigung
Grenzkraft des Betons

Druckschéadigung
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di
ds
dv

Eo
Ec
Ew
Ecsi
Ecti
=

Esoﬂ i

feef
fem
fet.sp
fer

fetm

o
fy.d
Ges
Gt
Gy

Bauteilbreite

Lastplattenbreite
Ersatzprismenbreite

rechnerischer Stabstahldurchmesser
Energie/Steifigkeitsmodul
anféanglicher Steifigkeitsmodul
Drucksteifigkeitsmodul des Betons
anfanglicher Drucksteifigkeitsmodul
Sekantensteifigkeitsmodul
Tangentensteifigkeitsmodul
Anfangssteifigkeit in Radialrichtung
Steifigkeitsmodul i des Softeningbereichs

Ausmittigkeiten
Stoffmatrix

Kraft
Volumenkraftvektor

Zylinderdruckfestigkeit

uniaxiale Betondruckfestigkeit
Betondruckfestigkeit

Bemessungswert der Betondruckfestigkeit
biaxiale Betondruckfestigkeit

mittlere Betondruckfestigkeit
Spaltzugfestigkeit des Betons
Betonzugfestigkeit

mittlere Betonzugfestigkeit

Knotenkraftvektor

FlieRgrenze des Stahls
Sekantenschubmodul
Tangentenschubmodul
Bruchenergie
rechnerische Tragerhdhe

Flachentragheitsmoment um die y-Achse
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Msu
M.
Ni
Nu

inkrementelle Steifigkeitsmatrix
Elementsteifigkeitsmatrix

Verbundbeiwert

L.ange der Druckversagenszone
Verankerungslange

Verankerungslange flr gerade Stabe
Rissprozesszonenlange

charakteristische Elementlange
Verankerungslange (“development length”)
L.ange des Verbundelements/Lange des Kontinuumselements
Ubertragungslange

Wellenlange bei Verbundbeschreibung
Schnittmoment

Bruchmoment

Grenzbiegemoment auf die Stahlachse bezogen
Biegemoment um die z-Achse
Ansatzfunktion ,i*

Grenznormalkraft

Anzahl der Bewehrungsstabe
Rissoberflachenenergie

Auflast

Bruchquerkraft

Oberflachenlast Vektor

Vektor der duBeren Belastung
Radius der Glockenkurve
Radius des Bewehrungsstabes
statisches Tragheitsmoment
Transformationsmatrix

Zeit

Bezugszeit
Zeitschritt/Zeitdifferenz

elastische Formanderungsenergie
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u Knotenverschiebungsvektor

Au Verschiebungsinkrement

Vuk maximale Betondruckkraft beim Schub-Druck-Bruch
Vi reprasentatives Volumen

Vu Bruchquerkraft

w Rissweite

W1 Grenzrissweite

W, fiktive Rissbreite

Wrotfix Ubergangsrissbreite bei Wechsel zum fixierten Riss
X Betondruckzonenhdhe/Langeneinheit

Ax Langenabschnitt

Zr Stirnzugkraft

Zs Spaltzugkraft

Zs: Querzugkomponente der Stirnzugkraft

Zay Verankerungskraft

Zsy Grenzwert der Stahlzugkraft

Zy zu verankernde Zugkraft

z innerer Hebelarm

Griechische Buchstaben:

Qo Faktor fir Stirnzugbewehrung

oy Winkel beziiglich der Achse ,i"

R Vélligkeitsbeiwert

Oy Hilfsbeiwert beim triaxiaien Zugmodell

oy Hilfsbeiwert fiir die Ubertragungslange

Be Betondruckfestigkeit

Iof Hilfsbeiwert beim triaxialen Zugmodell

£ wis0 Betondruckfestigkeit eines 150 x 150 mm? Wiirfels

3 w200 Betondruckfestigkeit eines 200 x 200 mm? Wiirfels
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e

& coueff

A&con

&

Eer

Ectu

Er10
r.r, ,max

r.rres

Es

Anfangsschlupf
kritischer Schlupf

globaler Stahlverschiebungsvekter

Schlupf

Relativverschiebungsvektor

inkrementelle Verschiebung

aquivalente uniaxiale Dehnung

Rissdehnung

aquivalente uniaxiale Dehnung

Betondehnung bei maximaler Spannung
Betondehnung bei Ende der Entfestigung
Dehnungsdifferenz bei Druckzonenumschndrung
Dehnungsanteil beztiglich der Achse ,i“

kritische Rissdehnung

fiktive Rissdehnung

kritische Keilneigung

maximale Radialdehnung am Bewehrungsrand
Radialdehnung bei Ende der Entfestigung
Stahidehnung

Beiwert zur Bestimmung der biaxialen Betonfestigkeit
Schubreduktionsfaktor ,i*

Ausbreitungswinkel der Verbundspannung
Keilneigungswinkel

Schwellenwinkel

Trajektorienwinkel

Hauptdehnungswinkel

Winkel bezaglich der Achse ,i*
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i

Jr10

r.r . max

rr.res

Fehlerfunktion

Grenzbetondehnung

kritische Stahlspannung

Stahlspannung

Spannung beziiglich der Achse ,i*

maximale Radialspannung

maximale Radialspannung am Bewehrungsrand
Radialspannung bei Ende der Entfestigung
Stahlspannung

Stahlspannung

Verbundspannung

stahlparallele Kontaktzonenspannung
kritische Verbundspannung
Hauptdehnungsneigung

Keilneigung

Neigung der Betonrippen

Versatzmaf

Querkontraktionszahl {Poissonzahl)
Querkontraktionszahl bezlglich der Achse i

Querkontraktionszahl (Poissonzahl) des Stahls
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Trager VB 2

120

100 -

80 {-- --

60 -

Pressenkraft [KN]
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201 ¢

0 ¢ — - T . ‘ T T : —
0 0,001 0,002 0,003 0,004 0,005 0,006 0,007 0,008 0,009 0,01

Schlupf [mm]

Bild A1: Spanngleid-Schiupf am Tragerende bei Belastung
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o
\ N
~
2,
—e—"vorne links oben" §& -
—m— "vorne links mitte" | a

"vorne links unten" %

Pressenkraft [kN]

| —¢«— hinten links oben
—x— hinten links mitte

| —e— hinten links unten |

-0,01 -0,008 -0,006 -0,004 -0,002 0 0,002 0,004 0,006 0,008 0,01
Betondehnung [%]

Bild A2: Pressenkraft-Steg-Betondehnungs-Kurve 60 cm von der linke Trégervorderkante

SE Rl a
Lacauilag, b o 1

A\

| —e—vorne links oben | ¢ o C

—m— wvorne links mitte

A g aAR s
>

Pressenkraft [KN]

vorne links unten |

—¢«— hinten links oben

’ —#— hinten links mitte J

|| —e— hinten links unten

L T

-0,015 -0,01 -0,005 0 0,005 0,01 0,015
Betondehnung [%)]

Bild A3 Pressenkraft-Steg-Betondehnungs-Kurve 80 cm von der linke Tragervorderkante
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Pressenkraft [KN]

—o;vorne links c_>beh
—&@—vorne links mitte

] vorne links unten |

—>—hinten links oben

—¥—hinten links mitte
—a&— hinten links unten

-0,015

-0,01 -0,005 0 0,005

Betondehnung [%]

0,01 0,015 0,02

Bild A4: Pressenkraft-Steg-Betondehnungs-Kurve 100 cm von der linke Trégervorderkante

Pressenkraft [KN]

;6-vorne links oben ||
—@—vorne links mitte

vorne links unten
—»— hinten links oben
—3¥— hinten links mitte

—&— hinten links unten |

-0,02

ey

-0,01

T

-0,005 0

-0,015 0,005

Betondehnung [%]

0,01 0,015 0,02 0,025

Bild A5: Pressenkraft-Steg-Betondehnungs-Kurve 130 cm von der linke Tragervorderkante
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z
X,
b oxd ,
© p
.
.‘é i S =
@ i —&—vorne rechts oben
(/7] B .
o ; ——vorne rechts mitte
o i — — H
N X vorne rechts unten
‘ —¢— hinten rechts oben
i —¥—hinten rechts mitte
; —&— hinten rechts unten
-0,008 -0,006 -0,004 -0,002 0 0,002 0,004 0,006 0,008

Betondehnung [%]

Bild A6: Pressenkraft-Steg-Betondehnungs-Kurve 60 cm von der rechten Tragervorderkante

—#—vorne rechts oben

—@— vorne rechts mitte

Pressenkraft [KN]

vorne rechts unten |

—3¢— hinten rechts oben

—3k— hinten rechts mitte |

—@— hinten rechts unten |

-0,015 -0,01 -0,005 0 0,005 0,01 0,015
Betondehnung [¥%]

Bild A7: Pressenkraft-Steg-Betondehnungs-Kurve 80 ¢m von der rechten Tragervorderkante
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—420—
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g vorne rechts unten
—x— hinten rechts oben
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—e— hinten rechts unten |
N |
-0,02 -0,015 -0,01 -0,005 0 0,005 0,01 0,015 0,02
Betondehnung [%}]
Bild A8: Pressenkraft-Steg-Betondehnungs-Kurve 100 cm von der rechten Tragervorderkante
120
T .\.__.7*'5
3 3 N
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_g | | —m—vorne rechts mitte k. 3 .i |
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/)] 1
@ —3— hinten rechts oben 1
T
o —— hinten rechts mitte ——— ;
—@&— hinten recht unten :
-0,02 -0,015 -0,01 -0,005 0 0,005 0,01 0,015 0,02

Betondehnung [%]

Bild A9: Pressenkraft-Steg-Betondehnungs-Kurve 130 cm von der rechten Tragervorderkante



Anhang: Mefergebnisse 184

—e—30cm |

—m— 130 cm|
210 cm
’ | —%—290 cm

Pressenkraft [KN]

—%— 390 cm

L T —T e —T

-0,06 -0,05 -0,04 -0,03 -0,02 -0,01 0
Betondehnung [%)]

Bild A10: Pressenkraft-Betondehnungs-Kurve entlang des oberen Flansches
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Betondehnung [%]

Bild A11: Pressenkraft-Betondehnungs-Kurve entlang des unteren Flansches
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Trager VB 3

100

Pressenkraft [KN]

30 4

20 1

10 1

f—O—Scthpf~ans
|
|+Schlupf rechts
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0 0,001 0,002 0,003 0,004 0,005

Schlupf [mm]

Bild A12: Spanngleid-Schlupf am Tragerende bei Belastung
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_\H--‘"'ﬁ-.

:-4— 11=links unten horizontal

—@— P=links mitte horizontal |——

13=links oben horizontal
| —— M=links vorne vertikal
—3¥— I5=links mitte vertikal
v‘ —@— [6=links hinten vertikal

N
AN

Pressenkraft [KN]

[
ray

\ 4 d

D

T T T 1

-0,004 -0,003 -0,002 -0,001 0 0,001 0,002 0,003 0,004
Betondehnung [%]

Bild A13: Pressenkraft-Betondehnungs-Kurve der induktiven Wegaufnehmer im Steg

F—W:rechts unten Horizontal

~|—#—18=rechts mitte horiziontal |

I19=rechts oben horizintal

) ——110=rechts vorne vertikal

| —¥— I11=rechts mitte vertikal

4 | —@—112=rechts unten vertikal
———

Pressenkraft [KN]

— T T 1

0,002 -0,0015 -0,001 -0,0005 0 0,0005 0,001 0,0015 0,002
Betondehnung [%]

Bild A14: Pressenkraft-Betondehnungs-Kurve der induktiven Wegaufnehmer im Steg
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0,0008

0,0006 = —

0,0004 +— //
0,0002 +— -

Betondehnung [%]
o
%
|
[#5]
5

-0,0002 -
][—0— Versuéh
-0,0004 — | —@— Rechnung | .
-0,0006 / —
o
-0,0008 -—— o - : -

-0,001
Wegaufnehmer 11 bis 13

Bild A15: Vergleich der Betonstegdehnung in Trageriéngsrichtung von Versuch und Rechnung anhand der Wegaufnehmer 11-3

Anmerkung: Die Rosetten sind wahrend des Versuches ausgefallen.
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