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Vergleichende Untersuchungen zur Tragfahigkeit
durchstanzgefahrdeter Platten anhand verschiedener theoretischer

Berechnungsmodelle

Zusammenfassung

Die vorliegende Arbeit untersucht die Tragfihigkeit durchstanzgefahrdeter Platten-
Stutzen-Verbindungen mit rotationssymmetrischer Belastung bei Stahlbeton-Flachdecken
anhand von acht theoretischen Berechnungsmodellen. Diese Modelle werden beschrieben,
kritisch analysiert und sowohl untereinander als auch mit den normativen Regelungen
nach DIN 1045 und EC 2 Teil 1 verglichen. Um die praktische Anwendbarkeit beurteilen
zu konnen und den Rechengang darzustellen, wird jeder Berechnungsansatz auf ein

Beispiel angewendet.

Comparative studies into load capacity of slabs at punching failure from different
theoretic calculation models

Summary

The present paper examines the punching loads at failure of concrete slab-column-
connections under polari-symmetrical load with eight theoretical calculation models.
These models are described, critically analyzed and compared with each other as well as
with the standard specifications DIN 1045 and EC 2 Part 1. Each calculation is shown in

an example to be able to judge how it can be put into practice.

Etude comparative du poingonnement des dalles a I'aide de modéles théoriques

Résumé

La présente étude examine le compartiment des connections dalles-piliers
(poingonnement) a l'aide de huit méthodes théoriques de calcul. Aprés une description et
une analyse critique, une étude comparative des modéles avec les normes DIN 1045 et
Eurocode 2 part 1 est effectuée. Chaque modéle est illustré par un exemple qui permet

d'expliquer le déroulement des calculs et de juger l'application pratique des modeéles.
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1. Einfiihrung

Der vorliegende Forschungsbericht untersucht die Tragfihigkeit durchstanzgefahrdeter
Flachdecken, bei denen die Stiitzen rotationssymmetrisch belastet werden. Dazu werden
verschiedene theoretische Berechnungsmodelle vorgestellt, analysiert und miteinander

verglichen.

1.1 Begriffsbestimmung und Zielsetzung

Punktgestiitzte Stahlbeton-Flachdecken, also Deckén, die direkt ohne Unterziige auf
Stitzen ohne Stutzkopfverstarkung aufgelagert werden, finden im Wohnungs-, Biiro- und
Industriebau eine immer groBere Verbreitung. Der Grund dafiir ist in den vielen Vorteilen
dieser Bauart, wie z.B. geringer Schalungsaufwand und eine hindernistreie Untersicht der

Decke, zu suchen,

Fir die Bemessung solcher Flachdecken im Grenzzustand der Tragfahigkeit wird die
raumlich  wirkende,  kombinierte  Biege- und  Schubbeanspruchung  aus
Vereinfachungsgriinden meistens in je einen Nachweis fur die Biegetragfahigkeit und flir
die Schubtragfihigkeit aufgeteilt. Auf die Bemessung fur den Grenzzustand der

Gebrauchstauglichkeit wird hier nicht eingegangen.

Zur Bemessung der Biegetragfihigkeit stehen eine Vielzahl von Naherungslosungen, wie
z.B. von Grasser in [1] angegeben, zur Verfligung. Heutzutage diirfte allerdings in den
meisten Fallen ein FE-Programm zur Anwendung kommen. Damit ist eine effiziente
Bemessung, sowohi in Hinsicht auf die Ausnutzung der Baustotfe, als auch im Hinblick

auf eine rationelle Tragwerksplanung, gegeben.

Fir den Nachweis der Schubtragfihigkeit ist der normale, von der Balkentheorie
abgeleitete Schubnachweis nicht anwendbar, da sich durch die konzentrierte
Krafteinleitung ein raumlicher Spannungszustand ausbildet. Der hierbei aufiretende
Versagensmechanismus wird Durchstanzen genannt. Dabei wird durch die Stutzenkraft

ein kegelstumptformiges Stuck aus der Betonplatte herausgedriickt.

Bei Anwendung der geltenden Bauvorschriften, wie DIN 1045 [2] oder Eurocode 2 [3],
zeigt sich, daf} fur die Dimensionierung der Bauteile, insbesondere fur die Dicke der
Flachdecke, oftmals der Durchstanznachweis mafBgebend wird. Daher besteht flur die
Baupraxis ein grofles Interesse, die Tragfahigkeit auf Durchstanzen moglichst gut
auszunutzen, ohne ein erhohtes Schadensrisiko, das durch das schlagartige Versagen
(Bruch ohne Vorankindigung) wverstirkt wird, einzugehen. Daflir wird ein

Nachweisverfahren gesucht, das, wie bereits erwahnt, die Tragfahigkeit moglichst gut



ausnutzt, aber trotzdem einfach und schnell in der Anwendung ist, und alle baupraktisch

vorkommenden Fille abdeckt.

Ziel der vorliegenden Arbeit ist es nun, bekannte Berechnungsmodelle fur das

Durchstanzproblem in Bezug auf die folgenden Kriterien hin zu untersuchen:
® Das Durchstanzproblem soll moglichst wirklichkeitsnah dargestellt werden.

® Das Durchstanzproblem soll durch ein Modell in sich schlissig und widerspruchsfrei

abgebildet werden.
® Die Tragfahigkeit soll moglichst gut ausgenutzt werden.

e Die Berechnungsformeln zur Ermittlung der Durchstanzlast mussen handhabbar sein,
d.h. der Aufwand zum Fuhren des Tragsicherheitsnachweises in der praktischen

Anwendung muf sich in Grenzen halten.

Um eine Vergleichsmoglichkeit zu haben, werden die Regelungen nach DIN 1045 und
EC2 in Kapitel 2 kurz dargestellt.

Die Berechnungsmodelle werden zumeist an einem statischen Ersatzsystem abgeleitet. Da
damit die Guitigkeit einer Theorie von der Giiltigkeit des Ersatzsystems abhadngt, wird

dieses in Kapitel 3 besprochen.

In Kapitel 4 werden die verschiedenen theoretischen Berechnungsmodelle erlautert und
analysiert. Um die Berechnungsmodelle miteinander vergleichen zu konnen, werden
einheitliche Bezeichnungen gewihlt, die sich an den Vorgaben des EC2 orientieren.
Desweiteren werden alle Formeln auf gleiche Grundwerte der Materialeigenschaften
bezogen. AuBerdem sind alle Gleichungen einheitlich fur Rundstitzen und fur

Zweibahnenbewehrung (Netzbewehrung) mit konstanten Stababstanden angegeben.

In Kapitel 5 folgt eine vergleichende Untersuchung der Theorien in Abhangigkeit der in
die Berechnung eingehenden Parameter. Besondere Beachtung wird dabei der je nach
Theorie sehr unterschiedlichen Interpretation der wesentlichen Parameter fur die

Durchstanzbruchlast gewidmet.

Verwendete Umrechnungsformeln flir physikalische GroBen sind in Anhang A
zusammengestellt. Eine Auflistung der Bezeichnungen ist in Anhang B gegeben.



1.2 Auswahl der Berechnungsmodelle

Bei der Auswahl und Analyse der Berechnungsmodelle wird hier nur auf den Grundfall
des Durchstanzproblems eingegangen, d.h. es wird das Durchstanzen von Stiitzen mit
rotationssymmetrischer Beanspruchung bei Flachdecken betrachtet, die hinsichtlich
Belastung, Plattenausbildung und Bewehrungsanordnung keinerlei Besonderheiten
aufweisen. Insbesondere bedeutet dies, dal Vorspannung, Einflul von Aussparungen und

Stitzenkopfverstarkungen nicht beriicksichtigt werden.

Aufgrund der Fille von Veroffentlichungen zum Grundfall des Durchstanzens mufte
weiterhin  dahingehend eine  Auswahl getroffen werden, dal hier nur
Berechnungsmethoden analysiert werden, denen ein theoretisches Tragmodell zugrunde
liegt. Berechnungsformeln, die lediglich durch die statistische Auswertung von Versuchen
gewonnen wurden, wie z.B. die Arbeiten von Herzog [4], [5], von Elstner und Hognestad
[6] und von Whitney [7] werden nicht erfafit. Dies ist sinnvoll, da solche empirischen

Formeln folgenden Einschrankungen unterliegen:

¢ Die Formeln kénnen nur eine grobe Abschitzung der Durchstanzlast geben, da sie auf

den Gesetzen der Wahrscheinlichkeit beruhen.
e Es wird keine physikalische Erklirung fiir etwaige Abhédngigkeiten gegeben.

o Es kann fur eine statistische Auswertung nicht davon ausgegangen werden ,dal} alle
Versuchsergebnisse derselben Grundgesamtheit entstammen, was bedeutet, dal3 nicht

alle ausgewerteten Versuche automatisch miteinander vergleichbar sind.

e Es gibt kaum Versuchswiederholungen mit genau gleichen Parametern, um die

Schwankungen bei den Versuchsbedingungen erkennen zu konnen.

e Die Auswertungen gelten strenggenommen nur flr den durch Versuche abgedeckten
Wertebereich, so daB der Giltigkeitsbereich der Formeln nicht genau bekannt ist. Eine

Extrapolation ist daher nicht sinnvoll.
¢ Die Berechnungsformeln sind oftmals nicht einheitentreu.

Da ein Ziel bei der Konstruktion von Flachdecken darin besteht, ohne Schubbewehrung
auszukommen, wird in dieser Schrift bei der Beschreibung der Theorien nicht naher auf

Berechnungsansatze fiir Schubbewehrung eingegangen.



1.3 Berechnungsbeispiel

Um den Rechengang der einzelnen Theorien erldutern zu koénnen, wird jeweils die
Durchstanzlast im Bruchzustand fiir das Innenfeld einer Flachdecke (Bild 1.3-1) als

Beispiel berechnet. Die gewahlten Abmessungen sind Bild 1.3-1 zu entnehmen.

?0,40m

6,0m

6,0m

Bild 1.3-1: Abmcssungen der Flachdecke des Beispiels

Vorgaben Beispiel:
Beton C30/37
Betonstahl BSt 500 S, hoch duktil
Plattendicke h=27cm
Nutzhohe d=22cm (Mittelwert aus beiden Lagen)
Stitzendurchmesser dg,=40cm
Stutzweite L=L =L =6,0m
vorhandener Bewehrungsgrad der Biegezugbewehrung:
u=0,80% (jeweils in beiden Lagen)

Daraus ergeben sich folgende Materialkennwerte nach EC2:
f, =30 MN/m?
f, =500 MN/m?

Yi

E, = 32000 MN/m?
E, = 200000 MN/m?



2. Normregelungen

2.1 DIN 1045
2.1.1 Beschreibung der Normenregelung

Nach DIN 1045 ist eine rechnerische Schubspannung t, in einem Schnitt mit Radius
d

o +d . y I . . .
“T um die Stiitzenachse mit einer zuldssigen Schubspannung zu vergleichen. Die

Schnittfuhrung wird in Bild 2.1-1 verdeutlicht.

—* I b
dy
-d d -d
45° i i & ofi's
N e
| 20 e |
0, Ersatzstanzzylinder —
umriss

Stanzkegelumriss

Bild 2.1-1: Durchstanzkegel nach DIN 1045 |8]

Es ergibt sich fiir den Fall einer Rundstiitze ohne Schubbewehrung:

=13y, -/100-p-m-d-(d, +d)-k-1,, (2.1-1)
Um bei den Vergleichsrechnungen (Kap.5) einen kontinuierlichen Definitionsbereich zu
haben, wird die Beziehung

,r()” — O, 065 BO,627 ~ 070747 fiéﬂ’ (2 1_2)

WN —

die mit Hilfe einer Regressionsrechnung [9] aus DIN 1045 Tab.13 gewonnen wurde, in

Gleichung (2.1-1) eingesetzt.

Fiir den Beiwert zur Beniicksichtigung der Betonstahlsorte o, wird der Ansatz

f,
a =07 1+—2— (2.1-3)
’ 500MPa



aus [10] verwendet. Mit diesen Gleichungen und y = 2,1 erhlt man:

f
F =1428n|1+—=— |- Ju-d-(d, +d) k-2’ 2.1-4
[ SOOMPaJ Jied(dg +d)k £ (2.1-4)

mit: k=1,0 fiir Innenstitzen bzw. fir den hier interessierenden Fall der

rotationssymmetrischen Beanspruchung

Der rechnerisch ansetzbare Bewehrungsgrad ist begrenzt auf

,ugo,zs-oéck <1,5% (2.1-5)

v - yk

Es ist mindestens ein Bewehrungsgrad von 0,5% einzulegen. Auf diese letztgenannte

Regelung wird bei Vergleichsrechnungen verzichtet.

2.1.2 Beispielrechnung

Aus einer Berechnung flir das Beispiel aus Kap.1.3 ergibt sich:

-

30

pn=0,008 <0,25- —=0,0188

0,8-500
und: 1 =0,008<0,015

u

500 .
F = 1,4284:.(1+%)-,/0,008-0,22-(0,40+o,22)~1,0~3o"'°-’ =0.923 MN.

2.1.3 Bewertung

Die rechnerische Schubspannung t  entspricht der Hauptspannung o, an einem
StanzkegelumnB3 mit o =45" (Bild 2.1-1). Dem Ansatz nach DIN 1045 liegt als
Bruchkriterium ein Versagen der Hauptzugspannungen des Betons zugrunde Eine
Begriindung  hierfur ergibt sich daraus, daB mit Gleichung (2.1-2) die
Durchstanzbruchlast in etwa proportional zu f wird, was wiederum dem Ansatz fur die

Zugfestigkeit des Betons entspricht.

Kordina und Nolting [10] bemerken, da nach DIN 1045 nur dann eine ausreichende
Sicherheit gegen Durchstanzen erreicht wird, wenn zu dem hier beschriebenen Nachweis
nach Abschnitt 22.5 der DIN 1045 zusitzlich ein Nachweis der Biegetragfahigkeit geflihrt
wird. Die Vergleichsrechnungen in Kap.5 beschranken sich vereinfachend auf Gleichung
(2.1-4).
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Versuchsnachrechnungen von Kordina und Nélting [10] wie auch von Schaefers [11]
zeigen, dal3 die Sicherheiten, die man mit dem Nachweis nach DIN 1045 erhalt, sehr stark
streuen. Dies diirfte mit ein Grund sein, nach neuen Losungen flir ein Nachweiskonzept

gegen Durchstanzen zu suchen.

Als Vorteil ist zu werten, dall das Nachweisverfahren nach DIN 1045 einfach und fur alle

nur denkbaren durchstanzgefahrdeten Konstruktionen anwendbar ist.

Stiglat [12] erwahnt, "daB sie (die Berechnung der Durchstanzlast nach DIN 1045,
Anm.d.Vert)) leistungsfahig ist. Auf die stillen Resefven, die ste enthilt, sollten wir nicht
verzichten. Sonst muliten wir, bei einer verscharften Untersuchung, auch die Einfliisse
aus Langendnderung, ungleichen Feldweiten und Lasten usw. ungleich stirker beachten
als bisher, da sie infolge der daraus entstehenden Zusatzmomente zu einer Abminderung
der bei Innenstiitzen vorausgesetzten zentrischen Durchstanzlasten flihren" Diese

Problematik solite bei den folgenden Betrachtungen immer zusitzlich beachtet werden.

2.2 Eurocode 2
2.2.1 Beschreibung der Normenregelung

Nach EC2 ist der Schnitt zur Bestimmung der vorhandenen Schubspannung im Abstand
1,5-d um die Stitze herum zu fithren (Bild 2.2-1). Diese rechnerische Schubspannung ist

mit einer zuldssigen Schubspannung zu vergleichen.

— Biegebewehrung

, 15d , / , 15d

Bild 2.2-1: Durchstanznachweis nach EC2
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Es ergibt sich fiir den Fall einer Rundstiitze ohne Schubbewehrung:

Fu:%(1,2+4O~u)-d~7r~(d&+3-d)-rM (2.2-1)

Bei der Schnittfiihrung um eckige Stiitzen werden die Ecken abgerundet, wie Bild 2.2-2

zeigt.

Bild 2.2-2: Kritischer Rundschnitt um Lasteinleitungsflichen nach EC2
Mit der Beziehung 7, =1,2-1,5-0,09- fclk'l nach [13] folgt:

F = O,162-Tt%-(l,2+40-u)-d-(d5l +3-d)- £ (2.2-2)

mit k:  Faktor zur Beriicksichtigung der absoluten Plattendicke
k=1,6-d>10mitdinm

und B:  Faktor zur Beriicksichtigung der Auswirkung von Lastausmitten
B = 1,00 fur rotationssymmetrische Beanspruchung

3 = 1,15 fur Innenstiitzen

Der rechnerisch ansetzbare Bewehrungsgrad ist begrenzt auf:

1L<1,5%

Mindestens ist ein Bewehrungsgrad von 0,5% einzulegen. Zusitzlich ist ber der
Biegebemessung ein Mindestbiegemoment zur Berucksichtigung ausmittiger Belastung
anzusetzen. Auf die beiden letztgenannten Regelungen wird bei Vergleichsrechnungen

verzichtet.



2.2.2 Beispielrechnung

Mit den Werten aus dem Beispiel Kap.1.3 errechnet man:

w=0,8% < 15%

k=16-0,22=138210
1'\

F,=0,162.7. 255

1,0

>

+(1,2+40-0,008)-0,22-(0,40 +3-0,22) - 30" =

=0,774 MN fiir = 1,00 (rotatianssymmetrischer Fall)
Fur Innenstiitzen erhalt man mit B = 1,15
F,=0,673 MN

Im weiteren Verlauf wird von f = 1,00 ausgegangen.

2.2.3 Bewertung

Das Nachweiskonzept nach EC2 geht von der Schubtragfahigkeit nicht-schubbewehrter
Betonquerschnitte aus. Es fehlt demnach ein wirklichkeitsnahes. physikalisch
begriindbares Tragmodell fir das Durchstanzproblem. Deshalb erhalt man brauchbare

Ergebnisse nur durch Anpassung an Versuchswerte.

Die Annahme des kritischen Schnitts in einem Abstand von 1,5-d um den Stiitzenrand
wurde aus der britischen Stahlbetonnorm [14] ibernommen. Dies bewirkt, daf3 die
rechnerischen Schubspannungen kleiner als nach DIN 1045 sind. Trotzdem ergeben sich
aufgrund sehr niedriger zuldssiger Schubspannungen kleinere Durchstanzbruchlasten als
nach DIN 1045 (vgl. Kap.5).

Interessant ist die Tatsache, dal im Gegensatz zu DIN 1045 auch einer unbewehrten
Betonplatte ein Durchstanzwiderstand zugerechnet wird, was durch das additive Glied

von 1,2 in Gleichung (2.2-1) erreicht wird.

Als vorteilhaft ist zu werten, daf dieses Nachweiskonzept auf alle durchstanzgetihrdeten

Konstruktionen angewendet werden kann und sehr einfach in der Anwendung ist.

13



3. Statisches Ersatzsystem

3.1 Beschreibung des Ersatzsystems

Weil eine gesamte Flachdecke eine sehr komplexe Einheit darstellt, die zudem
versuchstechnisch nur mit grolem Aufwand untersucht werden kann, schneidet man aus
einer Gesamtdecke einen Teil heraus, und fiihrt Versuche und theoretische Ableitungen

an diesem Platten-Ersatzsystem durch.

Das Momentenbild einer Flachdecke unter den Vorahssetzungen der Rotationssymmetrie
von Belastung und Geometrie beziiglich einer Stiitzenachse, d. h. gleiche Stitzweiten in

x- und y-Richtung und konstante, gleichmaBige Belastung, zeigt Bild 3.1-1.

O O

T
4

e S |

O
O

—e

Bild 3.1-1: Momentenbild einer Flachdecke [ 13]

Um nun e einfaches Ersatzsystem zu erhalten, trennt man die Platte an der Stelle auf, an
der das Radialmoment null ist. Dies ergibt genahert einen Kreis mit Durchmesser D um
die Stiitzenachse (vgl. Bild 3.1-1 und 3.1-2). Als Ersatzsystem erhalt man eine Kreisplatte

mit Durchmesser D, bei der am Plattenrand die Querkraft q, wirkt.

Zur weiteren Vereinfachung wird auch die auf der Platte verbleibende Gleichlast dieser
Querkraft zugerechnet, so dafB3 gilt: F, =n-D-q, (Bild 3.1-2). Dadurch 4ndert sich der

Hebelarm dieser Last und somit die Momentenverteilung in der Platte. Deshalb ist die

letztgenannte Vereinfachnung nur sinnvoll, wenn die Belastung der Platte gering ist.



Randlast + Gleichlast

qr nur Randlast

u

Bild 3.1-2: Ersatzsystem fiir rotationssymmctrisches Durchstanzproblem [21]

Die GroBe des Durchmessers D der Ersatzplatte hdngt nach [16] ab von der GroBe der
Querdehnzah! v, vom Stitzweitenverhiltnis LJ/L, und von einer Momentenumlagerung
beim Ubergang des Stahlbetons von Zustand I in Zustand I, was einer Verschiebung der
Momenten-Nullinie gleichkommt. Den Zusammenhang zeigt Bild 3.1-3. Fir die GroBe
der Querdehnzahl liegen nur wenige und zudem widersprichliche Aussagen vor [17],

insbesondere, da hier ein raumlicher Spannungszustand vorliegt. Mit v =0,25 und
gleichen Stiitzweiten L= L =L ergibt sich unter der Bedingung Radialmomente gleich

null: D=0,44-L.
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Bild 3.1-3: Bezogene Kreisplattendurchmesser D/L nach [11] und | 16]

Fordert man hingegen gleichgro3e Momente bei der Flachdecke und der Ersatzkreisplatte
an ausgezeichneten Punkten in Stiitzennihe, so ergeben sich um ca. 10% kleinere

Kreisplattendurchmesser D als aus der Radialmomenten-Nulistellenbedingung ermittelt

(Bild 3.1-4). Fir v = 0,25 und %< 0,10 ergibt sich D= 0,40- L.

b D
L
osofj - [ «—‘r‘r—w
'} i ; :
D-t'-ﬂ.ﬂ fv:]l- T ==
0,40 fremme==g—" wudlill S
- T y=16 .
! Il .
T
— KT 1
0.30— 1 — -
i
0.20 -
010 ——— . i
L ; |
/‘T: 1 Stutzenbergich ; %:CLL
i 4 i
il | |
0 0.10 020 030 o0« 050 L

Bild 3.1-4: Bezogene Kreisplattendurchmesser D/L fur L = L,

bei gleichgroBen Tangentialmomenten an der Stelle X /L [11]

3.2 Bewertung des Ersatzsystems

Die meisten Berechnungsmodelle gehen von dieser Ersatzkreisplatte aus, weil sich durch
die Symmetrie die Ableitungen wesentlich vereinfachen, und Versuche einfacher

durchzufuihren sind.

Unsicherheiten bei der Realititsabbildung gehen dabei von der Definition des
Kreisplattendurchmessers D aus. Die mogliche Bandbreite wurde in Kap.3.1 erliutert.

Eine weitere Ungenauigkeit besteht im Ansetzen einer Ringlast statt einer Ringlast mit

16



Gleichlast, welche insbesondere bei kleinen Stiitzweiten und groBBen Belastungen das

Ergebnis mal3geblich beeinfluflt.

Weiterhin lassen sich die gunstigen Auswirkungen von Membranspannungen und
Momentenumlagerungen im Deckengesamtsystem nicht mehr erfassen. Bei der
Anwendung der Berechnungsmodelle auf gesamte Flachdecken sollte dies zusitzlich
berticksichtigt werden, sofern eine moglichst optimale Ausnutzung der Tragreserven

angestrebt wird.

Der rotationssymmetrische Fall, welcher Voraussétzung fur die Anwendbarkeit des
Platten-Ersatzsystems ist, liefert nur fiir das Innenfeld einer Flachdecke mit gleichen
Statzweiten in x- und y-Richtung und gleichmiBiger, konstanter Belastung q eine exakte
Losung. Eine Vollbelastung aller Felder ergibt jedoch die groBte Stiitzenkraft, so daB3 die
Annahme einer Rotationssymmetrie fiir Innenstiitzen eine baupraktisch akzeptable

Naherung darstellen durfte.

Sollen die an der Ersatzkreisplatte abgeleiteten Theorien auf Einzelfundamentplatten
angewendet werden, so ist zu beachten, daB nun fir D der wirklich vorhandene
Plattendurchmesser eingesetzt werden mufB3, und daB3 die wirklich vorhandene Belastung
durch eine ersatzweise aufgebrachte Ringlast nur sehr unzureichend beschrieben wird. Bei
der Ringlast ist der Hebelarm viel groBer als bei einer zum Mittelpunkt der Platte hin
konzentrierten Bodenpressung, wie dies bei im Vergleich zur Bodensteifigkeit
biegeweichen Fundamentplatten der Fall ist. Dadurch wird das vorhandene Biegemoment
uberschatzt, und die Tragfahigkeit des Einzelfundaments wesentlich unterschitzt. Deshalb
sind bei der Anwendung der in Kap4 erliuterten Berechnungsmodelle auf
Einzelfundamentplatten weitergehende Uberlegungen notig, auf die aber im Rahmen

dieser Arbeit nicht eingegangen wird.
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4. Berechnungsmodelle fiir den rotationssymmetrischen Fall

Im folgenden Abschnitt werden die der Literatur entnommenen Theorien zum
Durchstanzproblem bei rotationssymmetrischer Beanspruchung vorgestellt und analysiert.
Die Auflistung erhebt keinen Anspruch auf Vollstandigkeit, zeigt aber alle in der Literatur
bisher genannten, grundlegenden Ansatzmoéglichketten  zur  Beschreibung  des

Durchstanzproblems anhand der beschriebenen Theorien auf,

4.1 Theorie nach Kinnunen und Nylander 1960
4.1.1 Beschreibung der Theorie

Kinnunen und Nylander haben zur Ableitung ihrer Theorie [18] insgesamt 61 Versuche an
randbelasteten Kreisplatten mit Rundstiitzen (Platten-Ersatzsystem nach Kap 3)

durchgefiihrt und ausgewertet. Dabei konnten sie folgendes feststellen:

® Bei 50 bis 70% der Bruchlast entsteht ein kreisformiger Rif3 im Inneren des Betons,

aus dem sich der Bruchri3 entwickelt.

® Der ningformige Plattenteil auBerhalb dieses Bruchrisses reift unabhingig von
Bewehrungsmenge, -anordnung und -form vorwiegend in radialer Richtung. Dadurch
wird der Kreisring in einzelne Sektoren unterteilt (Bild 4.1-1). Kinnunen und

Nylander schreiben dies der Wirkung von Tangentialmomenten zu.

¢ Die Biegelinien dieser Sektorelemente verlaufen geradlinig in radialer Richtung, so
dal} sich die Sektorelemente als quasistarre Korper um ein Rotationszentrum drehen,
das etwa in Hohe der SchubriBwurzel in der Betondruckzone am Stiitzenrand liegt.
Die groBtmaogliche Rotation betragt w = 20%,.

¢ Die mittlere Neigung des Bruchkegels gegeniiber der Plattenmittelfliche betrigt
unabhdngig vom Bewehrungsgrad fiir Zweibahnenbewehrung 25 bis 30°.

® Die Grole der Betonstauchung ¢, in Nihe des Stitzenrandes ist abhingig vom

bezogenen  Stiitzendurchmesser k:% und der Bewehrungsform. Fir

Zweibahnenbewehrung (Netzbewehrung) gilt ein Verhaltnis von radialer zu

: € . . .
tangentialer Betonstauchung von —-=0,5. Die tangentiale Betonbruchstauchung ¢, ist

€

am Stutzenrand groBer als ca. 2 %o. Dabei verlaufen die tangentialen



Betonstauchungen ungefihr umgekehrt proportional dem Abstand vom

Plattenmittelpunkt mit dem GréBtwert am Stiitzenrand.

Die Stahidehnungen erreichen ihr Maximum in der Gegend des Schubrisses und sind
etwa umgekehrt proportional dem Abstand vom Plattenmittelpunkt. Bei der

Zweibahnenbewehrung sind dabei die Dehnungen in radialer und tangentialer

Richtung etwa gleich grof3.

Diese Versuchsbeobachtungen dienten auch vielen spiter entwickelten Theorien als

Ausgangspunkt. Viele Theorien werden daran gemessen, ob sie in der Lage sind, obige

Beobachtungen zu erklaren.

Das aus diesen Erkenntnissen von Kinnunen und Nylander entwickelte und in [18] und

[19] beschriebene Modell geht den MeBergebnissen folgend von einem Sektorelement

einer in Kap.3.1 beschriebenen Modellplatte aus, das seitlich von Radialrissen und vorne

von einem Bruchrif3 (tangentialer SchubriB) und der gedriickten Kegelschale begrenzt

wird (Bild 4.1-1). Dabei wird angenommen, daf3 es ausreicht, lediglich die Verdrehung

des Sektorelements zu berucksichtigen, und ansonsten das Sektorelement als Starrkorper

zu betrachten.

q
7, &

®_ < W <«

\\\ Az AZ'\\ .

N =\k,‘a \\\\\\\\\ \;mﬁ\}

‘q'z TT—D J'[' fy

4
H—1— o

9

Sektorstick

Bild 4.1-1: Mechanisches Modell nach Kinnunen/Nylander [15]

Ein herausgeschnittenes Sektorstick (Bild 4.1-1) wird durch folgende Krafte belastet:

Z.: Resultierende der Stahlspannungen in radialer Richtung

r

D,: Resultierende der Betondruckspannungen in der Kegelschale

r
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Z, Resultierende der Stahlspannungen in tangentialer Richtung
D, Resultierende der Betondruckspannungen in tangentialer Richtung,

Z, und D, ersetzen die zwischen den Sektorelementen wirkenden
Tangentialmomente

q,; Linienlast am Rand des Sektorelements (Randlast)

Die formelmaBigen Ableitungen wurden urspriinglich fiir Ringbewehrung entwickelt, aber
fur Netzbewehrung in [18] mit pauschalen Korrekturfaktoren erweitert, die in [19] in
einer genaueren Theorie begriindet und abgeleitet werden. Da die Netzbewehrung die
baupraktisch wesentlich gebrauchlichere Bewehrungsart ist, werden im folgenden die der
Netzbewehrung entsprechenden Parameter eingesetzt. Fiir den Fall einer Rechteckstiitze

ist diese in eine umfangsgleiche Rundstiitze umzurechnen.

Als einen ersten Wert fiir die Durchstanzbruchlast erhilt man aus Geometrie- und
Gleichgewichtsbedingungen (£V=0) am Sektorelement eine Funktion in Abhangigkeit

von Geometrie und Betonbruchspannung:
2
Fo=llmhed ok, —E—.c, f(a) (4.1-1)
A

tanc - (1-tana) (4.1-2)

mit fla) = -
l+tan"a
wobei tana (o ist der Winkel zwischen der Mittelfliche der gedriickten Kegelschale und

der Horizontalen, vgl. Bild 4.1-1) implizit durch

- 0,3 )
[(S—X)Wana—1,8]'1ti,a—0,383-[]+ ’))-ln ]:0 (4.1-3)
l+tan- o A A+0,6

mit § =

D 0,44-L . ..
1 i i gegeben ist. Dabei ist der Wert fur o zu begrenzen: o < 22 .5°.

In Gleichung (4.1-3) wurde von Kinnunen und Nylander k_=0,3 = const eingesetzt, da
dies nach deren Meinung eine ausreichende Genauigkeit ergibt, dabei die Berechnung

aber vereinfacht.

Fiar die Ermittlung der Betonbruchspannung in der gedriickten Kegelschale wird die
Beziehung o =¢_-E, verwendet. Aus Versuchen wurde ermittelt, da3 Versagen dann

eintritt - abgesehen von anderen, hier nicht beriicksichtigten Versagenskriterien, wie z.B.

Versagen des Verbundes zwischen Biegebewehrung und Beton -, wenn die tangentiale
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Stauchung des Betons e, an der Plattenunterseite unmittelbar vor der Stiitze einen

bestimmten Grenzwert erreicht. Setzt man den empirisch ermittelten Grenzwert €, ein, so

ergibt sich

fuir0O<A<2: o =000350-(1-0,22-1)-E, (4.1-4a)
furA>2: o, =0,00196-E, (4.1-4b)
mit E_ = 8070 +588-f, in MN/m? (4.1-5)

Aus Verformungsbeziehungen und Momentengleichgewicht erhdlt man eine zweite
Bestimmungsgleichung fir die Durchstanzlast in Abhangigkeit von Geometrie und
Stahlspannung. Um dazu die Stahlzugkraft bestimmen zu konnen, sind drei Fille zu
unterscheiden. Dabei wird der Bereich, innerhalb dessen die Bewehrung flieBt, durch

einen Kreis mit Radius r; beschrieben.

Fall 1: Die Biegezugbewehrung flieBt bis zum Rand der Ersatzplatte:

k

|- —=

F,=1127muf, d°§—3- (4.1-6a)

fur
5—A

O
a |

Fall 2: Die Biegezugbewehrung flie3t in einem Bereich, der zwischen Durchstanzkegel

mit Radius r, und Plattenrand endet:

\ 1=K
ﬁjr9>i>r—U-F =L1-4-m-u-f 4| 1+n 3 (4.1-6b)
2 d d "% T 5 T || 8-2
d
Fall 3: Die Biegezugbewehrung flief3t innerhalb des Durchstanzkegels:
k\
. T , T S F= S
fur--<—=*:  F,=114-7m-uf,-d>-—=|1+In : ; (4.1-6c)
24

mitr—”:&+],8 und X = E, y-(1-k))
d 2 d ‘

L vk

Die Beziehung fiir r, ist dabei aus Versuchsergebnissen abgeleitet und legt eine
rechnerische  Durchstanzkegelneigung von ca.  29° fest. Sie gt fur

Zweibahnenbewehrung.



Fur den Neigungswinkel eines Sektorelements  gilt nach Versuchsbeobachtungen:

fur 0<A<2: :0,00350.[1+ﬁj-(1—0,22-x) (4.1-7a)

X

fir  A>2: W:o,om%-[n%] (4.1-7b)

X

Der Faktor 1,1 in den Gleichungen (4.1-1) und (4.1-6) beriicksichtigt eine hohere
Durchstanzlast bei Netzbewehrung anstatt Ringbewehrung und wird in der erweiterten

Theorie [19] begriindet und hergeleitet.

Um nun die maximale Durchstanzbruchlast zu errechnen, iteriert man iiber k_bis F,, = F,,
ist.

4.1.2 Beispielrechnung

Fir das Beispiel aus Kap. 1.3 stellt sich die Berechnung folgendermafen dar:

(e

0,4
0,2

>

5 0,44:6,0
0,22

A= =12,0

=1,818

[ye]

aus (4.1-5): E, =8070 +588-30 = 25710N/mm?
und daraus nach (4.1-4a): ¢, =0,00350-(1-0,22-1,818)-25710 = 53,99 MN/m?

Es ergibt sich aus (4.1-3):
tano = 0,2824 bzw. o = 15,771° = f(a)=0,1877
[und tano =0,8172 bzw. o =39,255° = f(a)=0,0896]
Die sich rechnerisch ergebende zweite Losung tana = 0,8172 entfillt aufgrund der
Bedingung « < 22.5°.

Mit einem geschatzten k = 0,3 erhalt man nach (4.1-1)

2-0,3
1,818

1-0,3
1+ -
1,818

1+

F,=1,17-1818.0,22°.0,3- -53,99-0,1877 =1,055 MN

als einen ersten Wert fiir die Durchstanzbruchlast.

1.8
Aus (4.1-7a) y = 0,0035-[1+2’—£].(1—o,22- [,818) = 0,00846
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. - 200000 818

und mit I -0,00846.(1—0,3):2,3688<izi+1,8:2,709

d 500 d 2
ergibt sich aus (4.1-6¢) die zweite Durchstanzbruchlast zu

0,3
\ 12,0 1= 3
F,=114-1-0,008-500-0,22"-2,3688-| 1 +In . . =1,006 MN,
) 22,709 12,0-1,818

so daBB der exakte Wert zwischen 1,006 und 1,055 MN liegen wird. Mit weiteren
Iterationsschritten erhalt man k =0,294 und F, =1,032 MN.

20-® @ ® @ Fall 1 k.<0,124
18 I " (4.1_{ Gleichung (4.1-6a)
g 16 = \ maflgebend
o144 N~ -
B o124 (41823 - _ @ Fall 2: 0,124<k <0,267
§ 10 | ~ Gleichung (4.1-6b)
E 08+ ™ (4.1-6b) mafBgebend
o 06+ ~ - .
3 044 @4.16¢) ® Fall 3: 0,267<k,

02+ — Gleichung (4.1-6¢)

0,0 F4+—+—+—+—+F+—F————+—+— maBgebend

00 01 02 03 04 05 06

Bild 4.1-2: Bestimmungsgleichungen fiir dic Durchstanzlast

(Werte fur Berechnungsbeispiel)

Die Losung fur das Beispiel ergibt sich grafisch in Bild 4.1-2 als Schnittpunkt zwischen
(4.1-1)und (4.1-6¢c) zu k _ =0,29 und F, =1,03MN.

4.1.3 Bewertung

Als erstes soll die Bestimmungsgleichung fiir den Winkel o zwischen der Mittelflache der
gedrickten Kegelschale und der Horizontalen (vgl. Bild 4.1-1) betrachtet werden, da

dieser die GréBe der Durchstanzbruchlast wesentlich beeinfluft.

Bei einer iterativen Bestimmung des Winkels o ist darauf zu achten, daB3 die

Bestimmungsgleichung fur tana (4.1-3) zwei unterschiedliche Werte liefert (Nullstellen

3]
(%)



in Bild 4.1-3), wovon Kinnunen und Nylander den jeweils kleineren wahlen, ohne jedoch

dies wie auch die Begrenzung o < 22 5° zu begriinden.

A=1818
1,00 - ——=5= 200
( 5= 150
0,80 1 _
—5= 120
060 + ’ —o—5=80
& 040 1
< 0204
g 0,00 T Y O N W VI
5 0201 0 0 0.6 1.0
Q2
O -0,40 +
10,60 +
-0,80 +
1,00 L tan o

Bild 4.1-3: Bestimmungsgleichung fiir tan o

Eine Auswertung der Gleichung (4.1-2) mit (4.1-3) fur fla) zeigt Bild 4.1-4. Daraus kann

man erkennen, daf3 der Einflufl von A verglichen mit L/d gering 1st.

0,200-0,220

@ 0,180-0,200

f (o) oo 0,160-0,180
3.25 [10,140-0,160

2 =ds /d #0,120-0,140

15,0 21,0 270 13,0 00
L/d

Bild 4.1-4: f(o) in Abhingigkeit von % und L/d
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Die Lage des Winkels o zeigt Bild 4.1-5. Definitionsgemal} betragt die Neigung der
Diagonalen in der Kegelschale gegen die Horizontale 45° (Bild 4.1-5). Auch hierfiir fehlt
die Begriindung.

Bei der Wahl der Abmessungen der Kegelschale ist die Forderung vereinfachend, daf} die
Spannungen in der Kegelschale konstant sind. Allerdings ist es durchaus wahrscheinlich,
daB ein Teil der Krafte uber Schubspannungen bereits entlang der Mantelfliche

ubertragen wird.

o —f

Bild 4.1-5: Modell der Kegelschale (20]

Beim verwendeten Modell miiBten nach Reimann [20] am Stitzenrand grofBe
Betonstauchungen in radialer Richtung aufireten, weil sich das Sektorelement direkt auf
die Kegelschale abstitzt. Dies stehe im Widerspruch zum Versuchsergebnis, wo nur
geringe radiale Stauchungen bzw. sogar positive Dehnungen beobachtet wurden.
Kinnunen und Nylander begriinden dieses Versuchsergebnis mit der Umlagerung radialer
in tangentiale Momente. Dabei bleibt die Frage offen, wie genau die MeBergebnisse in
diesem Fall die Wirklichkeit berhaupt abbilden. Sicherlich koénnen an der
Betonoberflache durchgefiihrte Dehnungsmessungen kein vollstandiges Bild vom

Spannungszustand der Betondruckzone vermitteln.
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Bild 4.1-6: Vergleich der Elastizititsmoduli fiir Beton

Wie man aus Gleichung (4.1-4) erkennen kann, rechnen Kinnunen und Nylander mit
einem bis zum Bruch linearen Spannungs-Dehnungsdiagramm. Das bedeutet, daB3 alle
Spannungen und Krafte proportional der Rotation w sind, was sicher eine grobe
Néherung darstellt. AuBerdem sind sie dadurch gezwungen, flir den Elastizititsmodul des
Betons E_ einen vergleichsweise niedrigen Wert einzusetzen, um auch bei groBeren
Dehnungen noch realistische Spannungen zu erhalten. Einen Vergleich der E-Moduli
zeigt Bild 4.1-6. Hierbei wurde analog dem Vorgehen von Schaefers [11] der von
Kinnunen und Nylander angegebene Proportionalititstaktor von 2,35 zwischen der

Betonspannung in der Kegelschale und der tangentialen Betonspannung an der Stelle

d, .
r :%ﬁ-x (vgl. Bild 4.1-1) in der Gleichung fiir den E-Modul (4.1-5) berticksichtigt.

Ansonsten wirden sich entsprechend kleinere, noch weiter von den Angaben des EC2

entferntere Werte ergeben.

Da der E-Modul nach Gleichung (4.1-5) denWert 8070 MPa annimmt fur den Fall, dal3
die Betonfestigkeit gegen Null geht, ergibt sich mit Gleichung (4.1-4) eine
Betonbruchspannung grofer Null auch fur £, = 0, so daB3 bei geringen Betonfestigkeiten

die Anwendbarkeit iberprift werden mufte.

Daher wire es besser, von dem Ansatz des E-Moduls abzugehen, und statt dessen
zulassige Betondruckspannungen aufgrund von Versuchen mit normkonformem Beton zu
definieren. Diese zulassigen Betondruckspannungen konnten dann mit einem Faktor zur

Beriicksichtigung der geometrischen Verhaltnisse korrigiert werden.
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Bild 4.1-7: Vergleich der Spannungs-Dehnungslinien

Vergleicht man die Spannungs-Dehnungsdiagramme (Bild 4.1-7), so muB3 man
berticksichtigen, daB die c-e-Linie nach EC2 fiir einachsige Druckfestigkeit gilt, in der
Druckzone am Stiitzenrand jedoch ein dreiachsiger Spannungszustand (allseitiger Druck)
vorliegt, und deshalb hohere Druckspannungen zugelassen werden konnen. Dennoch muf3
bemerkt werden, daB eine bis zum Bruch lineare g-e-Linie das Werkstoffverhalten nur
sehr ungeniigend beschreibt, auch wenn Kinnunen und Nylander durch eine Begrenzung
der Bruchdehnungen (¢, = 1,96%, nach Gleichung (4.1-4b)) die Bruchspannungen nicht
zu groB3 werden lassen. Interessant ist die Tatsache, da3 die Bruchdehnung des Betons

von den Systemabmessungen abhangig ist (Bild 4.1-8).

Bei der Beurteilung des Bruchkriteriums, das iiber die Bruchdehnung definiert ist, muf3
beriicksichtigt werden, daB die Betondehnungen zeitabhéngig sind. Die Tatsache, daB3 bei
verschiedenen Versuchsdurchfilhrungen der Bruch erst nach einer gewissen Zeit bel
konstanter Laststufe eingetreten ist [11], kann andeuten, daB durch Kriechen die
Bruchdehnung erreicht wurde. Dies wire eine Bestitigung fiir den Ansatz einer

Bruchdehnung als Versagenskriterium.
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Bild 4.1-8: Beton-Bruchdchnung in Abhidngigkeit von A

Vergleichsrechnungen von Schaefers [11] haben gezeigt, daB Abweichungen zwischen
berechneten Bruchlasten und MeBergebnissen vor allem dann auftreten, wenn gleichzeitig
die gemessenen tangentialen Betonstauchungen zu sehr von den Ansitzen der Theorie
(Gleichung (4.1-4)) abweichen. Eventuell sollte der Ansatz der Betonbruchstauchung, der

in Bild 4.1-8 dargestellt ist, mit Hilfe von Versuchsauswertungen modifiziert werden.

Bei der Nachrechnung eines von Schaeidt, Ladner und Rosli [21] durchgefithrten
Versuchs konnten diese bestitigen, dal die Theorie von Kinnunen und Nylander
brauchbare Ergebnisse liefert. Diese und andere Vergleichsrechnungen bestitigen, daf}
das mechanische Modell das Durchstanzproblem grundlegend richtig beschreibt, solange
Versuche an Kreisplatten herangezogen werden. Eine bessere Ubereinstimmung mit den
Versuchen an Gesamtdecken ist nach Schaefers [11] zu erreichen, wenn fur den

Ersatzplattendurchmesser D = 0,38 L angesetzt wird (vgl. Kap.3.1).

Nach Schaefers [11, S.14] ist das Modell von Kinnunen und Nylander "das z.Z. genaueste
Verfahren zur Tragfahigkeitsberechnung von Kreisplatten beliebiger Geometrie und Art

der Bewehrungsfihrung".

Auch Leonhardt empfiehlt in [15] bei Schlankheiten L <30-d die Anwendung dieser

Theorie.

Der Berechnungsaufwand ist vergleichsweise hoch, wie die Beispielrechnung zeigt. Dies
liegt vor allem daran, da3 zwei Iterationen - zur Bestimmung von tano und zur

Bestimmung der Durchstanzbruchlast - notig sind.
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Vorteilhaft ist bei der Theorie nach Kinnunen und Nylander, daB der EinfluB einer
Schubbewehrung mit den Grundlagen dieser Theorie erfafbar ist, was Andersson in [22]

gezeigt hat.

4.2 Theorie nach Moe 1961

4.2.1 Beschreibung der Theorie

Moe geht in seiner Theorie [23] von zwei theoretischen Grenzfillen aus. Zum einen
berechnet er die Stitzenlast F, unter ausschlieBlicher Bericksichtigung einer
Biegebeanspruchung. Zum anderen betrachtet er eine reine Schubbeanspruchung, aus der
er die Stiitzenlast F¢ ermittelt. AnschlieBend unterstellt er eine gegenseitige Abhangigkeit
zwischen der Biegetragfahigkeit und der Schubtragfihigkeit bei einer Flachdecke im
Querschnitt Gber der Stiitze, wobei er fir die Durchstanzlast im Bruchzustand F, die

gendherte Beziehung angibt:

SEA =] (4.2-1)

mit: Fg:  Stutzenlast bei Erreichen der Schubtragfihigkeit (Schubbruchlast)
F,o  Stiatzenlast bet Erreichen der Biegetragfahigkeit (Biegebruchlast)

A:  eine durch Versuche zu bestimmende Konstante

Durch die Abhangigkeit der Durchstanzbruchlast F, von der Biegebruchlast F,; werden
indirekt Menge und Streckgrenze der Biegezugbewehrung, die Grofle der
Biegedruckspannungen, die Hohe der Druckzone und die Lage der neutralen Faser

bernicksichtigt.

Zur Ableitung der Schubbruchlast Fg wird ein kritischer Schnitt am Stitzenumfang gelegt
und eine Schubspannung im Bruchzustand

1, =B, (4.2-2)

mit einer durch Versuche bestimmten Konstanten B definiert. Die Untersuchungen
wurden an quadratischen Stitzenquerschnitten durchgefuhrt. Fir Rundstitzen gibt Moe

eine Umrechnung in umfangsgleiche Quadratstiitzen an. Der EinfluB der

) d. ) )
Plattenschlankheit k:?, der sich aus Versuchsauswertungen ergeben hat, wird

vereinfacht durch einen linearen Term beniicksichtigt.
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Mit Einsetzen aller Konstanten ergibt sich:

1,246-(1-0,059-A . ~
F = ( )'U'd'«/fck ;in [MN] (4.2-3)
L. u-d =
140,436 - - Jf,
Fl}
mit: u:  Stlitzenumfang u = n-d,, fiir Rundstiitzen

Fy: Stitzenkraft bei Erreichen der Biegetragfihigkeit

Alle GroBen sind in MN bzw. m einzusetzen, d.h. die Formel ist einheitengebunden,
wodurch sich schon der empirische Charakter zeigt. Die Gleichung (4.2-3) ist dabei fur

Rundstiitzen giltig.
Zur Ermittlung des Biegebruchmoments gibt Moe folgenden Ausdruck an:
m, =0-(1-0,59-0)-d°-f, (4.2-4)

mit: ©:  mechanischer Bewehrungsgrad

4.2.2 Beispielrechnung

Fur das Beispiel Kap.1.3 erhilt man:

ka
®=u-—=1333%
1’cl»:
kN
und daraus nach (4.2-4): m, = 178,4—m
m

Dies entspricht einer Stiitzenkraft beim Biegebruch von Fg= 1,427 MN, wenn man die
Beziehung F, = 8,0- m, (siehe Kap.4.2.3) unterstellt.
Nach Gleichung (4.2-3) ergibt sich somit:

246-(1- :
F o 1,246-(1-0,059-1,818) 7-0.4-0,22-v30 = 1,152 MN

4.2.3 Bewertung

Moe verwendet zur Ableitung seiner Theorie Versuchsergebnisse, die er an quadratischen
Platten gewonnen hat. Da quadratische Platten weder rotationssymmetrisch sind, noch

der Nullstellen-Bedingung fiir Radialmomente (vgl. Kap.3.1) genugen, kann nicht
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automatisch unterstellt werden, da diese Form des Platten-Ersatzsystems das
Durchstanzproblem bei Flachdecken richtig beschreibt. Moe geht in seiner Abhandlung

[23] nicht auf diese Problematik ein.

Bild 4.2-1 =zeigt den Zusammenhang zwischen der Biegebruchlast und der

Durchstanzbruchlast nach Gleichung (4.2-3).

—_
F-N

—_
N

1,0
08
06

0.4

Durchstanzbruchlast [MN]

0,2

00 02 04 06 08 10 12 14 16 18 20
Biegebruchlast [MN]

Bild 4.2-1; Abhiingigkeit der Durchstanzbruchlast von der Biegebruchlast
(Werte fiir Beispicl Kap.1.3)

Man erkennt daraus, daB es nétig ist, die GroBe der Biegebruchlast zu quantifizieren, um
die Theorie nach Moe bewerten zu kénnen. D.h., es ist nétig, zuerst den Zusammenhang
zwischen dem Biegebruchmoment m, und der zugehorigen Stiitzenlast F;; zu analysieren.

Allgemein gilt:

Dabei hingt der Ausdruck fiir C davon ab, welches Verfahren man zur Bestimmung der

SchnittgroBen heranzieht. Eine Ubersicht soll Tabelle 4.2-1 geben, eine ausfihrliche

Zusammenstellung findet man in [10].

Moe gibt in [23] lediglich an, daB er die SchnittgréBen nach der Bruchlinientheorie von
Johansen [24] ermittelt, eine entsprechende Angabe fur C fehlt allerdings. Da die
Durchstanzbruchlast mit groBer werdender Biegebruchlast ebenfalls grof3er wird, soll fur
weitere Vergleiche C = 8,0 gesetzt werden. Dies ergibt am oberen Ende liegende Werte



fur die Durchstanzbruchlasten. Es soll allerdings nicht verschwiegen werden, dal} mit der

Wahl von C das Ergebnis der Berechnungen wesentlich beeinfluBt wird.

Verfahren zur SchnittgroBenermittlung zugehoriger Ausdruck fur C
Ersatzdurchlauftragerverfahren [ 1] 5,714

Elastische Plattentheorie [1] 4,464

FlieBgelenklinientheorie nach [25] fur z : (= 7,41 fur das Beispiel)
Kreisplatten mit kleinem Durchmesser - T;i

Tabelle 4.2-1: Werte fiir C in Abhiingigkeit des Berechnungsverfahrens

Bei der praktischen Anwendung ist die Biegebruchlast F; aus der Biegebemessung
bekannt bzw. leicht abzuleiten, so daf3 sich die Durchstanzbruchlast nach Gleichung (4.2-
3) sehr einfach berechnen 14t. Sollen nun aber Tragreserven moglichst gut ausgenutzt
werden, kommt man um eine exakte und damit aufwendige Bestimmung des
Biegemoments (um eine moglichst groBe Biegebruchlast zu erhalten) nicht umhin. Der

gesamte Berechnungsaufwand diirfte damit betrachtlich steigen.

Da verschiedene Einfliisse auf die Durchstanzlast, wie Bewehrungsgrad und Streckgrenze
des Betonstahls, indirekt tiber die Biegebruchlast F, beriicksichtigt werden, geht die
Transparenz fiur solche GroBen verloren. Es ist damit ungleich schwieriger, die
Auswirkungen von konstruktiven Anderungen (z.B. Einlegen zusatzlicher Bewehrung) zu

erfassen.

Wesentliche Konstanten der Formel (4.2-3) wurden empirisch gewonnen, so daf} fur
deren Wert eine physikalische Begriindung fehlt. Auch die Tatsache, daB rechnerische
Bruchschubspannungen (vgl. (4.2-2)) fiir den Bruch maBgebend werden, ist physikalisch
wenig befriedigend. Es fehlt ein physikalisch definiertes Bruchkriterium. Ahnlich verhalt
es sich beim Tragmodell. Es fehlt eine nachvollziehbare Ableitung, der ein geometrisch
und werkstoffmaBig definiertes statisches System zugrunde liegt. Deshalb mussen bei der
Anwendung die Einschriankungen fiir empirische Formeln (Kap.1.2) geltend gemacht

werden.

Die Arbeiten von Moe bildeten die Grundlage fur die Regelung in der US-
Stahlbetonbestimmung aus dem Jahre 1963 (ACI-Standard 318-63) [26].



4.3 Theorie nach Reimann 1963

4.3.1 Beschreibung der Theorie

Reimann geht bei seiner Theorie [20] vom Modell einer anisotropen Kreisplatte aus, die
ein starres Mittelstiick besitzt, woran (iber Drehfeder und Gelenk der duBere Kreisring

angeschlossen 1st (Bild 4 3-1).

Bild 4.3-1: Statisches System nach der Theorie von Reimann

Grundlage dafiir sind die Versuchsergebnisse von Kinnunen und Nylander (Kap.4.1), die
gezeigt haben, daB die Biegelinie des Kreisrings ausreichend genau durch eine Gerade
beschrieben werden kann. Auch beim Durchmesser der Ersatz-Kreisplatte geht Reimann

mit D = 0,44 -L analog Kinnunen/Nylander vor.

Der iuBere Plattenteil wird wegen der Radialrisse als anisotrope Kreisringplatte mit
kleinerer Steifigkeit in tangentialer als in radialer Richtung berechnet. Als Mal} fiir das
Verhiltns der Steifigkeiten wird der Wert k eingefiihrt.

Als Bruchkriterium wird definiert, daB die Tragfahigkeit erschopft ist, wenn die
Betonspannung in tangentialer Richtung o, gleich der Prismenfestigkeit f, ist. Dies
entspricht einem Versagen der Druckzone im kritischen Schnitt am Stiitzenrand.
Begriindet wird diese Annahme damit, daBB die Betonspannungen in tangentialer Richtung
o, bzw. die Betonstauchungen ¢, stark gegeniber den Betonspannungen in radialer
Richtung o, bzw. Betonstauchungen e, iberwiegen, und daB die Bruchdehnung des
Betons (g, =1,96%,, vgl. Gleichung (4.1-4b)) etwas geringer als beim einachsigen
Bruchversuch ist, was Ergebnisse der Versuche von Kinnunen und Nylander sind. Damit
dhnelt der vorhandene Spannungszustand dem beim einachsigen Bruchversuch, womit
nach Reimann auch die Bruchspannung ungefihr die GroBe der Prismenfestigkeit haben

muf}.
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Fur die Ermittlung der Durchstanzbruchlast wird das auf die Stiitzenlast F bezogene

Biegemoment dem Bruchmoment des Querschnitts gegeniibergestellt:

m m
o oI (4.3-1)
F F

u

Bei der Berechnung wird nun das starre Mittelstiick des statischen Systems durch dessen
Wirkung, d.h. Querkraft und Einspannmoment der Feder, ersetzt. Diese beiden
Wirkungen werden in zwei Lastfalle aufgeteilt (Bild 4.3-2).

L D "

r ﬂ Lastfall 2
ol pp
Bild 4.3-2: Belastung der Kreisringplatte
Dabei ist die Randlast P:
p-_F (4.3-2)
n-dg,

Fir die Durchstanzbruchlast gibt Reimann folgende Beziehung an:

F = M, (4.3-3)

: mt,P + mr,P . ml,m, é
P P my
mit: m,  vom Querschnitt iiber der Stiitze maximal aufnehmbares Moment

(Bruchmoment)

© tangentiales Biegemoment am Stiitzenrand, hervorgerufen durch die

Randlast P und bezogen auf P



3

radiales Biegemoment am Stiitzenrand, hervorgerufen durch die Randlast P

und bezogen auf P
m . . " ~
SULES tangentiales Biegemoment am Stutzenrand, hervorgerufen durch das
mS
Einspannmoment mg und bezogen auf mq
E: Faktor zur Beriicksichtigung der Laststeigerung nach FlieBbeginn des

Bewehrungsstahls

Das Bruchmoment m, wird nach der Traglasttheorie ermittelt. Dabei wird unterschieden,
ob der vorhandene Bewehrungsgrad p kleiner oder grofBer als der Grenzbewehrungsgrad
M, ist, bei dem die Tragfahigkeit des Betonsbzw.auch des Bewehrungsstahls gleichzeitig

voll ausgenutzt wird.

Fall 1: Stahl erreicht die Streckgrenze:

) k fu .
Rirp<u,:m, =p-f,-d*|1- e "] (4.3-4a)
‘ aR fck

Gleichung (4.3-4a) ermittelt das FlieBmoment. Der Laststeigerungstaktor &
bertcksichtigt, daB3 aufgrund weiterer Stahldehnung das Bruchmoment groBer als das

FlieBmoment ist. Die Stahldehnung wird nicht begrenzt, so daB fiir das Versagen die

: : . G ._ U
Betondruckzone maf3gebend ist. Der Laststeigerungsfaktor ergibt sich zu & = u_
-4
Fall 2: Der Beton versagt, bevor der Stahl die Streckgrenze erreicht:
fuiru>p, m,=o, f,-d* -k (1-k, -k ) (4.3-4b)

t-E, -,
» 2.aR.ka

Im Fall 2 kann keine Laststeigerung nach dem FlieBen des Stahls auftreten, so daB in allen

Gleichungen £ = 1,0 zu setzen ist.

Dabei ist:
og.  Volligkeitsbeiwert der Betondruckzone = 0,81

k,; Hohenbeiwert der Betondruckzone = 0,416

a

CJ
wh



Den Wert fiir den Grenzbewehrungsgrad ermittelt Reimann durch Betrachtung des

Kriftegleichgewichts:

Folgende Werte sind einzusetzen:
€.1=3.5¢%,
£,

k

8_:

£, :
Dabei wird mit der Annahme €, = ELK die Biegetragfahigkeit auf das FlieBmoment

S

begrenzt.
L 2,835% f, .
Es ergibt sich: My, =-————%0 & (4.3-6)
¥ fx £,
3,5% +-— %

b

Das bezogene tangentiale Biegemoment ergibt sich

infolge Last P zu:

2

S ) o Ztu-lntp_l
K-\l+v-k?) | fisiine —€ K-(l+v
&:L_(__) et x(tey) (43-7)
P 2 1-x~ 1-e™"? I+v-x~
und infolge Lastmoment mg zu:
m RN YO
b 1He (4.3-8)
2Kkng

mg I-e

mit: v:  Querdehnzahl des Betons = 0,2
k. Kennzahl fur das Verhiltnis der Steifigkeiten in tangentialer zu radialer

Richtung k* = [-M_ <1 ¢
H,

®:  Verhiltnis von Stiitzendurchmesser zu Plattendurchmesser ¢ = ﬁ



Aufgrund der Untersuchungen von Ritter [27] nimmt Reimann fiir eine gleichmaBig
verteilte Bewehrung (Zweibahnenbewehrung mit gleichen Stababstinden) an, daB bei
Flachdecken das radiale Biegemoment am Stiitzenrand infolge der Randlast P m, , dem
radialen Biegemoment von Kreisplatten m, entspricht, die mit dieser Linienlast P belastet
werden. Das statische Ersatzsystem zeigt Bild 4.3-3. Das Moment m, ,, daB hier gleich

dem Einspannmoment an der Feder ist, wird als Belastung mg im Lastfall 1 angesetzt.

Fir andere Bewehrungsarten (z.B. Ringbewehrung) sind weitergehende Uberlegungen
maBgebend (siehe [20]), auf die hier Jedoch nicht. eingegangen wird, da diese relativ

untiblich sind.

”b “1*—:&# T
TAY > P4 Fal

Bild 4.3-3: Statisches Ersatzsystem zur Bercchnung von m ,

Eine explizite Bestimmung der Federkennlinie ist nicht notig, wenn die
Versuchsbeobachtungen iiber die Beziehung zwischen der Stiitzenlast F und der Rotation
W linear angendhert wird. Weiterhin wird angenommen, dall das Verhiltnis des
Biegemomentes m, zur Last F vor und nach dem Auftreten des Bruchrisses gleich ist. Den

Verlauf der so erhaltenen bilinearen Federkennlinie zeigt Bild 4.3-4.

Annahme:

* Bruchrif
* Bruch

Mms



Versuchsbeobachtung:

Rotation

Federkennlinie:

Rotation
Bild 4.3-4: Verlauf der Federkennlinic

Zur Berechnung von m, wird die Gleichung von Beyer [28] benutzt werden, woraus

folgt:
—S:%:é-[(l—v)-(l—(p:)—2~(1+v)-ln(pJ (4.3-9)

Um die Anwendung dieser Theorie weiter zu vereinfachen, hat Reimann fur die in der
Praxis ubliche Zweibahnenbewehrung Naherungsformeln angegeben. Dabei ersetzt er den
Nenner der Gleichung (4.3-3) durch folgende, nur von ¢ und ¢ abhingige Funktion:

1 0.7 0.3:¢
f:O,l-EJ-[—J (4.3-10)
®
womit sich ergibt: F, = 10- m“UM — (4.3-11)
0,44-L)
£.] 222
dy
mit: & = le,O
Hy

m,:.  Bruchmoment nach Gleichung (4.3-4a) bzw. (4.3-4b)

u

Dabei wird auch fiir den Grenzbewehrungsgrad eine Niherungsformel angegeben:



25+(0,60-0,00051-f, ) £,
£

vk

(4.3-12)

Hy =

mit: £, und f; in MN/m?

Allerdings ist Gleichung (4.3-12) gegeniiber (4.3-6) nicht als wesentlich einfacher

einzustufen. Im weiteren wird daher immer von Gleichung (4.3-6) ausgegangen.

4.3.2 Beispielrechnung

Eine Berechnung nach exakter Theorie fur das Berechnungsbeispiel liefert:

0,40

= -0,152
® 0,44-6.0

Der Grenzbewehrungsgrad ergibt sich mit (4.3-6):

2,8359,, 30 .
= . = ), 2 :O 80
K, 0 500 500 2.835%>u=0,8%
200000
: X 0,8
= Esliegt Fall 1 vor, = x* =& = 5833 =0,531 und x = 0,729
2,05

Das Bruchmoment ergibt sich aus (4.3-4a):

0,416 0,008-500

mu:O,OO8-SOO-O,222-[1 J:O,ISO MNnv/m

0,81 30
Fiir die lastbezogenen Momente folgt:
aus (4.3-7):
o 2 —e07nuls
mp _ 1 0.729:(1+0.2-0,531) T i} _0.729-(1+0.2) | 0,447
P 2.z [-0.531 | — g0 7290152 1+0.2-0.531

mtm l+ 2-0,7291n0,152
aus (4.3-8): D= 20,729~ 0,829

ms l— 2-0,729:In0 152

m 1 s
aus (4.3-9): ?:T-[(l ~0,2)-(1-0,152 )—2-(1+O,2)-ln0,152J:0,21l
-

Fur die Durchstanzbruchlast ergibt sich somit nach (4.3-3):
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F, = 0,180 =1,245 MN

* (0,447-0,211-0,829)-0,531

Rechnet man hingegen nach dem Niherungsverfahren, so erhdlt man (4.3-11):

0.44.6.0)" **° ~1.222 MN
0,40)

F =

u

0,53 1-(
Dies ergibt einen Unterschied von ca. 2%

4.3.3 Bewertung

Gleichung (4.3-1) setzt einen linearen Zusammenhang zwischen Biegemoment und
Stiitzenlast voraus. Da in Gleichung (4.3-3) nur das tangentiale Biegemoment am
Stutzenrand betrachtet wird, ist Gleichung (4.3-3) nur giltig, wenn keine Umlagerungen
zwischen radialen und tangentialen Biegemomenten auftreten. Eine solche Umlagerung ist

allerdings aufgrund von Versuchsergebnissen [18] anzunehmen.

Das Bruchmoment m, wird nur mit dem vorhandenen Moment in tangentialer Richtung
verglichen ((4.3-1) i.V.m. (4.3-3)). Daraus ergibt sich, daB der Spannungszustand in
radialer Richtung als Versagensursache unberiicksichtigt bleibt. Somit kann der
kreistormig um die Stiitze verlaufende Durchstanzbruchrif3 nicht von der Theorie erfaft

werden.

Gleichung (4.3-6) liefert sehr groBe Werte fir den Grenzbewehrungsgrad. Eine
Vergleichstbersicht zeigt Tabelle 4.3-1. Damit hangt die rechnerische Bruchursache des
Querschnitts davon ab, welche Bruchdehnung €, man zuliBt. Daraus kann man folgern,
daB eine rechnerische Untersuchung des Biegebruchzustandes kaum dazu geeignet ist,
Auskunft iiber die tatsachlichen Beanspruchungen zu geben, die beim Durchstanzen in der

maf3gebenden Betondruckzone zu erwarten sind.

£ =500, £, =30M ‘. g

Reimann | 2.5 %o 2,835 %
DIN 1045 5.0 %o 2.00 %
EC2i.V.m. [29] 20 %o 0,72 %

Tabelle 4.3-1: Grenzbewehrung nach verschiedenen Ansitrzen
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Da die Bruchlast mit dem statischen System der Kreisringplatte berechnet wird, miissen
die Voraussetzungen der Plattentheorie erfiillt werden. Dies bedeutet speziell, da3 die
Durchbiegungen klein gegentiber der Plattendicke und die Plattendicke klein gegenuber
den Stiitzweiten sein muf3. Daraus folgt, daB eine Anwendung der Theorie auf zumeist

dicke Fundamentplatten nicht zu empfehlen ist.

Wie man aus Bild 4.3-4 erkennen kann, rechnet Reimann mit einer bilinearen Kraft-
Verformungskurve. Vergleicht man die Kurve fiir die Versuchsbeobachtung mit von
Kinnunen und Nylander gemessenen Kurven (Bild 4.3-6), so kann man den Grad der

Naherung erkennen.
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Bild 4.3-6: MeBergcebnisse aus Versuchen von Kinnunen/Nylander | 18]

Das Bruchkriterium beruht auf der Ahnlichkeit des Spannungszustandes mit dem des
einachsigen Bruchversuchs. Dies stellt eine relativ grobe Niherung dar, da in Wirklichkeit
ein rdaumlicher Spannungszustand vorliegt, auch wenn die Radialdehnungen kleiner als
Tangentialdehnungen sind. Beim einachsigen Bruchversuch hingegen, bei dem die
Querdehnung nur an den Lagerflichen behindert wird, sind die Spannungen in
Querrichtung ansonsten null. Dies ist beim raumlichen Spannungszustand in Stiitzennéhe
nicht gegeben. Es sollte also bei allein dhnlichen Dehnungsverhaltnissen und GroBen nicht

auf dhnliche absolute Spannungsgroen geschlossen werden.

Als Vorteil dieser Theorie muB anerkannt werden, daB keinerlei Konstanten aus
Versuchen abgeleitet werden muBten, um eine Berechnung der Durchstanzbruchlast zu

erreichen. Weiterhin ist zur Berechnung der Durchstanzbruchlast keine Iteration nétig.
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Die Verwendung der doch recht komplexen Formeln kann durch Beniitzen
entsprechender Kurventafeln und/oder durch die Anwendung der Niherungsformel
vereinfacht werden. Die Naherungsformel liegt dabei eng an den Ergebnissen der genauen
Theorie, wie die Beispielrechnung bereits andeutet, und die Ergebnisse in Kap.5 zeigen

werden.

4.4 Theorie nach Braestrup, Nielsen, Jensen und Bach 1976
4.4.1 Beschreibung der Theorie

Brastrup et alii [30] leiten die Durchstanzbruchlast auf der Grundlage der
Plastizitétstheorie ab. Als FlieBbedingung nehmen sie das verallgemeinerte Coulombsche

Materialgesetz an:
T+6-tan® -¢c=0 (4.4-1)

Zusitzlich werden die Zugspannungen begrenzt auf die Betonzugfestigkeit:

c.<f (4.4-2)

dst \
2 Gerade

Bild 4.4-1: Form des Durchstanzkegels nach Brastrup et alii

Zur Bestimmung der Kohision ¢ geben Brastrup et alii an:

fc k

Y

(4.4-3)

C=

3]



| +sin®
I -sin®
®:  Winkel der inneren Reibung des Betons

mit: k;: Materialkonstante k, =

Das Modell geht von einer Platte der Dicke d aus, vernachldssigt also die Betondeckung
tiber der Schwerachse der Zugbewehrung (Bild 4.4-1). Die Berechnung der
Durchstanzbruchlast F, erfolgt durch die Integration der auf der Mantelfliche des
Durchstanzkegels umgewandelten Energie im Vergleich zu der durch die Last
verrichteten Arbeit. Damit wird der Durchstanzvorgang als Starrkdrpermechanismus

beschrieben.

Mit Hilfe einer Variationsrechnung ermittelten Brastrup et alii die Mantellinie des
Durchstanzkegels, bei der sich der kleinste Wert fiir die Durchstanzbruchlast ergibt. Man

erhélt eine aus einer Geraden und einer Kettenlinie zusammengesetzte Mantellinie:
i ds,
fir0<x <d, r:Ter-tanCD (4.4-4a)

X4y g gnn X4 (4.4-4b)
C C

fird, <x<d r=A-cosh

Den Zusammenhang zeigt (Bild 4.4-1).

Die Konstanten A, B und C konnen aus den Randbedingungen bestimmt werden:

C=vA’-B’ (4 4-5a)
d§
A= 5‘ +d,-tan® (4.4-5b)
B=C-tan® (4.4-5¢)
ﬁZA-COShﬂ-’rB'Sinhﬂ (4.4-5d)
2 C C

Fir den Fall, daB der Geradenanteil verschwindet (d, =0), geht Gleichung (4.4-5c) in

eine Ungleichung uber:

gz tan ® (4.4-5e)

Nach Brestrup et alii ist es ausreichend genau, fiir den inneren Retbungswinkel des

Betons ® einen konstanten Wert von ® = 37° zu setzen.
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Die gesamte Durchstanzbruchlast F, ergibt sich aus der Durchstanzlast des Kegels F,

und der Durchstanzlast des durch die Kettenlinie begrenzten Rotationskérpers F,.

Ful = 0‘5 T fck .d(’) .(dSl +dﬂ ' tancb)bm—cp (44-63.)
cos®
d di - .
FuZ :Ovs'n'fck‘ kz -C-(d-d())+k2- Pl T_C -AB _k;' T_A (4.4-6b)
. ) f
mit: k,. Materialkonstante k, = 1-(k, - 1). -
i tck
k;;  Materialkonstante k, = 1-(k, +1)- ff}“
ck

Daraus ergibt sich die gesamte Durchstanzbruchlast:
Fu = Ful + FuZ (44-7)

Damit ist der genaue Verlauf der Mantellinie vom Verhiltnis der Betonzugfestigkeit f,

zur Betondruckfestigkeit f,, abhingig.

4.4.2 Beispielrechnung
Fir die Berechnung der Durchstanzlast fiir das Beispiel Kap.1.3 wird die Beton-
Zugfestigkeit £, nach Brastrup et alii (vgl. Kap.4.4.3) angesetzt zu:

— fck _ 30

L =—%=2_20,075 MPa
® 400 400

Dieser Ansatz wird auch fiir die Vergleichsrechnungen in Kap.4 verwendet.
Zuerst schitzt man einen Wert fiir den Durchmesser des Durchstanzkegels:
d, =0,80m
Die Hohe des Kegelstumpfs d, wird zu null angenommen. Der Wert der Konstanten A

1af3t sich aus (4.4-5b) berechnen:

4
0’7 0 +0-tan37°=0,20

“

A=

Die Konstante B wird zu B = 0,04 geschatzt. C ergibt sich nach (4.4-5a) zu:

C=40,20°-0,04> = 0,196
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Der Durchmesser des Durchstanzkegels d, 1aBt sich somit aus (4.4-5d) berechnen:

0,22-0 ., 0,22-0
d,=2-0,2-cosh— +2-0,04-sinh
0,196 0,196

=0,789

Es wird nun der angenommene Wert fir B solange verandert, bis Schitzung und

Berechnung fiir d, iibereinstimmen. Es ergibt sich:
B =0,0429 und C =0,1953
Als ndchster Schritt ist die Annahme fiir d, zu Uberpn'jfen. Dabei sind zwei Falle zu

unterscheiden:

. B 429
bei d, = 0 nach (4.4-5¢): == 0.0 =0,2196 > tan37°=0,7536
C 0,1953

bei d, > 0 nach (4.4-5¢)

Da (4.4-5¢) nicht erfullt ist, ist d, zu verindern. Es ergibt sich nach einer lingeren

iterativen Berechnung:

A =0,2857, B=0,1717, C=0,2284, d,=0,1137

. . 1+si °
Mit den Materialkennwerten k, = er =4,023
1-sin37°
0,075
k,=1-(4,023-1)- =0,992
.)
0,075

k,=1-(4,023+1)-—— = 0,987
' 30

ergibt sich fiir die Durchstanzlasten:

F, =0,5-7-30-0,1137-(0,40 +0,1137-tan37°)- L2337 _ | 297 MN
cos37°

F,=0,5-7-30-[0,992-0,2284-(0,22 - 0,1 137)]+

+0,5-m-30- [O 992. [O 80 \/&—O 2284° - 0,2857-0, 1717”

*0,5’713-30-,:0,987 [O%—O 2857" H: 1,337 MN
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Daraus ergibt sich fur die gesamte Durchstanzlast:
F=1297+1,337=2,634MN

Die Durchstanzbruchlast erhilt man als minimale Durchstanzlast durch Iteration des

Durchmessers des Durchstanzkegels d,. Man erhilt:
F,=1,560 MN fur d, =232 m

Anhand dieser Beispielrechnung, die nur in Ausziigen dargestellt ist, dirfte feststehen,

daB dieses Rechenverfahren nur mit PC -Unterstiitzung durchfiihrbar ist.

4.4.3 Bewertung

Die Fachwelt wurde erst durch eine Veroffentlichung von Nielsen, Brastrup, Jensen und

Bach im Jahre 1978 [31] auf diese Theorie aufmerksam.

Die vorliegende Theorie unterstellt eine Unabhéngigkeit der Durchstanzbruchlast von Art
und Menge der Bewehrung. Dies steht im Widerspruch zu den Versuchsergebnissen
vieler anderer Arbeiten. Brastrup erklirt dies zum einen mit der unbertcksichtigten
Dubelwirkung der Biegezugbewehrung. Diese Wirkung durfte aber aufgrund der geringen

Dicke der Betondeckung eher von untergeordneter Bedeutung sein.

Als weiteren Erklarungsversuch fiir die Unabhingigkeit der Durchstanzbruchlast von der
Bewehrung gibt Brastrup an, daB die Theorie von von reinem Schubversagen ausgehe.
Ein reines Schubversagen liegt aber nur dann vor, wenn die Bewehrung nicht flief3t.
Damit setzt diese Theorie sehr hohe Bewehrungsgrade voraus Dies ist aber bei den
baupraktisch vorkommenden Flachdecken kaum der Fall Hess [32] hat ausgefiihrte
Versuche dahingehend untersucht, ob nun Biege- oder Schubbeanspruchung die
Versagensursache war, um Versuchsergebnisse auszufiltern, welche die vorliegende
Theone bestétigen sollten. Dies verkennt die Tatsache, daB nur dann eine Theorie das
Durchstanzproblem wirklichkeitsnah erfassen kann, wenn die kombinierte Biege- und

Schubbeanspruchung berticksichtigt wird.

Der dritte Erklarungsversuch geht davon aus, daB die elastischen Verformungen der
Platte so gro werden, daB die Bewehrung die Traglast beeinflussen kann. Dies zeigt, dal3
eine realitdtsnahe Theorie solche elastischen Verformungen - beim Durchstanzproblem
durfte dies vor allem die Rotation v der Sektorelemente betreffen - zu beriicksichtigen

hat.
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Bild 4.4-2: Ergebnisse von Durchstanzversuchen im Verglcich mit der Theoric von Brastrup et alii {31}

Vergleicht man den Verlauf der Mantellinie von Bruchkegeln aus Versuchen mit dem
Verlauf, der sich nach der Theorie ergibt (Bild 4.4-2), so erhilt man die beste

Ubereinstimmung fiir ein Verhaltnis von Betonzug- zu Betondruckfestigkeit von:

ot

f, 400

Braestrup et alii folgern daraus, daB der Zugfestigkeit des Betons, die sich unter iiblichen
Prifbedingungen zu etwa einem Zehntel der Druckfestigkeit ergibt, keine grofle
Bedeutung zukommt. Diese Erklirung scheint wenig befriedigend, wenn man bedenkt,
daB diese Theorie nur dann brauchbare Ergebnisse liefert, wenn sich die rechnerischen

Materialfestigkeiten erheblich von den tatsachlichen Materialfestigkeiten unterscheiden.

Die Abhangigkeit der Durchstanzbruchlast F, vom Winkel der inneren Reibung @ zeigt
Bild 4.4-3. Damit sei gezeigt, dal die Annahme eines konstanten Reibungswinkels ® fur
die Anwendung dieser Theorie gerechtfertigt ist.
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f«=30MPa d=0,22m ds =0,40m

1,90 -
g ]
/2]
o 1,80 . . . ° . o
£
U -
E —_—
5 Z 1704
N =2 ] fek/fct = 400
.g 160 + —e—fck/fct = 200
£
c ]
5 1,50 +
= ,

Mo —

34 35 36 37 38 39 40

Innerer Reibungswinkel ¢ [Grad]

Bild 4.4-3: Abhingigkeit der Durchstanzbruchlast F, vom
Winkel der inneren Reibung @

Damit diirfte das Modell von Brastrup et alii nur dazu geeignet sein, den EinfluB einiger
Parameter, wie z.B. das Verhiltnis Stiitzendurchmesser zu statischer Nutzhohe A,

aufzuzeigen, und einen oberen Grenzwert fiir die Durchstanzbruchlast anzugeben.

4.5 Theorie nach Marti und Thiirlimann 1977
4.5.1 Beschreibung der Theorie

Marti und Thirrlimann gehen in ihrer Theorie [33] von der statischen Methode der
Plastizitétstheorie aus. Diese Methode wahlt Spannungszustinde aus, die dann als statisch
zuldssig bezeichnet werden, wenn sie die Gleichgewichtsbedingungen und die statischen
Randbedingungen erfillen. Mit dieser Methode werden untere Grenzwerte der
Plastizitatstheorie fiir die Traglast berechnet. Der Durchstanzvorgang wird als
Starrkérpermechanismus (Bild 4.5-1) beschrieben.

Es wird angenommen, daB der Beton der FlieBbedingung von Coulomb und dem durch
die Theorie des plastischen Potentials zugeordneten FlieBgesetz folgt. Dabei lautet der

allgemeine Ausdruck fiir das Coulombsche Fliefgesetz:
T+o-tan®-c=0 (4.5-1)

Zur Bestimmung der Kohision ¢ und des inneren Reibungswinkels @ geben

Marti/Thirlimann an:
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c=0,5Jf, -Jf, (4.5-2)

fy — £, (4.5-3)

—-— dst+

S

=3

T

Fu

Bild 4.5-1: Starrkérpermechanismus nach Marti/Thirlimann

Das Modell geht von einer Platte der Dicke d aus, vernachlassigt also die Betondeckung
uber der Schwerachse der Zugbewehrung. Die Berechnung der Durchstanzbruchlast F,
erfolgt durch die Integration der auf der Mantelfliche des Durchstanzkegels

umgewandelten Leistung. Dies ergibt fiir die Durchstanzbruchlast:

Fu:n-dSl-d-(O,S-\/E-\/E+ﬁ-(fck—fcr)) (4.5-4)

4.5.2 Beispielrechnung

Mit den Werten aus dem Beispiel Kap.!.3 ergibt sich, wenn fiur f, die mittlere

C 0,40
Zugfestigkeit f,, nach EC2 und fiir den bezogenen Stutzendurchmesser A = 02 =1,818

eingesetzt wird:

F, :n-o,4o-o,22-(o,5~JE-,/2,9+4 ]]8]8-(30—2,9)]:2,320 MN

4.5.3 Bewertung

Das grundsitzliche Vorgehen der Theorie von Marti und Thurlimann entspricht den
Ansitzen von Brastrup et alii (Kap.4.4). Allerdings verzichten Marti und Thiirlimann auf

eine Variation der Form des Durchstanzkegels.
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Einen Vergleich der Materialkennwerte fiir den inneren Reibungswinkels des Betons ®
zwischen Gleichung (4.5-3) und dem Ansatz nach Brastrup et alii zeigt Bild 4.5-2. Nur
fur relativ hohe Betonzugfestigkeiten niahern sich beide Ansitze an.

fa=30 MPa

80 -
0T
60 +
50 1

40 ] —=—Marti/Thidimann
301 STt —e—* _ , Brastrupet ali

20 +
10 1
0 —t )t

0 10 20 30 40 50 60

fck/ fct

Innerer Reibungswinkel
® [Grad]

Bild 4.5-2: Innerer Rcibungswinkel in Abhingigkeit der Zugfestigkeit f,,

Die Werte fir die Kohdsion ¢ nach (4.5-2) werden in Bild 4.5-3 mit dem Ansatz nach

Brastrup et alit (4.4-3) verglichen. Auch hier zeigen sich deutliche Unterschiede in der

Interpretation der Materialeigenschaften.

15 +
© y
o —e— Braestrup et alii
2, 10 +
g —=— Marti/Thidimann
ks fek/fet = 10
[72]
g ST —a— Marti/Thiidimann
Q fck/fct = 400

0 =1 T T T T { T : T l

0 10 20 30 40 50 60

Betondruckfestigkeit f.« [MPa]

Bild 4.5-3: Kohision ¢ in Abhingigkeit der Betondruckfestigkeit f,
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Bild 4.5-4 zeigt die Abhangigkeit der Durchstanzbruchlast von der Betonzugfestigkeit.
Dabei zeigt sich, daB sich bei kleinen Betonzugfestigkeiten Durchstanzbruchlasten in
einer Groflenordnung ahnlich wie nach der Theorie von Brastrup et alii ergeben. Damit
scheint der Einfluf der Bruchform des Durchstanzkegels, die in der Theorie von Brastrup

et alii mit hohem Aufwand ermittelt werden muf3, gering zu sein.

fx=30MPa d =0,22m ds; =0,40m

e 307

5 )

(_U .

c -

[5] 20 +

2 > 1

-Q -

NZ ]

o 10+

(73] .

c b

(3 )

3 i

()] 9,0 +—4—m"H4b—v—+—+—+—+—+——F—+—+——+——+—++—-
0,0 0510 15 20 25 3,0 35 40 45 50

f+ [MPa]

Bild 4.5-4: Durchstanzbruchlast in Abhingigkeit der Betonzugfestigkeit

Da die vorliegende Theorie auf der Plastizitatstheorie beruht, bekommt man lediglich eine
Abschitzung fiir die obere Grenze der Durchstanzbruchiast. Dies zeigt auch ein Vergleich
mit den Ergebnissen der Beispielrechnungen anderer Theorien (vgl. Kap 5) Auch
Versuchsnachrechnungen, wie z.B. in [34] angegeben, ergeben, daB die so berechneten
Durchstanzlasten wesentlich uiber den experimentell ermittelten Bruchlasten liegen. Marti
und Thirlimann begriinden dies damit, da3 ein sprodes Versagen eintritt, bevor eine
vollstandige Kraftumlagerung stattfinden kann. Damit hat diese Theorie fiir die praktische
Bemessung kaum eine Bedeutung. Sie sollte lediglich herangezogen werden, um einen
qualitativen Eindruck vom EinfluB der Parameter Betondruck- und Zugfestigkeit und

bezogener Stitzendurchmesser A zu erhalten.

4.6 Theorie nach Andra 1982
4.6.1 Beschretbung der Theorie

Das Tragmodell nach Andra [35] geht von einer Einleitung der Auflagerkraft in eine lings
des Stiitzenumfangs gelagerte Kreisplatte aus. Die Kreisplatte entspricht mit D = 0,44 L

einem Ersatzsystem fir die gesamte Flachdecke (vgl. Kap.3). Zur Ableitung des
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statischen Systems benutzt Andri die von Kinnunen und Nylander (Kap.4.1) beschriebene
RiBentwicklung bei Steigerung der Stiitzenkraft. Erginzend fiihrte er FE-Berechnungen

mit Bericksichtigung eines nichtlinearen Werkstoffverhaltens durch.

" [~ TangentialriB

— Druckglicder  --- Zugglieder

Bild 4.6-1: Statisches System dcr Theorie nach Andrii |35]

a) ungerisscner Zustand. b) Zustand mit Tangentialrissen

Bild 4.6-1 stellt einen Radialschnitt durch eine Kreisplatte im Stiitzenbereich dar, und
zwar fur den ungerissenen Zustand und fir einen Zustand mit Tangentialrissen.
Eingezeichnet ist das von Andrd benutzte statische System. Dieses besteht aus einer
Schar von schalenformigen Druckgliedern, die durch die unterhalb des Tangentialrisses
verbleibende Druckzone in die Stiitze einmiinden. Die auBerhalb des Einleitungsbereiches
an der Platte angreifenden Vertikallasten werden durch zugbeanspruchte Kegelschalen

ubertragen, die am oberen Knoten der Druckkegelschalen aufgehangt sind.

Im ungestorten Zustand haben diese Schalen eine Neigung von 45°. Im Bereich der
Lastabtragung am Stitzenrand wird diesem Grundsystem ein Strebensystem mit
veranderlicher Neigung der Zug- und Druckglieder uberlagert. Mit fortschreitender
RiBbildung  werden die Kegelschalen unterbrochen, so daB sich aus
Gleichgewichtsgrinden die verbleibenden Druckstreben flacher, die verbleibenden
Zugstreben steiler ausbilden. Dabei wird vorausgesetzt, daB die vertikale Stiitzenkraft nur

durch die Druckschalenkrifte iibertragen wird.

Fir den Bruch sind zwei Kriterien maBgebend. Zum einen wird die Tragfihigkeit am
oberen Ende der Kegelschalen durch die aufnehmbare Umlenkkraft der Bewehrung und
durch die aufnehmbare Zugkraft des Betons in den zugbeanspruchten Kegelschalen
begrenzt. Zum anderen begrenzt die Druckfestigkeit (raumlicher Spannungszustand) des

Betons in der Einmiindungszone am Stiitzenrand die Tragfihigkeit am unteren Ende der
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druckbeanspruchten  Kegelschalen. Als maBgebende Flache wird dabei die
Betondruckzone normal zur resultierenden Auflagerkraft der Kegelschalen betrachtet
(Bild 4.6-2).

2
L
( Spaltrip ldngs der Mi Hdﬂa’rhr £

der Kegelschalenichar

N\

i 3

Borsten - % |
o 7%\ -
sarre .

Legerimg C>}.g

Bild 4.6-2: Bruchfigur beim Versagen [35]

Um die Bruchlast zu ermitteln, werden diese Tragfihigkeitskriterien mit den

Verformungsbedingungen der lochrandgestiitzten Platte verkniipft.

Die gedriickten Kegelschalen werden begrenzt durch die flachste Schale (Radius r,),
welche durch Vergleich mit den flachsten Drucktrajektorien aus der FE-Berechnung
ermittelt wurde, und durch die steilste Schale (Radius r,), welche sich aus
Gleichgewichtsbetrachtungen am oberen Knoten ergibt, wenn in der zugehorigen

Zugkegelschale gerade die Betonzugfestigkeit erreicht wird.

Fiir die Radien ergibt sich:

. R
r]:$+ $+‘—k-u-d-22r\, (4.6-1)
4 16 f,
r, :&4.5.2 (46-2)
-2
dabei gilt fur den inneren Hebelarm: z=d- % (4.6-3)
und fur den Vergleichsradius: r,=0,4-d, +1,6-z (4.6-4)



Der Vergleichsradius ist dabei nur eine HilfsgroBe zur einfacheren Integration der

vertikalen und horizontalen Kraftkomponenten.
Fir die Betonzugfestigkeit gibt Andra die folgende Gleichung an:
f,=0,7-f) (4.6-5)

Das Uberschreiten der Betondruckfestigkeit in der Aufstandsfliche der sich
tiberlagernden Druckkegelschalen wird durch einen zum Rand der gedriickten Flache hin
verlaufenden SpaltriB ausgelost. Gleichzeitig wird die Kegelschale ungefihr in Richtung
threr Mittelfliche aufgespalten, wodurch sich der fiir das Bruchbild typische
Durchstanzkegel ausbildet (Bild 4.6-2). Damit versucht Andrd mit seinem Modell auch

den Versagensmechanismus zu erklaren.

Die Durchstanzbruchlast wird durch die folgende Gleichung beschrieben:

F =u-v (46-6)

u S

mit: u: Umfang der Stutze u= n-d,, flir Rundstitzen

v;.  Integration uber alle Vertikalkomponenten der Druckkegelschalen

s

Die Ermittlung von v, erfolgt iterativ mit der Druckzonenhohe x bzw. mit k als Variable.
Es werden dafiir folgende Gleichungen benutzt, wobei wiederum nur auf Netzbewehrung
eingegangen wird:

Fiir den Rotationswinkel der verformten Platte am Stiitzenrand gilt:

~0,0035

W (4.6-7)
Damit 1aBt sich der Radius r, bis zu dem die Bewehrung flieB3t, bestimmen.
E
rr=vy-—-(d-x) (4.6-8)
vk
Fir die aufintegrierten Kraftanteile je Langeneinheit ergibt sich:
V] . r. | | r. r;
v,=—-12-p-d(d-x)-E,-x-E | X | ——— |+~ -u-d-f, - In| = (4.6-9)
dSl [ u ( ) L] 2 [rf rl] dS! L ' [rl)
h, :\—V-[2-p-d-(d»x)~Es ~x:-EC]-ln L +i-p,-d-ka -(rr frl) (4.6-10)
dSl A rr‘ dSt »
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und als Resultierende k_=/v] +h. mit der Richtung o = arctan E— (4.6-11/12)

5

Fir die vorhandene Betonbeanspruchung erhilt man:

S (4.6-13)

X-COSQL

Es wird nun solange iteriert, bis die Betonbeanspruchung o, die Betonbruchspannung

(raumlicher Beanspruchungszustand) o, erreicht.

/ 2.
ch = fck ’ M < 1’4 fck (46-14)
dSl

4.6.2 Beispielrechnung
Mit den Werten des Beispiels Kap. 1.3 ergibt sich folgendes:

Die zulissige Betonzugspannung errechnet sich nach (4.6-5):

f =0,7-30% = 6,758 MN/m?

ct
Mit einem geschitzten k = 0,26 erhilt man fiir die geometrischen GroBen:

0,0035

nach (4.6-7): Y= A =0,01346

y &

x=0,22m-0,26 =0,0572m

0,0572

= mit (4.6-3) z=0,22- =0,1914m

= mit (4.6-4) 1, =04-0,4+1,6-0,1914 =0,466m

Aus (4.6-1) ergibt sich:

= 0.4, 047 | 590 008.0,22-0,194 = 0,287m =r, = 0,466m => r, = 0,466m
16 6,758
0,4
Aus (4.6-2) folgt r, = 5 +5:0,1914 =1,157m
) 200000
und mit (4.6-8) r, =0,01346- 0 -(0,22-0,0572)=0,877m
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Es folgt fur die Krafte je Langeneinheit in vertikaler (4.6-9) und horizontaler (4.6-10)
Richtung:

v, = —O’%lfé :[2-0,008-0,22-(0,22 - 0,0572)- 200000 - 0,0572° - 32000|.
0 877
QAo f 11 1,096 5 008.0,22-500-In| 2277 | = 0,670 MN/m
2 (0877 1157/ 0.4 0,466
1346 : 1,157
h, = 201340 :[2-0,008-0,22-(0,22 - 0,0572)-200000 - 0,0572* - 32000] - In| ]+
C04 0,877

] A
+ﬁ-0,008-0,22 :500-(0,877 - 0,466) = 1,901 MN/m

mit der Resultierenden nach (4.6-11)

k. =40,670* +1,901° =2,016 MN/m
unter dem Winkel a. =19,415°

Damit erhalt man fiir die vorhandene Betondruckspannung (4.6-13)

o - 2,016
" 0,0572-c0s19,415"

=37,37 MN/m?,

die kleiner ist als die Betonbruchspannung (4.6-14) von

0 i
., =30- /%40’22 =43,47<1,4.30=42,0>0,, = 42,0 MN/m?,

Die Durchstanzlast

F,=m-0,4.0,670= 0,842 MN,
die sich dabei ergibt, ist also noch etwas kleiner als die Durchstanzbruchlast.
Mit weiteren Iterationsschritten erhalt man:

F, =0,902 MN und k_ =0,253

Obwohl die weiteren Iterationsschritte nicht explizit aufgefiihrt sind, kann man leicht

erkennen, wie aufwendig dieses Berechnungsverfahren ist.
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4.6.3 Bewertung

Die Bestimmungsgleichung fur den Rotationswinkel  (4.6-7) ist nur von k_ abhangig.
Diesen Zusammenhang hat Andra aus Untersuchungen bei Stahlbetonbalken entnommen
und lediglich die Zahlenwerte aufgrund logischer Uberlegungen modifiziert. Wie genau
die Gleichung (4.6-7) nun die Verhiltnisse bei Platten beschreibt, bleibt unbekannt, zeigen
doch die von Kinnunen und Nylander abgeleiteten Bestimmungsgleichungen (4.1-7) auch

einen Einflul des bezogenen Stiitzendurchmessers A.

Als Materialeigenschaften des Betons werden die KénngroBen Zug- und Druckfestigkeit
verwendet. Dadurch vermeidet Andra, ein Versagenskriterium fur Schubbruch, sowie die

Schubtragfahigkeit des Betons definieren zu miissen.

Die Definition fiir die Beton-Zugfestigkeit nach Gleichung (4.6-5) liefert, wie ein
Vergleich mit den Ansatzen nach EC2 zeigt, sehr groBBe Werte (Bild 4.6-3).

10,0 —
]

8,0 -

J —Andra
6,0 4
i —e—EC 2 (95% Fraktile)
4.0 -

20 . _w—EC 2 (5% Fraktile)

OO W U U WS (S W [ S U U NN S SO R S A |
y AL S DL BN S SEE Snie A B m

10 15 20 25 30 35 40 45 50

Beton-Zugfestigkeit f [MPa]

Beton-Druckfestigkeit f. [MPa]

Bild 4.6-3: Vergleich der Ansitze der Beton-Zugfestigkeit

Allerdings bleibt diese groBe Betonzugfestigkeit ohne Auswirkungen, wie man aus Bild
4.6-4 erkennen kann. Denn ab einer Zugfestigkeit von ca. 1,4 MPa wird die Bedingung
der Betonbruchspannung maflgebend, und eine weitere Steigerung der Betonzugfestigkeit
bringt keinen Zuwachs bei der Durchstanzbruchlast mehr. Die Grofe der
Durchstanzbruchlast in der Beispielrechnung bliebe also unverandert, wiirde man fiir die
Betonzugfestigkeit den Wert £ . nach EC2 von 2,0 MPa einsetzen. Deshalb durften die
Auswirkungen einer etwas hoch angesetzten Betonzugfestigkeit nach Gleichung (4.6-5)

auf die Berechnungsresultate gering sein.
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Durchstanzbruchlast k [MN]

f«=30MPa {,=500MPa ,=0,80% d5=040m d=022m L=60m
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0.2 0.4 0,6 0,8 1.0 1,2 1.4 1.6 1.8

Beton-Zugfestigkeit f. [MPa]

Bild 4.6-4: Durchstanzbruchlast in Abhéngigkeit der Beton-Zugfestigkeit

Die Betonbruchspannung bei rdumlicher Beanspruchung nach Gleichung (4.6-14) zeigt
Bild 4.6-5 im Vergleich mit dem Ansatz nach Kinnunen und Nylander nach Gleichung

(4.1-4).

Betonbruchspannung oeu

[MPa]

A=1,818 dy=0,40m d=0,22m

—e— Andra

—a— Kinnunen/
Nylander

I i } I ] 4 | } 1 3 1 3 i $ } I |
T

il 1
T T T T T l T T 1 T 1 T T T T T 1

S 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Beton-Druckfestigkeit f.« [MPa]

Bild 4.6-5: Verglcich der Betonbruchspannung

58



Man erkennt, daB Kinnunen und Nylander wesentlich groBere Werte zulassen. Der
Ansatz von Andra ist dahingehend richtiger, daB mit der Grenzbetrachtung £, gegen Null

auch die Betonbruchspannung gegen Null geht.

Bild 4.6-6 zeigt die Durchstanzbruchlasten in Abhingigkeit von der angesetzten
Betonbruchspannung. Eingezeichnet sind die errechneten Durchstanzbruchlasten fur die
Vorgaben des Beispiels aus Kap.1.3 nach den Theorien von Kinnunen/Nylander und
André in Abhangigkeit der angesetzten Betonbruchspannung o_,. Es zeigt sich, dal3 bei
einer in beiden Theorien gleich angesetzten Betonbruchspannung o, nahezu die gleichen
Durchstanzbruchlasten ermittelt werden. Daher liegt es nahe, diese beiden Theorien naher

auf Gemeinsamkeiten hin zu untersuchen. Dies erfolgt in Kap.5.

Zudem macht Bild 4.6-6 deutlich, daB fur die Verhiltnisse bei Normalbeton dem Ansatz
der zuldssigen Betondruckspannung im Vergleich zur zuldssigen Betonzugspannung die
wesentlich groflere Bedeutung zukommt. Ein Ziel weiterer Forschungsarbeiten sollte

daher sein, eine Aussage uber die ansetzbaren Betondruckspannungen zu ermoglichen.

f

Y

«=500MPa ;1=0,80% d5=0,40m d=0,22m L=60m
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°
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S
a 02+
00 ——F—+—F—+—+—+—+—+—+—+—+—+—

Betonbruchspannung o, [MPa]

Bild 4.6-6: Durchstanzbruchlast in Abhingigkeit der Betonbruchspannung



Da die Durchstanzlast F, sehr stark auf bereits kleine Anderungen von k. reagiert, was
durch den steilen Kurvenverlauf in Bild 4.6-7 angezeigt wird, sind viele Iterationsschritte
notig. Um die numerische Stabilitit zu erhohen, konnte zB. eine geeignetere
[terationsvariable definiert werden. Mit dem vorliegenden Berechnungsgang ist allerdings,
wie in Kap.4.6.2 bereits angedeutet, das Modell nach Andrd fiir die Praxis nicht zu

empfehlen, weil es zu aufwendig in der Berechnung ist.

A=1,818 ds=0,40m d=0,22m

1,80 — /' — 70,0
= 1807 // 1600 B
2 1407 , T g
- 1 {500
‘L q204 4 / | -
) 1 / P / 42 MPa 00 g_ -F
E -4 ’ ‘ T 4 i
N 10T o902, , I 2g
O [ / O =,
s 0,80 + | / +300 2
@ 1 1 Qo
o 060+ ! / -
5 1 | ) 1200 §
O 040+ 2 + 0]

s | N / . 100 m
0,20 + | © / T
0.00 } lf t t } y —— ! " } } + 0,0
000 010 020 030 040 050 060
Kx

Bild 4.6-7: Zusammenhang Durchstanzlast - Nullinicnlage k

{Werie nach Beispiel Kap.1.3)

Wie man weiterhin Bild 4.6-7 entnehmen kann, muf3 bei einer iterativen Berechnung
darauf geachtet werden, daB3 man sich auf dem richtigen Teil der Bestimmungskurve

befindet (durchgezogene Linien in Bild 4.6-7).

4.7 Theorie nach Noiting 1984

4.7.1 Beschreibung der Theorie

Nolting stitzt sich mit seiner Theorie [36] auf Versuchsbeobachtungen, die zeigen, daf3
die radialen Betonstauchungen an der unteren Plattenoberfliche nahe dem Stitzenansatz
anfangs uberlinear zunehmen, der Anstieg ab ca. 50 bis 70% der spateren Bruchlast

schwicher wird und schlieBlich die Stauchungen sogar abnehmen, zum Teil bis zu
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positiven Betondehnungen (Bild 4.7-1). Solche Ergebnisse wurden u.a. von Kinnunen

und Nylander gemessen (Kap.4.1).

Betondehnung

Bild 4.7-1: Qualitativer Verlauf der Betondehnungen an der Plattenunterseite am Stiilzcnansatz

Nolting erklart dies damit, daB die schiefen Druckstreben stark ausmittig angreifen und
somit eine Spannungsverteilung entsteht, die Zug an der Betonoberfliche vor dem
Stiitzenanschluf3 aufweist (Bild 4.7-2).

A

oruckstrebe / L"'J____‘_(Zug )

Plattensegmem

Bild 4.7-2: Ausmittigkeit der schrigen Betondruckstreben |36]

Den Ablauf des Bruchvorgangs beschreibt Nolting in seiner Theorie folgendermalen:

Der Durchstanzbruch wird eingeleitet, indem die schragen Betondruckstreben D, zu
versagen beginnen. Es kommt jedoch noch zu keiner vollstindigen Druckzerstorung, da
sich die Druckstreben mit beginnender Zerstérung der Kraftaufnahme entziehen. Die
Tragfahigkeit der Platte ist aber bereits erschopft. Die Lastabtragung erfolgt verstarkt
iber den um den Stutzenanschlul3 vorhandenen Druckring. Dieser Druckring um den
StutzenanschluB wird von der eingeschnirten Betondruckzone gebildet (Bild 4.7-3).
Aufgrund der Rotationssymmetrie nimmt Nolting eine konstante Beanspruchung entlang

eines kreisformig am Stutzenansatz geflihrten Schnittes in der Betondruckzone an.
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 Druckring
Bild 4.7-3: Erster Schritt des Bruchvorgangs |306]
Mit fortschreitender Kraftumlagerung vermag der Druckring nur mehr die

Biegedruckkrifte, die bisher als horizontaler Anteil Dy, wirksam waren, aufzunehmen

(Bild 4.7-4).

—T——
o
\
i

Bild 4.7-4: Zweitcr Schritt des Bruchvorgangs [36]

SchiieBlich bewirken die Querkrifte, die bisher als Vertikalanteil D, wirksam waren, und
die aufgrund der Gleichgewichtsbedingung ¥ V=0 konstant bleiben, den fiir das

Durchstanzen charakteristischen Abschervorgang (Bild 4.7-5).

Bild 4.7-5: Dritter Schritt des Bruchvorgangs [306]

Dies bedeutet, da} primir die schragen Betondruckstreben versagen. Erst nachdem so die
Tragfahigkeit erschopft ist, folgt sekundir das fiir das Durchstanzen typische
Herausschieben des Durchstanzkegels aus der Platte. Damit faBt Nolting das

Durchstanzen als einen Biegedruckbruch mit geneigter Druckstrebenkraft auf. Das
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Tragvermogen und damit die Durchstanzbruchlast hangen somit  vom

Widerstandsvermogen der Platte gegen Druckbruch ab.

Die GroBe und Richtung der bruchverursachenden Druckkraft hangt von den
Extremwerten der Biege- und Schubbeanspruchung im Anschlufbereich der Stitze ab.
Dabei ist die Biegebeanspruchung von der Plattenkrimmung, und diese wiederum vom
Forminderungsverhalten des Plattengesamtsystems abhangig. Dies wird bericksichtigt,
indem die StitzenflieBlast F, (Das sei diejenige Stitzenlast, ab der die Zugbewehrung zu

flieBen beginnt) und somit der Momentenverlauf in der Platte in die Berechnung eingeht.

Bis zum Erreichen dieser StiitzenflieBlast F, verwendet Nolting zur Berechnung der
Biegetragfahigkeit die Annahmen nach DIN 1045, d.h. die SchnittgréBen werden nach
der Elastizitatstheorie berechnet und das Stoffgesetz wird den in DIN 1045 angegebenen

Arbeitslinien entnommen.

Die Schubbeanspruchungen hingegen sind weitgehend allein von der ortlichen
Plattenausbildung abhingig. Hier ist der EinfluB der Plattenschlankheit bestimmend,
welche uber das Momenten-Querkraft-Verhiltnis die Neigung der Druckstrebe
beeinfluflt. Daher wird angenommen, daB bei Erreichen der StitzenflieBlast F, die
Beziehung zwischen der horizontalen Betonstauchung ¢, und der Betonstauchung in

Richtung der schragen Druckstrebe €, von der Plattenschlankheit n abhangig ist.

echA_v :ecD‘y'f(rl) (47'1)
Die Funktion f(n) berucksichtigt damit die Neigung der Druchstrebenkraft.

Weiterhin wird angenommen, dal3 bei Belastung tiber die FlieBlast Fy hinaus, die schragen

Betonstauchungen €, quadratisch mit der Laststeigerung zunehmen.

£, =A-F fir F2F (4.7-2)

[45]

mit: A: Proportionalitiatskonstante

Durchstanzen tritt ein, wenn in der Betondruckzone ein  bestimmter
Beanspruchungszustand erreicht ist. Dieser Zustand wird durch einen von allen
Plattenparametern unabhangigen Festwert der Betonbruchstauchung in Richtung der

schrag in die Stitze einmindenden Betondruckkrifte €, . gekennzeichnet.

cD.u

Es ergibt sich aus Gleichung (4 .7-2):



S _ | By (4.7-3)
€y E

F, =F,- /—8“‘”“ f(n) (4.7-4)
' 8ch‘v

Setzt man nun die aus Versuchsnachrechnungen ermittelten Werte fur f(n) und ¢, ein,

Und damit mit Gleichung (4.7-1):

so ergibt sich die Gleichung zur Bestimmung der Durchstanzbruchlast F:

. 0.
Fu _ Fy . 4.,5 00 [1 _]] (47_5)
8ch.y ﬁ

) ) D-
mit: n:  Plattenschlankheit n = > js

t

D:  Durchmesser der Ersatzkreisplatte D = 0,46- L
F . Stitzenkraft, bei der die Zugbewehrung zu Flie3en beginnt
. horizontale Betonstauchung am Stiitzenrand, bei der die Zugbewehrung zu

Flieflen beginnt

Zur Bestimmung des FlieBmoments, d.h. des Biegemoments, bei dem die Bewehrung zu

flieBen beginnt, gibt Nolting an:

m, ,—_u‘-fyk-d:‘kZ (47-6)

Fur den Zusammenhang zwischen der Stiitzenlast F und dem Stutzmoment m wird

folgende Beziehung verwendet:

E:0,0159—0,0995-1n[$) (4.7-7)
F D

Fir die Betonstauchung €, , ergibt sich:

g, , = . (4.7-8)
Daber werden k, und k, iterativ mit Hilfe eines in [37] angegebenen Computer-
Algorithmus ermittelt.

Zur einfacheren Anwendung dieser Theorie leitet Nolting einen Naherungsansatz ab,

indem er folgende Vereinfachungen ansetzt:
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k =1-0,6-0 (4.7-9a)

und k., =y0,8-® (4.7-9b)

X

mit: ©:  mechanischer Bewehrungsgrad

Damit erhilt er fur einen Betonstahl mit einer Streckgrenze f, = 500MPa, einem
Elastizitatsmodul E, =210000MPa und einem aus Versuchsnachrechnungen bestimmten

Korrekturfaktor:

F, =475 Ju-f, -d°f, (4.7-10)

dabei ist f;, eine Funktion zur Beschreibung des Einflusses der Plattenschlankheit:

. ) d
fo:0,65+9,40-$—(2,20+70-di)-— (4.7-11)
L { L)L

)

Die Formel (4.7-11) gilt fiir Flachdecken. Fiir Fundamente, die ja in dieser Schrift nicht
behandelt werden sollen, ist in [36] eine eigene Funktion angegeben. Quadratische

Stutzen sind in flachengleiche Rundstiitzen umzurechnen.

4.7.2 Beispielrechnung

Fur die Berechnung der Durchstanzbruchlast nach dem genauen Verfahren nach
Gleichung (4.7-5) werden ebenfalls die Naherungsansitze (4.7-9) benutzt, um eine
Berechnung mit dem Computer-Algorithmus zu umgehen. Dies gilt auch fur die

Vergleichsrechnungen in Kap.5.
Es ergibt sich mit den Angaben aus dem Beispiel Kap.1.3

fur den mechanischen Bewehrungsgrad:

500

© =0,80% == 0,133
J
. ) 0,46-6,0—
fir die Plattenschlankheit: n= ,46-6,0-0,40 =5,364
2-0,22
und damit nach (4.7-9a): k,=1-0,6-0,133=0,920
nach (4.7-9b): k,=40,8-0,133 =0,326

Daraus folgt mit (4.7-6):
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m, =0,008-500-0,22°-0,920 = 0,178 MNm/m

Die Stutzenlast F, ergibt sich mit (4.7-7) zu:

F, =~ 0.178 o " 0.855 MN
0,0159—0,0995-In| - — - )
0,46-6,0
mit (4.7-8); e, = —20 0326 _ 5,

v " 200000 0,326 1

Die Durchstanzbruchlast F ergibt sich aus (4.7-5) zu:

450, 1
Fu:O,855~\/A-[1— ):1,243MN

-1’21“4)0 \/5,364 )

Mit den Werten aus dem Berechnungsbeispiel ergibt sich fur das Naherungsverfahren:

0,40 0.40Y 0,22

aus (4.7-11): f,=0,65+9,40-——~|2,20+70.-—— [ === =1,025
6,0 6.0, 6,0

mit (4.7-10): F, =47,5-,0,008-30-0,22°-1,025=1,154 MN

Der Unterschied zum genauen Verfahren betragt ca. 7%.

4.7.3 Bewertung

Die Annahme eines quadratischen Zusammenhangs zwischen Betondehnung und
Stutzenlast in Gleichung (4.7-2) stitzt sich auf Versuchsbeobachtungen, die einen
uberproportionalen Zusammenhang zwischen Betonstauchungen und Stutzenlast
aufzeigen. Ob allerdings die Quadratfunktion einen wie in Bild 4.7-1 qualitativ gezeigten
Zusammenhang ausreichend beschreiben kann, sollte genauer untersucht und begriindet

werden.

Bild 4.7-6 zeigt die Abhingigkeit der Durchstanzbruchlast nach Gleichung (4.7-5) in
Abhangigkeit von der horizontalen Betonstauchung bei Erreichen der FlieBgrenze €,..
Damit ergibt nach Nolting eine geringe horizontale Betonstauchung eine grofle

Durchstanzbruchlast.
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Bild 4.7-6: Durchstanzbruchlast in Abhangigkeit der horizontalen Betondchnung Ly

Da die Betonstauchung e, . wiederum von der Druckzonenhohe x bzw. k, abhingt,
ergibt sich der in Bild 47-7 gezeigte Zusammenhang. Danach sinkt die
Durchstanzbruchlast mit zunehmender Druckzonenho6he. Dies scheint der Erklarung des
Bruchmechanismus zu widersprechen, welche ein Versagen der Druckzone ansetzt.
Daher sollte mit einer groBeren Druckzone eine groBere Druckkraft und damit eigentlich
eine hohere Durchstanzbruchlast aufnehmbar sein. Vergleicht man Bild 4.7-7 mit dem
von Kinnunen und Nylander aufgestellten und in Bild 4.1-2 dargestellten Zusammenhang,
so stellt man fest, da3 der in Bild 4.7-7 gezeigte Ansatz von Nolting mit Gleichung (4.1-
6) von Kinnunen/Nylander korreliert, welche aber den EinfluB der Stahlzugkraft
beschreibt, bzw. ein Versagen der Biegezugbewehrung betrachtet. Die Gleichung zur
Beschreibung der Betondruckbeanspruchung (4.1-1) von Kinnunen/Nylander (Bild 4.1-2)

zeigt hingegen einen zum Bild 4.7-7 widerspriichlichen Verlauf
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Durchstanzbruchlast k [MN]
N
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Bild 4.7-7: Durchstanzbruchlast in Abhiingigkeit der bezogenen Druckzonenhohe k,

(iibrige Werte wie Beispiclrechnung)

Der Erkliarung des Bruchmechanismus zufolge miifite eine Biegedruckbewehrung einen
traglaststeigernden EinfluBB haben, da damit die Horizontalkomponente der Druckstrebe
wenigstens zum Teil aufnehmbar wire. Der Druckring wire damit weniger beansprucht
und konnte daher einen groferen Vertikalanteil aufnehmen. Leider wurden in der
Literatur keine Versuchsauswertungen gefunden, die eine eindeutige Aussage iiber den

EinfluB einer Druckbewehrung zulassen wiirden.

Die Betonbruchstauchung €., stellt nur eine RechengréBe dar, die durch
Versuchsauswertungen ermittelt wurde. Thr absoluter Wert ist nicht mechanisch
interpretierbar, da bei der Erfassung des qualitativen Verlaufs der horizontalen

Betonstauchungen €, nur ein einaxial beanspruchter Querschnitt zugrundegelegt wurde.

Die Funktion f{n), die den EinfluB der Plattenschlankheit beriicksichtigt, ist durch
Versuchsauswertungen ermittelt worden. Damit unterliegt diese Formel den

Einschrankungen fiir empirische Gleichungen (Kap.1.2).

Da die Durchstanzbruchlast beim genauen Ansatz (4.7-5) von der Stiitzenlast beim
Erreichen des FlieBmomentes F, abhingig ist, muf vor einer genauen Analyse dieser
Theorie der Zusammenhang zwischen Stiitzenlast und Stiitzmoment geklart werden.
Gleichung (4.7-7), die von Nolting dafir verwendet wird, bringt im Vergleich mit

anderen Verfahren der SchnittgroBenermittlung etwas abweichende Werte, wie Tabelle
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4.7-1 zeigt. Damit hdngt ahnlich wie beim Ansatz nach Moe (Kap.4.2) die
Durchstanzbruchlast vom Verfahren der SchnittgroBenermittlung ab.

Verfahren zur SchnittgroBBenermittlung m_
F
Ersatzdurchlauftragerverfahren [1] 0,175
Elastische Plattentheorie [1] 0,224
Ansatz von Nolting (4.7-7) 0,208

Tabelle 4.7-1: Zusammenhang zwischen Stiitzenlast F und Bicgemoment m in Abhingigkeit dcs

Berechnungsverfahrens

Den Zusammenhang zwischen der Durchstanzlast und der Stiitzenlast bei Erreichen des
FlieBmoments F, zeigt Bild 4.7-8. Es ergibt sich ein linearer Zusammenhang. Damit hangt

die Durchstanzbruchlast ganz wesentlich von der Bestimmung der StutzenflieBlast F, ab.

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

0,5

Durchstanzbruchlast ki [MN]

Stutzenlast Fy [MN]

Bild 4.7-8: Zusammenhang zwischen Durchstanzbruchlast F, und Stiitzenlast F,
Pralong, Brandli und Thirlimann [38] konnten bei ihren Versuchen weder eine deutliche

Stauchung des Betons in der Druckzone noch eine frithzeitige Zerstérung der Druckzone

beobachten. Dieses Versuchsergebnis, daf3 auch von anderen Forschern wie z.B.
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Kinnunen und Nylander (Kap.4.1) angegeben wird, kann damit die Annahme eines

Bruchs der schrigen Betondruckstreben als Versagensursache nicht bestatigen.

Bei Anwendung des genauen Ansatzes (4.7-5) ist der EinfluB der die Durchstanzbruchlast
beeinfluBenden Parameter nicht erkennbar. Daher ist es sehr muhevoll, z.B. abzuschatzen,
wieviel zusitzliche Biegebewehrung eingelegt werden miiite, um eine bestimmte

Durchstanzbruchlast zu erreichen.

Die Streckgrenze des Betonstahls f, wird beim Naherungsverfahren pauschal
beriicksichtigt, obwohl die Naherungsformel in der Anwendung nicht auf eine bestimmte
Betonstahlsorte eingeschrankt wird. Da in der Praxis allerdings fast ausschlieflich
Betonstahl mit f,=500MPa verwendet wird, ist diese Fehlerquelle von geringer

Bedeutung.

Die Anwendung des Naherungsverfahrens ist einfach und damit in der Praxis anwendbar.
Nbolting hat auch fiir wesentliche Sonderprobleme, wie Aussparungen im Stiitzenbereich
oder exzentrische Krafteinleitungen Losungsansitze angegeben. Um  dieses
Bemessungskonzept in eine Norm einzubringen, werden von Kordina und Nélting in [10]

Vorschliage zur Anderung der DIN 1045 angegeben.

4.8 Theorie nach Georgopoulos 1986
4.8.1 Beschreibung der Theorie

Georgopoulos geht bei der Ableitung seiner Theorie [39] von einem Versagen der

Hauptzugspannungen im Beton aus, mit Hilfe derer er (lber emne
Gleichgewichtsbetrachtung (3 V = 0) die Durchstanzlast ermittelt (Bild 4.8-1).

Zur Bestimmung der Durchstanzlast betrachtet er nur die Hauptzugspannungen, wobet er

annimmt, daf3 diese 75% der Durchstanzlast aufnehmen. Daraus ergibt sich:

1
F,=Z,-cosa+D, e = ﬁ-zh -cosa (4.8-1)

Die Annahme des Bereichs mit allseitigem Druck in Bild 4.8-1 stutzt sich auf
Untersuchungen von Ritter [27] und basiert damit auf der Annahme rein elastischen

Materialverhaltens.
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Bild 4.8-1: Modell fiir die Theorie nach Georgopoulos |39]

Mit einer angenommenen Spannungsverteilung analog einem Polynom 3.Grades (Bild
4.8-2) bekommt man fiir die Durchstanzlast

F, =1,315-f, -n-dl-cota-(%ﬂ- k, +O,35-cota) (4.8-2)

mit o als mittlerer Neigung des Durchstanzkegels gegeniiber der Plattenmittelfliche.

Y=6,

0,51

Xg ;
- y= f{x)

AtZ,
G] ~ wahrscheinlicher Vertauf
| unguns tiger Verlauf
I X
!‘ $=0,81 ;,J

Bild 4.8-2: Ansatz der Zugspannung [39]

Um den Berechnungsgang einfach zu halten, und eine Iteration zu vermeiden, wird
k, =0,2 gesetzt.

Bruchversagen tritt ein, wenn die schiefen Hauptzugspannungen die Betonzugfestigkeit
uberschreiten. Fir die GroBe der Zugfestigkeit geht Georgopoulos vom einachsigen
Spannungszustand aus, fur den er wihlt

f, =0,229-f (4.8-3)
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Daraus entwickelt er die Zugfestigkeit fiir den raumlichen Spannungszustand zu:
f =0,195-f (4.8-4)
Fur die Durchstanzlast ergibt sich daraus:

F,=0,812-d° -f:f-cota-[%+0,2+0,35-cota) (4.8-5)

Der Bestimmungsgleichung fiir die Neigung des Durchstanzkegels o liegt die Annahme
eines hyperbolischen ~Zusammenhangs zwischen o und dem mechanischen
Bewehrungsgrad o zugrunde, dessen Konstanten iiber Versuchsauswertungen gewonnen

wurden.

Georgopoulos gibt folgenden Ausdruck an:

0,056
0,40 < tangr = 22 +0,30<1,0 (4.8-6)
()

Dies ergibt, daB der Durchstanzwinkel o in der Grofle begrenzt ist:

21,8°< 1 <45,0° . (4.8-7)

4.8.2 Beispielrechnung

Fur die Angaben des Beispiels aus Kap. 1.3 ergibt sich:

500

® =0,80%- " =0,133 = nach (4.8-6) tanaa = 0,72 bzw. o =3575°

Daraus berechnet sich die Durchstanzlast nach (4.8-5) zu:

1,818

F, =0,812-0,22%-30% . cot 35,75° [ +O,2+O,35-cot35,75°]=0,841 MN

4.8.3 Bewertung

Den von Georgopoulos gewihlten Ansatz fur die einachsige Zugfestigkeit des Betons
(4.8-3) und den daraus entwickelten Ansatz fiir die rdumliche Zugfestigkeit (4.8-4) zeigt
Bild (4.8-3) im Vergleich mit den Werten fiir f.00s nach EC2. Man erkennt die gute
Ubereinstimmung.
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Bild 4.8-3: Ansiltze der Beton-Zugfestigkeit im Vergleich

Die Theorie von Georgopoulos unterscheidet sich von allen anderen in dieser Arbeit
erwéhnten dadurch, daB hier die Berechnung der Durchstanzbruchlast F, tiber die GroBe
des  Neigungswinkels  des Durchstanzkegels  erfolgt. Die  zugehorige
Bestimmungsgleichung (4.8-6) wurde aus Versuchsauswertungen gewommen und
unterliegt daher den Einschrinkungen einer empirischen Formel, welche im Kap.1.2
bereits erlautert wurden. Den Verlauf von Gleichung (4.8-6) zeigt Bild 4.8-4.

Auch die Tragwirkung der Biegebewehrung wird nur indirekt tiber den Neigungswinkel
des Durchstanzkegels beriicksichtigt. Im Gegensatz dazu steht die Versuchsbeobachtung
von Kinnunen/Nylander (Kap.4.1), die zeigt, dal bei Netzbewehrung die mittlere
Neigung des Durchstanzkegels nahezu konstant und damit unabhédngig vom
Bewehrungsgrad ist.

Da auf die Betonspannungen in der Druckzone nicht eingegangen wird, wird weder direkt
noch indirekt die Durchstanzbruchlast gegeniiber einem Versagen des Betons auf Druck
abgegrenzt.
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Bild 4.8-4: Neigungswinkel o in Abhiingigkeit von o

Die Annahme, da3 75% der Durchstanzlast iber die Hauptzugspannungen getragen
werden, stiitzt sich auf Angaben verschiedener Autoren mit einer Bandbreite zwischen 70
und 84%, die diese Werte wiederum aus Versuchsauswertungen gewonnen haben. Eine
theoretische Ableitung hierzu fehlt, so daB diese Theorie auf einem relativ ungenauen
Wert aufbaut, fir den eine physikalische Erklarung fehlt, und dessen Schwankungen sich
zudem noch in voller Gréfe auf den Wert der Durchstanzbruchlast auswirken. Der
angenommene Wert mag zwar auf der sicheren Seite liegen, aber dadurch verliert das
Modell an Wirklichkeitsnihe.

Ein konstant angenommener Wert fur die bezogene Druckzonenhéhe k, von 0,2 steht im
Widerspruch zu anderen Theorien, wie Kinnunen/Nylander und Andri, bei denen die
Durchstanzbruchlast wesentlich von k, abhangt. Daraus ergibt sich die Folgerung, daf ein
konstanter Wert fur k, stark auf der sicheren Seite liegen muf3, um allen Fllen gerecht zu
werden. Ob dies mit einem Wert von 0.2 bereits fiir alle Durchstanzprobleme gegeben ist,

sei in Frage gestellt.

Durch diese, auf der sicheren Seite liegenden Vereinfachungen wird zwar die Berechnung
der Durchstanzlast sehr einfach durchfiihrbar, jedoch werden dabei wesentliche
Tragreserven vernachlissigt, so daB diese Theorie dem eingangs erwihnten Ziel der
besseren Ausnutzung der Tragfihigkeit nicht gerecht werden kann (vgl. Tabelle 5.7-1).
Eine Anwendung fiir einen Tragsicherheitsnachweis kann deshalb nicht empfohlen

werden.
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5. Vergleichende Beurteilung

In diesem Kapitel werden Vergleichsrechnungen zwischen den vorgestellten Theorien und
Normenregelungen durchgefihrt, um mit der GroBe der Durchstanzbruchlast in
Abhéngigkeit unterschiedlicher Eingangsparameter die Theorien quantitativ beurteilen zu
konnen. Dabei werden die Eingangsparameter Bewehrungsgrad,  Betongiite,
Betonstahlgiite, Biegeschlankheit, Plattendicke und Stiitzendurchmesser betrachtet.

5.1 Bewehrungsgrad

Bild 5.1-1 zeigt den Verlauf der Durchstanzbruchlasten verschiedener Theorien in

Abhéangigkeit des geometrischen Bewehrungsgrades 1.

Man erkennt, daf3 die auf der Plastizitatstheorie aufbauenden Modelle von Braestrup et alii
und Marti/Thurlimann unabhingig vom Bewehrungsgrad 1 sind. Diese Theorien werden
nur bei sehr groBen geometrischen Bewehrungsgraden maBgebend. Fiir die Praxis diirfte
es daher ausreichend sein, als Aussage dieser Theorien den rechnerisch ansetzbaren

Bewehrungsgrad zu begrenzen.

Die restlichen, vom Bewehrungsgrad abhangigen Modelle konnen zwei Gruppen
zugeordnet werden. Zum einen diejenigen Modelle, die die Biegetragfahigkeit direkt
bertcksichtigen, wie Reimann, Nolting, und Moe. Die sich ergebenden Durchstanzlasten
liegen bei Bewehrungsgraden 1 kleiner als ca. 1,6% eng beieinander und bilden in Bild
51-1 bzw. 5.1-2 das obere der beiden gekrimmten Bander (Kurven liegen
libereinander.). Das untere gekrimmte Band wird von den Theorien gebildet, die von
Gleichgewichts- und Verformungsbeziehungen der gerissenen Platte ausgehen, wie
Kinnunen/Nylander und Andri. Auch der Ansatz nach DIN 1045 und das Modell nach
Georgopoulos, die beide von einem Versagen der Hauptzugspannungen ausgehen, liegen
in diesem Bereich. Moe geht mit steigendem Bewehrungsgrad vom oberen Band in das
untere iber. Dadurch zeigt sich, daB dieses Modell nicht eindeutig einem physikalischen
Tragmechanismus zugeordnet werden kann, sondern empirische Ansatze aufweist.

Lediglich der Ansatz nach EC2 ist keiner Gruppe zuzuordnen.
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Bild 5.1-1: Durchstanzbruchlasten in Abhingigkeit vom Bewehrungsgrad p

Der genaue Ansatz un