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1 Einleitung
1.1 Motivation und Problemstellung

1 Einleitung

1.1 Motivation und Problemstellung

Bereits 1959 beschéftigte sich Leonhardt mit der Frage, wie die anfanglichen und nachtraglichen
Durchbiegungen von Stahlbetonbauteilen nachweislich zu begrenzen sind (Leonhardt, 1959). In
den darauf folgenden Jahren erfolgte in verschiedenen Landern eine Vielzahl von Untersuchun-
gen zur Beurteilung von Bauteildurchbiegungen und den daraus resultierenden Schéden. In
Deutschland legten die Arbeiten von Mayer/Riisch den Grundstein zur Verformungsbegrenzung
von Stahlbetonbauteilen und beeinflussten nachhaltig die normativen Regelungen der DIN 1045
(Mayer, et al., 1967). Auf Basis der Auswertung von zahlreichen Durchbiegungsschaden leiteten
sie sogenannte Biegeschlankheitskriterien ab, welche den Zusammenhang zwischen der effekti-
ven Stiitzweite £ und der Nutzhéhe d wiedergeben. Diese Schlankheitskriterien gewahrleisten
nach Auffassung der Verfasser eine zuverladssige Einhaltung der zuldssigen und damit schadens-
freien Bauteilverformung. Jedoch weisen Mayer/Riisch in ihren Arbeiten darauf hin, dass hierzu
eine Bauteiliiberhohung von i = £/300 zwingend erforderlich ist. Die damals getroffenen Aus-
sagen zur Verformungsbegrenzung haben in der aktuellen Fassung der DIN 1045-1 (2008-08)
immer noch Bestand. Die Forderung nach einer zwingenden Anordnung einer Bauteiliiberho-
hung wurde hingegen verwéssert und ist lediglich als eine , Kann-Bestimmung“ wiederzufinden,
siehe DIN 1045-1 (2008-08), Abschnitt 11.3.1. (9).

Daher verwundert es nicht, dass in der Vergangenheit immer wieder von Durchbiegungs-
schidden berichtet wurde, welche trotz der Einhaltung der normativen Regelungen der
DIN 1045-1 auftraten (vgl. u. a. Fricke, 2004; Mertzsch, 2004). Diese Bauwerksschdden sind in
der Regel nicht standsicherheitsgefahrdend, doch die Schadensbehebung - sofern diese tech-
nisch iiberhaupt umsetzbar ist - gestaltet sich in den meisten Fallen als duferst kostenintensiv.
In diesem Zusammenhang tritt die Problemstellung der zuverldssigen Verformungsbegrenzung
von Stahlbetonbauteilen in den letzten Jahren wieder vermehrt in den Vordergrund.

Mit dem Fortschreiten der Beton- und Bemessungstechnologie lassen sich Stahlbetonkon-
struktionen immer besser ausnutzen, womit diese in der Baupraxis immer schlanker und damit
auch verformungsanfélliger ausgefiihrt werden. Damit stellt sich die Frage, inwieweit die von
Mayer/Riisch untersuchten Konstruktionen - welche mitunter weit vor 1967 errichtet wurden -
die heutige Konstruktions- und Bemessungspraxis widerspiegeln. Zum damaligen Zeitpunkt bil-
deten abweichende Bemessungsregeln und Materialeigenschaften die Bemessungsgrundlage
und fiihrten im Allgemeinen zu geringeren Stahl- und Betonspannungen. Eine allgemeingtiltige
Ubertragbarkeit der damaligen Untersuchungsergebnisse auf die heutzutage errichteten Stahl-
betonkonstruktionen ist daher stark anzuzweifeln, zumal nur eine relativ geringe Anzahl schad-
hafter Stahlbetonkonstruktionen analysiert wurde. Numerische Untersuchungen in der jingeren
Vergangenheit untermauern diese Feststellungen (vgl. u. a. Donaubauer, 2002; Hausmann, 2007;
Mertzsch, 2008; Kriiger, et al., 2009).

Vor diesen Hintergriinden erscheint es notwendig und zweckmaflig, das Langzeitverfor-
mungsverhalten und somit eine zuverldssige Verformungsbegrenzung von Stahlbetontragwer-
ken unter heutigen Bemessungskriterien neu zu bewerten. Insbesondere unterzuglose, punktge-
stiitzte Stahlbetondecken zeigen eine signifikante Verformungsintensitat. Aufgrund ihrer Trag-
wirkung weisen sie unter gleichen Randbedingungen gegeniiber liniengelagerten Deckenkon-
struktionen eine deutlich hohere Deckenfelddurchbiegung auf. Dies macht es umso mehr erfor-
derlich, die Langzeitverformungen von punktgestiitzten Stahlbetonplatten wirklichkeitsnahe
vorhersagen und zuverldssig begrenzen zu kénnen. Dartiber hinaus ist festzustellen, dass teil-
weise erhebliche Defizite in der Vorhersagegenauigkeit vorhandener Ndherungsverfahren vor-
liegen. Womit zusatzlich die Motivation besteht eine deutliche Verbesserung der derzeitigen
Nahrungsansatze zu erzielen.
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1.2 Zielsetzung und Abgrenzung der Arbeit

1.2 Zielsetzung und Abgrenzung der Arbeit

Mit dieser Arbeit wird das Ziel verfolgt, geeignete Verfahren zu liefern, um die Einhaltung der
zulassigen Verformung fiir punktgestiitzte Stahlbetondecken nachweisen zu konnen. Im Wesent-
lich wird dazu auf die zwei Moglichkeiten der Nachweisfithrung aufgebaut, welche sich in der
Bemessungspraxis bewdhrt haben: a) Nachweis der zuldssigen Biegeschlankheit £/d und
b) Nachweis der zuldssigen Bauteilverformung.

Im Rahmen dieser Arbeit werden daher auf der Grundlage abgesicherter, numerischer Para-
meteranalysen mittels der Finite-Elemente-Methode Biegeschlankheitskriterien fiir Flach- und
Pilzdecken entwickelt, welche sich an der heutigen Bemessungspraxis orientieren. Mit deren
Anwendung lasst sich bereits im Vorfeld einer Bemessung diejenige Bauteilhohe bzw. Nutzh6he
ermitteln, welche zur Einhaltung der zuldssigen Verformung notwendig ist. Eine meist aufwen-
dige direkte Berechnung der Deckenfeldverformung kann somit vermieden werden.

Da diese Verfahrensweise - aufgrund ihrer einfachen Handhabung - Grenzen in der Anwend-
barkeit aufweist, wird zusatzlich ein Weg aufgezeigt, die Langzeitverformungen von punktge-
stiitzten Stahlbetonplatten mit einem vereinfachten Naherungsansatz direkt zu berechnen. Die
ermittelten Verformungen lassen sich anschliefiend den zuldssigen Verformungswerten gegen-
tiberstellen und deren Einhaltung nachweisen. Hierzu werden bestehende Ndherungsansatze
aufgegriffen und derart verbessert, dass eine Berechnung von Flachdeckenverformungen in ein-
facher Art und Weise und mit hinreichender Genauigkeit moglich wird.

Nachfolgende Abgrenzungen werden im Rahmen dieser Arbeit vorgenommen. Betrachtet wer-
den lediglich ebene, schlaff bewehrte Deckensysteme, welche unterzugslos und punktuell - dass
heifdt auf Stiitzen oder auf Stiitzenkopfverstiarkungen - gelagert sind. Beriicksichtigt werden da-
bei nur Deckenplatten aus Normalbeton unter vorwiegend ruhenden Gebrauchslasten. Zyklische
sowie dynamische Beanspruchungen bleiben unberiicksichtigt. Des Weiteren wird von Lasten
des iiblichen Hochbaus mit geringen Belastungs- und Dehngeschwindigkeiten ausgegangen.

Im Rahmen dieser Arbeit werden lediglich Biegeverformungen eingehend untersucht, da die-
se sich fiir Deckenplatten des tiblichen Hochbaus im Allgemeinen als mafigebend erweisen. Aus-
geschlossen wird im Bereich der Gebrauchstauglichkeit das Auftreten von Traglastproblemen,
wie beispielsweise das Durchstanzen und Ermiidungserscheinungen.

Die verwendeten Materialmodelle beschrieben die Komponenten Stahl und Beton als homo-
genes Material auf der Bauteil- bzw. Tragwerksebene. Grundsatzlich wird nachfolgend von mitt-
leren Baustoffkennwerten ausgegangen, um eine reale Einschiatzung der auftretenden Verfor-
mung sicherzustellen. Dies ist fiir nicht-lineare Systemanalysen zuléssig, da somit im Gebrauchs-
lastbereich die Bauteilsteifigkeiten unterschatzt und die Bauteilverformungen auf der sicheren
Seite liegen (vgl. DAfStb, H. 525, 2003). Probabilistische Betrachtungen erfolgen lediglich im
Rahmen einer Parameteranalyse.

Unter Annahme eines ebenen Spannungszustands wird zur Beschreibung des Werkstoffs Be-
ton von zweiaxialen Stoffgesetzen ausgegangen. Aufgrund der einaxialen Tragwirkung der Be-
wehrungsstdbe genligt es hingegen, die Stahleigenschaften anhand von einaxialen Werkstoffbe-
ziehungen zu formulieren.

1.3 Definition und Tragverhalten punktgestiitzter Platten

Unter punktgestiitzte Decken versteht man Deckenplatten, welche unterzuglos unmittelbar auf
Stiitzen aufgelagert sind. Dabei wird im Stahlbetonbau in zwei Formen unterschieden: a) Flach-
decken, welche auf Stiitzen mit einem konstanten Stiitzenquerschnitt lagern und b) Pilzdecken,
welche durch verbreiterte Stiitzenkdpfe unterstiitzt werden, siehe Bild 1.1.

In der Regel sind die Stiitzen mit der Deckenplatte biegesteif verbunden. Die Stiitzenquer-
schnitte werden tiblicherweise in rechteckiger oder kreisformiger Form ausgefiihrt. Die ge-
brauchlichen Ausbildungen von Stiitzenkopfverstarkungen sind in Bild 1.1 zusammengestellt.
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1 Einleitung
1.3 Definition und Tragverhalten punktgestitzter Platten

Bild 1.1: Flachdecke (links), Pilzdecke und Stiitzenkopfvarianten (rechts); Quelle: Leicher (2002)

Punktgestiitzte Stahlbetondecken stellen in der heutigen Baupraxis eine beliebte Konstruktions-
form dar. Besonders vorteilhaft wirkt sich die ebene Deckenunterseite aus. Somit lasst sich die
Installationsfiihrung der Ausbaugewerke ohne storende Unterziige individuell gestalten und
planen, was bereits in der Planungsphase einen wertvollen Zeitvorteil darstellt. Dariiber hinaus
resultiert aus der ebenen Deckenschalung ein beschleunigter Bauablauf gegentiber unterzugge-
lagerten Decken. Vorteilhaft erweist sich ebenfalls die Flexibilitat hinsichtlich der Nutzflachen-
aufteilung bzw. einer spiteren Anderung der Raumaufteilung. Diesbeziiglich stellt die Errichtung
von Trennwdnden in Trockenbauweise heutzutage eine schnelle, einfache und kostengiinstige
Moglichkeit zur Umstrukturierung dar. In Gebauden mit Flachdeckenkonstruktionen wird dieser
Bauweise grofstmogliche Flexibilitat geliefert, da weder tragende Wande noch stérende Unter-
zlige das Raumnutzungskonzept negativ beeinflussen. Als nachteilige Einflussfaktoren sind hin-
gegen die notwendigerweise grofiere statische Hohe des Plattenquerschnitts, das demzufolge
hohere Eigengewicht und der hohere Baustoffbedarf zu nennen. Aufderdem zeigen Flachdecken-
konstruktionen eine erhohte Verformungsanfalligkeit aufgrund der relativ geringen, punktuel-
len Auflagerflachen.

In der heutigen Bauweise lassen sich akzeptable Stiitzweiten erreichen ohne stérende Unter-
zlige oder kostenintensive Vorspannungen anordnen zu miissen. So werden Flachdeckenkon-
struktionen aus Stahlbeton in der Fachliteratur eine Wirtschaftlichkeit attestiert, sofern Stiitz-
weiten von 4 m bis 8 m (9 m) eingehalten werden.

Das Tragverhalten punktgestiitzter Deckenplatten ist dahingehend gekennzeichnet, dass die
einwirkenden Beanspruchungen ausschliefRlich tber die punktuellen Stiitzungen abgetragen
werden. Damit besitzen die Platten zwischen den Stiitzen die grofdte Steifigkeit, da sich entlang
der Rasterlinien zwischen den Stiitzen ein ,versteckter Unterzug“ ausbildet (vgl. Leicher, 2002).

MO W M
' [
@ © © ;
i
| (] |
' |
|
@ — @ © j
i
1N /N / /.
Bild 1.2: Verlauf der Hauptmomente unter Volllast im Innenfeld einer Flachdecke (links), Ausbildung

von Tragstreifen und zweiachsig gespannten Deckenbereiche (rechts); Quelle: Leicher (2002)
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1 Einleitung
1.4 Geschichtliche Entwicklungen zur Ausfiihrung und Berechnung von punktgestiitzten
Stahlbetondecken

Der zweiachsig gespannte innere Teil der Deckenfelder stiitzt sich auf diese Tragstreifen nach-
giebig gebettet ab, siehe Bild 1.2 (rechts).

Der daraus resultierende Verlauf der Hauptmomente ist Bild 1.2 (links) zu entnehmen. Dabei
wird deutlich, dass die Feldmomente in einem breiten Bereich zwischen den Stiitzen verlaufen
und positiv sind. Die Stiitzmomente sind hingegen negativ und in den Stiitzenbereichen konzen-
triert. Sie verlaufen kreisférmig um die Stiitze herum und nehmen radial zur Stiitze hin zu.

Problematisch gestalten sich bei punktgestiitzten Stahlbetonplatten die hohen Auflagerlasten.
Diese bewirken konzentrierte Schubspannungen in unmittelbarer Stiitzenndhe und fithren nach
Uberschreitung der Bauteilwiderstinde zum Durchstanzversagen. Daher ist dem Durchstanz-
nachweis bei der Flachdeckenbemessung besonderer Aufmerksamkeit zu widmen.

1.4 Geschichtliche Entwicklungen zur Ausfithrung und Berechnung von
punktgestiitzten Stahlbetondecken

Die punktgestiitzte Lagerung von Bauteilen und Baugruppen findet bereits seit geraumer Zeit
Anwendung in der Baupraxis. Dies wird insbesondere durch die bis heute erhaltenen Konstruk-
tionen in zahlreichen Kirchen belegt. Dabei wurde sich in der Friihzeit auf die Stlitzung von
Wandscheiben, Bogen und Unterziige beschrankt.

Die erste punktgestiitzte Stahlbetondecke fiihrt C. A. P. Turner in Mineapolis 1906 als unter-
zugslose Pilzdecke erfolgreich aus und gilt damit als Begriinder der Flach- bzw. Pilzdeckenkon-
struktionen. Aufgrund der Unkenntnis der genauen Tragwirkung wurde anfianglich eine eher
uniibersichtliche Bewehrungsfithrung gewahlt. Diese wurde aus der Balkenstatik abgeleitet und
bestanden damals mit unter aus 4 Bewehrungsbahnen in Form von ringformigen und kreuzwei-
se diagonal verlaufenden Bewehrungseisen, siehe Bild 1.3. Dies erschwerte die damalige Bau-
ausfiihrung erheblich.

(a) (b) (©)

Bild 1.3: Bewehrungsfithrung fiir punktgestiitzte Platten: (a) Vierbahnenbewehrung nach Turner,
(b) Ringbewehrung nach Smulski, (c) Zweibahnenbewehrung nach Maillart

Als Wegbereiter der punktgestiitzten Stahlbetondecken in Europa gilt Maillart. Er fithrte 1908
die noch heute gebrauchliche orthogonale Zweibahnbewehrung fiir punktgestiitzte Stahlbeton-
platten ein und bestdtigte deren ausreichenden Tragwirkung anhand von grofdformatigen
Belastungsversuchen (Maillart, 1926). Seine Konstruktionsmethode lief3 er sich 1909 in der
Schweiz patentieren und errichtet 1910 in Ziirich die erste Pilzdecke in dieser Bauweise.

In Deutschland war die Ausfithrung von Pilz- und Flachdecken vorerst unzuléssig, da die in-
genieurmafdigen Berechnungen von den Bauaufsichtsbehdrden nicht anerkannt wurden (vgl
Mayer, 1912). Erst 1925 wurden in den Deutschen Eisenbetonbestimmungen Anforderungen
zur Konstruktion und Ausfithrung von punktgestiitzten Stahlbetondecken festgelegt. Diese lie-
en die Berechnungen der Biegemomente auf der Grundlage der vorangegangenen Arbeiten von
Lewe (1920, 1922) und Marcus (1924) zu. In dieser Entwicklungsphase konzentrierten sich die
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1.4 Geschichtliche Entwicklungen zur Ausfiihrung und Berechnung von punktgestiitzten
Stahlbetondecken

Forschungsarbeiten hauptsachlich auf die analytische Beschreibung des Biegetrag- und Verfor-
mungsverhaltens von Pilzdecken.

Da selbst fiir einfache Anwendungsfille keine geschlossene Losung der Plattendifferential-
gleichung fiir punktgestiitzte Platten existiert, entstanden nachfolgend zahlreiche Arbeiten zur
Beschreibung des SchnittgrofRen- und Verformungsverlaufs durch Fourier-Reihenbildung. Dabei
sind insbesondere die Arbeiten von Lewe (1926), Grein (1948), Timoshenko, et al. (1959) und
Girkmann (1959) herauszustellen.

Mit der Anwendung der Finite-Elemente-Methode im Bauwesen liefRen sich die Schnittkréfte
und Verformungen - vorerst im ungerissenen Zustand - fiir beliebige Formen und Belastungen
punktgestiitzter Decken in einfacher Weise berechnen. Wobei in den Anfingen der Weg be-
schritten wurde, auf der Grundlage von Parameteranalysen Ndherungsverfahren und Tabellen
abzuleiten, um bemessungsrelevante Schnittkrifte zu ermitteln (vgl. u. a. Eisenbiegler, et al,
1979; Grasser, et al.,, 1991). Heutzutage hat sich in der Bemessungspraxis die Finite-Elemente-
Methode zur Schnittkraftermittlung in Flachdecken durchgesetzt, wohingegen die Naherungs-
verfahren aufgrund ihrer einfachen Handhabung durchaus noch Anwendung finden.

Weitere Naherungsverfahren allerdings zur Berechnung der Langzeitverformungen von Flach-
decken unter der Beriicksichtigung von Rissbildungen und Langzeiteffekten werden beispiels-
weise in den Arbeiten von Regan (1981), Tellenbach (1985) und Kordina (1992) angegeben. Da-
bei erfolgt die Ermittlung der Biegeverformung auf der Grundlage der Streifenmethode, welche
auf die Ausfiihrungen von Marcus (1924) zuriickgeht.

Die gestiegenen Rechnerleistungen sowie die Weiterentwicklung der nicht-linearen Finite-
Elemente-Rechnungen und Materialmodelle erméglichen es heutzutage das komplexe, nicht-
lineare Verformungsverhalten fiir beliebige Stahlbetonplatten abzubilden und in Variantenrech-
nungen ndher zu untersuchen. Somit leitet Donaubauer (2002) auf der Basis numerischer Analy-
sen ein Biegeschlankheitskriterium fiir ein- und zweiachsig gespannte Stahlbetonplatten ab,
wohingegen Hausmann (2007) ein Verfahren zur Verformungsbegrenzung von vorgespannten
Flachdecken beschreibt. Eine Forschungsliicke besteht weiterhin in der zuverlassigen Verfor-
mungsbegrenzung und Verformungsvorhersage von schlaff bewehrten Flachdecken und Pilzde-
cken. Diese soll im Rahmen dieser Arbeit geschlossen werden.

In jiingerer Vergangenheit bestehen in der Weiterentwicklung von Flachdecken ebenfalls die
Bestrebungen darin, Flachdecken als Hohlkérper- bzw. Verdrangungskorperdecken auszufiih-
ren. Der wesentliche Vorteil liegt in der deutlichen Gewichts- und Baustoffreduzierung. Diese
kann fiir diese Konstruktionsweisen bis zu 30 % betragen, so dass eine deutliche Querschnitts-
reduzierung bzw. Stiitzweitenerhohung ermoglicht wird. Als nachteilig wirkt sich hingegen die
Tatsache aus, dass die Anordnung von Verdriangungskorpern im Stiitzenbereich vermieden
werden muss, um eine vollstindige Querkrafttragfahigkeit zu gewadhrleisten. Weiterhin erwei-
sen sich diese Deckenkonstruktionen als noch verformungsanfilliger, aufgrund des teilweise
fehlenden Betonkerns. Beziiglich einer vergleichbaren Massivdecke stellen sich etwa 15 % hohe-
re Deckenfelddurchbiegungen ein (vgl. Schnellenbach-Held, et al., 2005).

In der Ausfiihrung von leichteren Flachdeckenkonstruktionen finden zusatzliche Bestrebun-
gen darin statt, punktgestiitzte Stahlbetondecken aus Leichtbeton herzustellen. Trotz méglichen
Gewichtsreduzierungen von bis zu 30 % lassen sich jedoch wirtschaftliche Vorteile aufgrund der
Durchbiegung- und Durchstanzproblematik im Allgemeinen nicht feststellen. Dabei weisen
Flachdecken aus Leichtbeton in etwa gleiche Deckenfeldverformungen auf wie identische
Normalbetonkonstruktionen. Die hoheren Langzeitverformungen aufgrund der erhdhten
Kriech- und Schwindneigung von Leichtbeton lassen sich dabei bestenfalls durch die
Gewichtsersparnis kompensieren (vgl. Stracke, 2005). Demgegeniiber stehen jedoch die deutlich
hoheren Materialkosten von Leichtbeton.
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2 Kritische Analyse bekannter Verfahren zur Verformungsbegrenzung
2.1 Allgemeines

2 Kritische Analyse bekannter Verfahren zur Verformungsbe-
grenzung

21 Allgemeines

Ubermifige Verformungen von Stahl- und Spannbetonbauteilen beeintrichtigen die Gebrauchs-
tauglichkeit und miissen daher begrenzt werden. Bauteilverformungen kénnen in verschiedener
Form auftreten. So sind neben den Biegeverformungen ebenso Querkraftverformungen, Verdre-
hungen, Zwangsverformungen aus Liangendnderungen des betrachteten oder angrenzenden
Bauteils sowie Schwingungen aus dynamischer Beanspruchung zu nennen. In den normativen
Regelungen wird sich darauf beschrankt, Verfahren zur Begrenzung von Biegeverformungen aus
vorwiegend ruhender Beanspruchung zur Verfiigung zu stellen.

Zur Beschreibung der Biegeverformung wird unterschieden in die Durchbiegung w, und in
den Durchhang f, siehe Bild 2.1. Die Durchbiegung stellt die vertikale Bauteilverformung bezo-
gen auf die Ausgangslage, genauer gesagt auf die unverformte Lage, dar. Dahingegen beschreibt
der Durchhang die vertikale Bauteilverformung bezogen auf eine Referenzlage. Diese wird in
der Regel als Verbindunglinie zwischen den Auflagern angenommen. Die Ermittlung des Durch-
hangs ist dann von besonderer Relevanz, wenn fiir ein Bauteil eine Uberhéhung ii nach
Bild 2.1 angeordnet wird.

X
Ausgangslage

v i Wy Legende:

S i .. Uberhéhung

f .. Durchhang
Wz ... Durchbiegung

4;‘4;

Lage im verformten Zustand

N Lest j\

Bild 2.1: Definitionen zur Beschreibung der Biegeverformung im Stahlbetonbau

Durch ibermafige Verformungen wird im Allgemeinen die Standsicherheit eines Bauteils nicht
gefahrdet, jedoch wirken sich diese negativ auf die Bauteilnutzung - sprich auf die Gebrauchs-
tauglichkeit - aus. Nach normativen Auffassungen wird die Verformungsbegrenzung aus fol-
genden Griinden als notwendig erachtet.

Zum Einen bewirken deutlich sichtbare Verformungen an tragenden Bauteilen bei den Nut-
zern ein subjektives Missempfinden, so dass neben den dsthetischen Motiven der Erhalt des Er-
scheinungsbildes erforderlich wird.

Zum Anderen gilt es, Schdden an angrenzenden Bauteilen zu vermeiden. So fithren starke
Durchbiegungen zu Zwangsbeanspruchungen in angrenzenden Bauteilen bzw. -elementen und
in der Folge zu Schiadigungen beispielsweise in der Form von Rissbildungen. In diesem Zusam-
menhang konnen ebenfalls Schiden an dem tragenden Bauteil selbst beobachtet werden, da aus
den verdanderten Lagerungsbedingungen Beanspruchungen resultieren kénnen, welche in der
Regel in der Bauteilbemessung nicht bertiicksichtigt sind. Neben einer ausreichenden Verfor-
mungsbegrenzung, lassen sich bereits durch einen zeitlich verzégerten Einbau bzw. durch die
Anordnung von Bewegungsfugen solche Schdden vermeiden.

Ein weiteres Begrenzungskriterium stellt der Erhalt der Funktionalitdt dar. Dieser ist grund-
satzlich von der geplanten Nutzung abhangig. So werden an den Erhalt einer funktionierenden
Dach- bzw. Fahrbahnentwasserung geringere Anforderungen gestellt als an den einwandfreien
Betrieb von Maschinen oder technischen Anlagen. So konnen bereits geringe Relativbewegun-
gen einzelner Anlagenteile deren Funktion stark beeintrachtigen. Daher ist diesbeziiglich eine
individuelle Festlegung der erforderlichen Verformungsgrenzen mit dem Bauherrn zweckmaf3ig.

Dartiber hinaus konnen Verformungsbegrenzungen ebenfalls dazu genutzt werden, iibermd-
JSige Schwingungen zu vermeiden, da sowohl die Eigenfrequenz als auch die Verformung eines
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Bauteils mafdgeblich durch dessen Steifigkeit beeinflusst wird. Eine individuelle Festlegung der
zulassigen Verformungsgrenzwerte ist auch hier sinnvoll.

Grundsatzlich sind in der Fachwelt - trotz kontroverser Diskussion - zwei Nachweisstrategien
anerkannt: a) der vereinfachte Nachweis durch die Einhaltung einer zuldssigen Bauteilbiege-
schlankheit und b) die direkte Berechnung der Bauteilverformung und der anschliefRende Ver-
gleich mit den zulédssigen Grenzwerten.

Bei dem vereinfachten Nachweis iiber die Begrenzung der Bauteilbiegeschlankheit £/d wer-
den verformungsrelevante Einflussgrofien nur naherungsweise erfasst, wie beispielsweise das
Tragheitsmoment des Querschnittes und die effektive Stiitzweite. Die Anwendung von Schlank-
heitskriterien ist von Vorteil, da einerseits die Verformungen nicht direkt berechnet werden
miissen und andererseits ein Biegeschlankheitskriterium zur Vordimensionierung der Bauteil-
hohe genutzt werden kann. Haufig folgt - insbesondere fiir Platten des tiblichen Hochbaus - aus
den Forderungen der Verformungsbegrenzung die bemessungsentscheidende Festlegung der
Bauteilhohe. Damit ist es folgerichtig, die Bauteilbiegeschlankheit als Entwurfsparameter aufzu-
fassen und zur Vordimensionierung heranzuziehen. Diese Vorgehensweise hat sich in der Be-
messungspraxis etabliert. Jedoch ist die Genauigkeit und Anwendbarkeit begrenzt und kann
nicht auf beliebige Systeme iibertragen werden. So ist es u. a. flir Spannbetonkonstruktionen
weiterhin erforderlich die Verformungen direkt zu berechnen.

Heutzutage bestehen die Moglichkeiten die Langzeitverformungen von Stahlbetonbauteilen
sowohl mit Hilfe der Finite-Elemente-Methode als auch unter Anwendung von Momenten-
Kriimmungsbeziehungen und anschlieffender Integration der Kriimmungen tiber die Bauteillan-
ge zu berechnen. Dabei ist anzumerken, dass neben den steifigkeitsrelevanten geometrischen
und zeitlich veranderlichen materialtechnologischen Randbedingungen ebenso die Rissbildung,
das Mitwirken von Beton zwischen den Rissen sowie zeitvariante Kriech- und Schwindeffekte
von Beton zwingend mit zu beriicksichtigen sind.

Dem Entstehen iibermafdiger Verformungen kann haufig durch konstruktive Moglichkeiten in
einfacher Weise entgegengewirkt werden. Zum Einen lassen sich durch die Wahl eines gilinstigen
statischen Systems Verformungen wirksam verringern. So weisen zweiachsig gespannte, um-
fanggelagerte Platten deutlich kleinere Verformungen auf als vergleichbare einachsig gespannte
oder aber punktférmig gestiitzte Stahlbetonplatten. Zum Anderen gestaltet sich die Mdglichkeit
die Nutzhohe d zu erhdhen zur Verformungsverringerung ebenso effektiv wie die Stiitzweite ¢
zu verringern. Dariliber hinaus ist die Modifikation der verwendeten Baustoffe Beton und Ze-
ment ein probates Mittel zur Verformungsbegrenzung. Eine weitere Moglichkeit stellt die Erho-
hung der Bewehrungsmenge dar. Diese ist jedoch unter Anbetracht eines Kosten-Nutzen-
Vergleichs eher von untergeordneter Bedeutung. Letztendlich konnen tiberméfiige Verformun-
gen auch durch das Vorspannen von Stahlbetonbauteilen effektiv verhindert werden.

Nachfolgend werden die derzeitigen Verfahren zur Verformungsbegrenzung aus unterschied-
lichen normativen Regelungen sowie Veroffentlichungen aufgezeigt und diskutiert. Vergleichen-
de Analysen und Diskussionsbeitrage hinsichtlich deren Anwendbarkeit sind in der Fachlitera-
tur mehrfach zu finden. Als aktuelle Verodffentlichungen sind beispielsweise die Arbeiten von
Zilch, et al. (2006), Hausmann (2007) und Kriiger, et al. (2009) zu nennen. Im Rahmen dieser
Arbeit erscheint es jedoch zweckmassig und angemessen, diese nochmals zusammen zu tragen
und einen auszugsweisen Vergleich auf internationaler Ebene zu liefern.

2.2 Normative Regelungen zur Verformungsbegrenzung und
-berechnung

2.2.1 Deutsche Normung - DIN 1045-1 (2008)

Die in der DIN 1045-1 (2008-08) festgelegten Grenzwerte der zuldssigen Verformungen basie-
ren auf den Ausfiihrungen der 1SO 4356 (1977-11). Nach DIN 1045-1 darf davon ausgegangen
werden, dass die Gebrauchstauglichkeit und das Erscheinungsbild eines Tragwerks nicht beein-
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trachtigt werden, sofern unter quasi-standiger Einwirkungskombination der Durchhang des be-
trachteten Bauteils w, ,,) = €/250 nicht iiberschreitet. Dabei wird eine Bauteiliiberhéhung zu-
gelassen, die jedoch auf it < #/250 zu begrenzen ist. Zur Vermeidung von Schaden an angren-
zenden Bauteilen ist die zusatzliche Verformung von tragenden Bauteilen nach dem Einbau der
Sekundarbauteile zu begrenzen, sofern nicht weitere konstruktive Mafnahmen getroffen wer-
den. Dabei wird als Richtwert Aw, ,,,; = £/500 angegeben.

Der Nachweis der Einhaltung der zuldssigen Verformungen darf gemafd DIN 1045-1 auf der
Grundlage der direkten Verformungsberechnung oder vereinfachend mit Hilfe von Biege-
schlankheitskriterien erfolgen. Ein Verfahren zur direkten Verformungsberechnung ist in der
Norm nicht enthalten. In den Erlduterungen zur DIN-Norm im Heft 525 des DAfStb (2003) wird
diesbezliglich auf die einschlagige Fachliteratur verwiesen.

Zur Einhaltung der Gebrauchstauglichkeit (WZ’Zul = 1{’/250) ist gemafd DIN 1045-1 fiir De-
ckenplatten des tblichen Hochbaus die Begrenzung der Biegeschlankheit auf ¢;/d < 35
(#; in [m]) ausreichend. Die Begrenzung auf Aw, ,,,; = £/500 wird entsprechend der Norm mit
einer Bauteilschlankheit von ¢;/d < 150/¢; (¢; in [m]) erzielt. Dabei gibt ¢; die Ersatzstiitzweite
bzw. die Modifikation der effektiven Stiitzweite €. mit £; = a * £, an. Mit dem Faktor a wird
der Einfluss des statischen Systems bertcksichtigt. Als effektive Stiitzweite ist bei linienformig
gelagerten Rechteckplatten die kleinere Stiitzweite mafdgebend, bei Flachdecken ist stets die
grofdere in Ansatz zu bringen. Die Anwendung von Leichtbeton kann durch die Abminderung des
Faktors ¢ um ng,15 in Rechnung gestellt werden. Der Faktor ng beriicksichtigt die verminderte
Rohdichte und Steifigkeit von Leichtbeton und kann der Norm entnommen werden.

2.2.2  Europaische Normung - DIN EN 1992-1-1 (2006)

Die Grenzwerte der zuldssigen Verformungen in der DIN EN 1992-1-1 (2006-10) basieren eben-
falls auf den Festlegungen der 1SO 4356 und werden mit w,,, = £/250 und Aw, ,, = £/500
angegeben. Auf der Grundlage der DIN EN 1992-1-1 darf der Nachweis zur Einhaltung der zulas-
sigen Verformungen iiber die direkten Verformungsberechnung oder vereinfacht mit Hilfe von
Biegeschlankheitskriterien erfolgen. Dazu wird jeweils ein Nachweisverfahren angegeben.

Die direkte Berechnung basiert auf der getrennten Ermittlung der Bauteilverformung im
ungerissenen (Zustand I) und im ungerissenen Zustand (Zustand II) mit Hilfe von Momenten-
Krimmungsbeziehungen. Die Wichtung beider Verformungszustdnde erfolgt anhand eines be-
anspruchungsabhingigen Verteilungsfaktors, wobei sich die Mitwirkung des Betons auf Zug
zwischen den Rissen mit berticksichtigen lasst. Der Verteilungsfaktor ergibt sich aus dem Ver-
haltnis der Stahlspannung infolge Rissschnittgréfie und der Stahlspannung infolge der einwir-
kenden Beanspruchungskombination.

Zur Berechnung der zuldssigen Biegeschlankheit wird in DIN EN 1992-1-1 in gering und hoch
beanspruchte Bauteile unterschieden, um die unterschiedlichen Ausdehnungen des gerissenen
Bereiches naherungsweise zu erfassen. Die zuldssige Biegeschlankheit £/d ergeben sich geméaf
der Norm aus den Gln. (2.1) und (2.2).

3
, 3
Z=K-[11+15- fck-%"+3,2- fck-(%"—1)2] fiir p < po (2.1)

{ Po 1 P' .
E—K 11+ 1,5/ fex mﬁ'ﬁ fek \/p—:“ fiir p > pg (2.2)

Dabei ist f,x in [N/mm?] einzusetzen. Der Faktor K beriicksichtigt den Einfluss des statischen
Systems und der Beanspruchungshéhe und ist der DIN EN 1992-1-1 zu entnehmen. Der Parame-
ter po wird als Referenzbewehrungsgrad bezeichnet mit p, = \/E - 1073 [-]. Ferner stellt p bzw.
p' den erforderlichen Zugbewehrungsgrad bzw. Druckbewehrungsgrad in Feldmitte dar, der
notwendig ist, um das Bemessungsmoment aufzunehmen. Die Herleitung der GIn. (2.1) und (2.2)
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erfolgte unter Annahme einer Stahlspannung von o, = 310 N/mm? in Feldmitte. Weicht das zu
erwartende Spannungsniveau hiervon ab, so sind die ermittelten Schlankheitswerte entspre-
chend zu modifizieren. Bei Kragtrigern ist anstatt des Querschnitts in Feldmitte der Bauteil-
querschnitt an der Einspannstelle bemessungsrelevant. Gemaff den Ausfiihrungen der
DIN EN 1992-1-1 ist damit die Verformungsbegrenzung sowohl fiir w, ;,,; = £/250 als auch fiir
Aw, ;1 = £/500 sichergestellt. Wobei zu beriicksichtigen ist, dass zur Einhaltung des Grenzwer-
tes Aw, ;1 = £/500 es erforderlich wird, die Biegeschlankheitswerte aus Gl. (2.1) bzw. GI. (2.2)
nach dem Uberschreiten groferer Stiitzweiten zu erhéhen. Fiir Balken und Platten - aufler
Flachdecken - ist die Biegeschlankheit mit 7/€q¢ (fefr in [m]) zu multiplizieren, sofern die
Stlitzweite 7 m Ubersteigt. Fiir Flachdecken betragt hingegen der Modifikationsfaktor 8,5/
(Zefr in [m]) fiir Stiitzweiten liber 8,5 m. Die Definition der effektiven Stiitzweite sowie die An-
wendung bei Leichtbetonkonstruktionen erfolgen analog zu den Ausfiihrungen der DIN 1045-1.

2.23  Schweizer Normung - SIA 260 (2003), SIA 262 (2003)

Flr die Schweiz werden die Grenzwerte der zuldssigen Bauteilverformungen in der Norm
SIA 260 (2003-01) festgelegt. Diese werden in Abhdngigkeit der Einwirkungskombination ange-
geben. So ist unter einer quasi-stindigen Beanspruchung ein Durchhang von w,,, < /300
zum Erhalt des Erscheinungsbildes ausreichend. Wohingegen die Funktionstiichtigkeit nach
dem Einbau sekundirer Bauteile mit sprodem Verhalten unter einer seltenen Einwirkungskom-
bination bei Aw, ,;; < £/500 gewahrleistet wird. Fiir Einbauten mit duktilen Verhalten und zur
Sicherstellung der Nutzung und des Betriebs sowie des Komforts unter haufiger Beanspruchung
diirfen die zuldssigen Verformungen mit w, ,,;; < /350 angenommen werden.

Der Nachweis zur Einhaltung der zuldssigen Bauteilverformungen ist in der SIA 262
(2003-01) geregelt. Dort wird es jedoch vermieden ein Biegeschlankheitskriterium anzugeben,
stattdessen ist der Nachweis iliber die direkte Berechnung der Biegeverformung zu erbringen.
Hierzu wird ein Ndherungsverfahren geliefert. Demnach sind die Bauteilverformungen fiir einen
oberen und unteren Grenzwert, also im vollstindig gerissenen und ungerissenen Zustand zu be-
rechnen. Uber eine Wichtung dieser beiden Verformungszustinde werden keine Aussagen geti-
tigt. Die Verformung im Zustand I darf auf der Grundlage der Elastizitatstheorie erfolgen. Die
Verformungszunahme infolge Kriechen ist dabei - in Anlehnung an die Anwendung des effekti-
ven Elastizitatsmoduls - als ein Vielfaches der elastischen Verformung w_ ., in Abhangigkeit der
Kriechzahl ¢ zu ermitteln. Damit gilt fiir den Zustand I Gl. (2.3).

Wg = W¢ela (1 + (P) (2-3)

Zur Berechnung der Bauteilverformung im vollstindig gerissenen Querschnitt wird mit Gl. (2.4)
einen Ndherungsansatz jedoch nur fiir rein biegebeanspruchte Bauteile angegeben.

1-20-p' h\>
I _ . . = .
We =17 07 (0,75+0,1-¢) (d) Weela (2.4)

Darin beschreibt p bzw. p’ den Bewehrungsgrad der Biegezug- bzw. der Druckbewehrung. Der
Parameter h gibt die Querschnittshéhe und d die Nutzhdhe an.

2.2.4  Britische Normung - BS 8110-1 (1997), BS 8110-2 (1985)

Die Grenzwerte der zulassigen Bauteilverformung sind fiir Grof3britanien in der britischen Norm
BS 8110-1 (1997-03) zu finden. Bei angrenzenden Bauteilen mit einem spréden Versagensver-
halten sind die Verformungsdnderungen der tragenden Stahlbetonbauteile auf Aw, ,,,; = £/500
zu begrenzen. Wohingegen eine Verformungsbegrenzung bei angrenzenden, duktilen Trenn-
wanden und Beschichtungen auf w, ,,,; = £/250 als ausreichend angesehen wird. Im Gegensatz
zu den vorangegangenen Ausfiihrungen wird in der Norm BS 8110-1 ein zuldssiger Absolutwert
der Langzeitverformungen mit w, .« = 20 mm vorgeschrieben. Dies stellt insbesondere fiir
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grofde Spannweiten eine deutliche Restriktion dar. Ebenfalls wird in der britischen Normung die
Nachweisfiihrung sowohl iiber eine zuldssige Biegeschlankheit als auch iiber die direkte Berech-
nung der Verformung zugelassen. Dazu wird jeweils ein Nachweisverfahren angegeben.

Die direkte Berechnung der Langzeitverformung basierte auf der Anwendung von Momen-
ten-Kriimmungsbeziehungen. So sind nach BS8110-2 (1985-08) die momentane Kriimmung
sowohl fiir mogliche Gesamtlast (k;;) als auch fiir eine permanent wirkende Last (Kip) sowie die

langzeitliche Kriimmung infolge permanenter Beanspruchung (Klp) und infolge Schwindens
(k) zu berechnen. Die zu erwartende Bauteilkrimmung ergibt sich gemaf Gl. (2.5).

Ky = Kip + (Kit — Kip) + K (2.5)

Die Kriimmung ist sowohl fiir den gerissenen als auch fiir den ungerissenen Zustand zu berech-
nen. Dabei wird zugrunde gelegt, dass der Beton auch im gerissenen Zustand teilweise Zugspan-
nungen aufnimmt. Fir eine kurzzeitige Einwirkung ist dazu eine Betonzugfestigkeit von
1,0 N/mm? und fiir eine langzeitige Einwirkung von 0,55 N/mm? im Zustand II in Ansatz zu
bringen. Die grofiere der beiden Kriimmungen - in Zustand I bzw. II - ist als mafdgebend anzu-
sehen.

Zur Berechnung der Bauteilverformungen werden in BS 8110-2 zwei Mdéglichkeiten angege-
ben. Zum Einen die doppelte Integration der Kriimmung tiber die Bauteillinge auf der Grundlage
der Theorie der kleinen Verformungen und zum Anderen eine Ndherungslésung basierend auf
dem Prinzip der virtuellen Krafte.

Die Berechnung der zuldssigen Biegeschlankheit darf nach BS 8110-1 fiir Stahlbetonbauteile
anhand von Grundwerten erfolgen, siehe Tabelle 2.1. Dabei ist zu beriicksichtigen, dass bei Bal-
ken mit £o¢ > 10 m die Grundwerte mit dem Faktor 10/€ ¢ (€er in [m]) zu multiplizieren sind.

Tabelle 2.1:  Grundwerte der Biegeschlankheit (£/d)pasic nach BS 8110-1

Auflagerbedingung Rechteckquerschnitt Plattenbalken mit b,,/b < 0,3
Kragarm 7,0 5,6
Einfeldtrager 20,0 16,0
Durchlauftrager 26,0 20,8

Weiterhin lasst sich die Beanspruchungshohe in Abhidngigkeit der Biegezugbewehrung nach
Gl (2.6) erfassen. Wohingegen der positive Einfluss einer Druckbewehrung nach Gl. (2.7) in
Rechnung gestellt werden darf.

477 — £,
120 - (0,9 +W)
F, =1+ <15 2.7
2 3+p (27)

Darin bezeichnet f; die Stahlspannung der Biegezugbewehrung im Gebrauchszustand, M das
Bemessungsmoment flir den Grenzzustand der Tragfiahigkeit, b die Querschnittsbreite, d die
Nutzhohe und p’ den Druckbewehrungsgrad. Der zuldssige Wert der Biegeschlankheit folgt
dann aus der Multiplikation der Biegeschlankheitsgrundwerte mit den Faktoren F; und F,.

2.2.5 US-Amerikanische Normung - ACI 318 (2005)

In der amerikanischen Norm ACI 318 (2005) werden die Grenzwerte der zuldssigen Bauteil-
durchbiegung differenzierter betrachtet. Einen Uberblick hierzu gibt Tabelle 2.2.
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Tabelle 2.2: Zulassige Grenzwerte der Verformung von Stahlbetonbauteil nach ACI 318

. . zu betrachtende Verformungs-
Bauteilkategorie
Verformung begrenzung
Flachdach ohne angrenzende Bauteile, welche durch Wy = £ /180

iibermafiige Verformung geschadigt werden kénnten .
) sofortige Verformung nach
Geschossdecken ohne angrenzende Bauteile, welche Aufbringen der Nutzlast

durch tiberméafiige Verformung geschadigt werden Wy = £/360
konnten

Dach- oder Deckenkonstruktionen, mit angrenzenden

Bauteilen, welche durch tiberméfiige Verformung ge- . Aw, 1 = £/480
schadigt werden kénnten auftretende Langzeitverfor-

. mung nach der Installation
Dach- oder Deckenkonstruktionen, ohne angrenzende der angrenzenden Bauteile

Bauteile, welche durch iibermafdige Verformung ge- Aw, 1 = £/240
schiadigt werden konnten

In der ACI 318 werden ebenfalls die beiden Wege der Nachweisfiihrung - Biegeschlankheitskri-
terium und direkte Verformungsberechnung - zugelassen. Zur direkten Berechnung wird ein
Naherungsverfahren angegeben, das auf dem Ansatz der effektiven Biegesteifigkeit (E. - I).¢ be-
ruht. Demnach lasst sich fiir stabférmige, biegebeanspruchte Bauteile die sofortige Verformung
auf Basis eines reduzierten Flachentragheitsmoments I, nach GI. (2.8) berechnen.

MCI' 3 Mcr 3 2 [CI‘
= () e -G ) 25 =9

Dabei bezeichnet M., das Rissmoment, M, das maximale Bemessungsmoment, I, das Flachen-
tragheitsmoment 2. Ordnung im ungerissenen Zustand und /.. dasselbige im gerissenen Zu-
stand. Die Berechnung der Verformung darf mit bekannten Formeln oder Verfahren auf der
Grundlage der Elastizitatstheorie erfolgen. Zur Berechnung der Langzeitverformung wird ein
Nidherungsansatz vorgeschlagen, in dem die berechnete sofortige Verformung vereinfachend mit
dem Faktor 1, aus Gl. (2.9) vervielfacht werden darf.

§
AA_1+50-p' (2.9)
Darin berticksichtigt ¢ ndaherungsweise den zeitlichen Verformungsverlauf unter Dauerbean-
spruchung und wird unter anderem fiir ein Beanspruchungsdauer von 3 Monaten mit & = 1,0
und fiir > 5 Jahre mit £ = 2,0 angegeben.

Bei der Anwendung des Biegeschlankheitskriteriums ist zu beachten, dass in ACI 318 grund-
satzlich die reale Bauteilhohe h in Ansatz gebracht wird. Aus Griinden der Vergleichbarkeit wer-
den an dieser Stelle die Angaben mit der iberschlaglichen Annahme d = 0,9 - h angepasst und in
Abhédngigkeit der Nutzhohe d wiedergegeben. Zusatzlich wird in ACI 318 zur Verformungsbe-
grenzung von Deckenplatten in unterschiedliche Stahlgiiten unterschieden. Die Auswertung
wird hier jedoch auf die in Europa iibliche Stahlgiite (mit f;, ~ 500 N/mm?) beschrankt.

Tabelle 2.3:  Minimale Nutzhéhe d fiir einachsig gespannte Platten und Balken, welche nicht an verfor-
mungsempfindliche Bauteile angrenzen, nach ACI 318 (2005)

Einfeldtriger Randfeld Innenfeld Kragtriger
Platte, einachsig gespannt mit
Rechteckquerschnitt ¢/22 ¢/27 ¢/31 ¢/11
Balken oder Rippenplatte, £/18 2/20,5 2/23 /9

einachsig gespannt
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Fiir einachsig gespannte Platten und Balken, welche nicht an verformungsempfindliche Bauteile
angrenzen, sind die zuldssigen Biegeschlankheiten £/d Tabelle 2.3 zu entnehmen. Zusétzlich be-
steht die Moglichkeit, die Verformungen von Stahlbetonbauteilen aus Leichtbeton zu begrenzen.

Die erforderlichen Biegeschlankheiten fiir Flachdecken sind entsprechend ACI 318 in Tabelle
2.4 zusammengefasst. Im Gegensatz zu den vorangegangenen Angaben wird hierbei die Einhal-
tung der erhéhten Anforderung gemafd Tabelle 2.2 unterstellt. Des Weiteren ist anzumerken,
dass hier auch der positive Verformungseinfluss von Stiitzenkopfverstarkungen Bertcksichti-
gung findet. Zugrunde gelegt wird dazu ein quaderférmiger Stiitzenkopf mit einer Breite von
by st = fefr/6 und einer Stiitzenkopfhohe, die ein Viertel der Plattenstdrke entspricht.

Tabelle 2.4: Minimale Nutzhéhe d fiir Flach- und Pilzdecken, nach ACI 318 (2005)

Randfeld ohne Randfeld mit Innenfeld
Randbalken Randbalken
Flachdecken £/31 £/34 /34
Pilzdecken £/34 £/38 £/38

2.3 Ausgewahlte Ansatze zur Verformungsbegrenzung und -berechnung
aus der Fachliteratur

Wie aus den vorangegangenen Ausfithrungen zu entnehmen ist, weisen die vorgestellten Nor-
mungen verschiedene Ansitze zur direkten Berechnung und Begrenzung der Langzeitverfor-
mung von Stahlbetonbauteilen auf. Dies spiegelt sich auch in der Vielzahl der vorhandenen Ver-
offentlichungen zu diesem Thema wider. Eine zusammenfassende, geschichtliche Einordnung
ohne Anspruch auf Vollstandigkeit konnte bereits in Abschnitt 1.4 gegeben werden. Nachfolgend
wird sich daher auf die Erlduterung reprasentativer Ansatze beschrankt.

Ein Naherungsverfahren zur Berechnung der Langzeitverformungen von Stahlbetonbalken
wurde bereits 1967 von Riisch vorgeschlagen (vgl. Riisch, 1967). Darin wird die Ermittlung der
Kriimmung im Zustand I und im Zustand II unter ndherungsweiser Beriicksichtigung des Zug-
versteifungseffekts vorgestellt. Die Wichtung beider Verformungszustiande erfolgt anhand eines
sogenannten Rissfaktors, womit sich die Balkenverformungen unter Ansatz der mittleren Bau-
teilkrimmung berechnen lassen.

In der Arbeit von Grasser, et al. (1991) wird fiir stabférmige und biegebeanspruchte Bauteile
ein Naherungsverfahren vorgestellt. Zur Berechnung der Langzeitverformung wird ebenso von
einem oberen und unteren Grenzwert der Biegeverformung im Zustand I und im reinen Zu-
stand Il ausgegangen. Die Grundwerte der Durchbiegung diirfen in beiden Zustinden auf der
Grundlage der Elastizitdtstheorie ermittelt werden. Die Einfliisse aus Rissbildung, Kriechen und
Schwinden lassen sich mittels Korrekturbeiwerte berticksichtigen. Die Wichtung der beiden Ver-
formungszustdnde erfolgt tiber das Verhaltnis des Rissmoments zum maximalen Feldmoment.

Kordina (1992) gibt zwei Moglichkeiten zur Vorhersage der Langzeitverformungen von
Flachdecken an. Zum Einem wird eine Naherungslésung basierend auf der Streifenmethode vor-
gestellt. Die Verformungsberechnung erfolgt dabei auf der Grundlage von Momenten-
Kriimmungsbeziehungen fiir ausgewahlte Streifen eines Deckenfelds. Dazu wird in Zustand I
und II unterschieden. Die Wichtung beider Zustinde erfolgt aus dem Verhaltniswert der Stahl-
spannung unter Rissschnittgréfie und derjenigen unter der einwirkenden Beanspruchung.

Zum Anderen formuliert Kordina (1992) eine stark vereinfachte Nahrungslosung auf der
Grundlage der Plattentheorie. Dazu werden analytische Formulierungen zur Berechnung der
Deckenfeldverformung auf Basis der Elastizititstheorie vorgestellt. Diese sind auf die Ausfiih-
rungen von Grein (1948) und Girkmann (1959) zuriickzufiihren. Die Beriicksichtigung der Steif-
igkeitsreduktion infolge Rissbildung, Kriechens und Schwindens erfolgt ndherungsweise mit Hil-
fe von Abminderungsfaktoren. Das Ndaherungsverfahren zeigt einen einfachen, iiberschlaglichen
Weg zur Vorhersage von Flachdecken-Langzeitverformungen, jedoch ist die Genauigkeit der Be-
rechnungsergebnisse stark abhdngig von der richtigen Abschitzung der Korrekturfaktoren.
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Ebenfalls liefert Tellenbach (1985) ein Verfahren zur ndherungsweisen Berechnung der Lang-
zeitverformungen punktgestiitzter Stahlbetondecken. Dieses basiert ebenso auf der Streifenme-
thode und der Verformungsberechnung mittels Integration der Bauteilkriimmungen im Zu-
stand [ sowie II. Die Wichtung der beiden Verformungszustinde erfolgt mit dem Verhaltniswert
aus Rissmoment und einwirkendem Moment in Abhdngigkeit verschiedener Einflussgrofien. Be-
ricksichtigt werden naherungsweise das Verbundverhalten sowie die Orientierung der Beweh-
rungslagen. In der Arbeit von Tellenbach (1985), wie auch in den zuvor beschriebenen Nihe-
rungsverfahren, wird der Einfluss der Plattendrillsteifigkeit und deren Reduktion infolge Riss-
bildung vernachlassigt.

Kriiger, et al. (2006) stellen verschiedene Naherungsverfahren zur Verformungsvorhersage
von ldngskraft- und biegebeanspruchten, stabférmigen Stahlbetonbauteilen vor. Im Wesentli-
chen gehen die Ausfithrungen auf die Arbeit von Kriiger (1983) und Mertzsch (2003) zurtick.
Beschrieben werden darin die Anwendung der Allgemeinen Verformungsgleichung, der Verein-
fachten Verformungsgleichung und des effektiven Elastizitdtsmoduls fiir verschiedene Quer-
schnittsformen und fiir beliebige Anordnungen von Beton- und Spannstihlen. Grundsatzlich ba-
sieren die Naherungsansatze auf der Anwendung von Momenten-Kriimmungsbeziehungen bei
einer getrennten Berechnung der Bauteilkrimmungen im Zustand I und II. Mit der Hilfe neu-
entwickelter Rissverteilungsfaktoren erfolgt die Wichtung beider Verformungszustinde. Ein zu-
vor entwickeltes, vereinfachtes Verfahren ist der Arbeit von Krtiger, et al. (2002) zu entnehmen.

Kriiger, et al. (2006) geben in ihrer Arbeit zusatzlich Biegeschlankheitskriterien an, die auf
den Berechnungen des zuvor beschriebenen Naherungsverfahrens beruhen. Dazu wird von ei-
ner Durchbiegungsbeschrankung von w,,, = £/250 sowie Aw,,,,; = £/500 ausgegangen. Die
erforderliche Nutzhohe lasst sich demzufolge in Abhdngigkeit einer ideellen Stiitzweite #; nach
Gl (2.10) bestimmen.

erfd =

2.
-k, (2.10)
i

A
Die idelle Stiitzweite #; berticksichtigt den Einfluss des statischen Systems und des zweiaxialen
Lastabtrags. Fiir Flachdecken wird eine Abminderung auf 85 % der effektiven Stiitzweite vorge-

schlagen unter Ansatz der grofieren Spannweite. Der Faktor A; kennzeichnet die Grenzschlank-
heit und ist Tabelle 2.5 zu entnehmen.

Tabelle 2.5: Grenzschlankheit Ai nach (Kriiger, et al,, 2006)

Bauteil BegrenzungsKkriterium Grenzschlankheit 4;
Wy zu = £/250 42,5 — 3,65 £; + 0,15 - £2
Platte 5
AW,z = £/500 35,2 — 3,65 ¢; + 0,15 - ¢
Wy,zu1 = £/250 36,3 —2,46-¢; + 0,12 -
Balken ’ )
AWy 7y = £/500 20,3 —1,38-¢;+ 0,07 - ¢;

Der Parameter k. beschreibt dahingegen den Verformungseinfluss unterschiedlicher Beton-

giiten nach Gl. (2.11):
1

k. ~ <M>g (2.11)
‘ fck

mit f, in N/mm?

Donaubauer (2002) fiihrte numerische Untersuchungen an ein- und zweiachsig gespannten
Stahlbetonplatten auf der Grundlage nicht-linearer Finite-Elemente-Rechnungen durch. Daraus
leitet er analytische Formulierungen zur Verformungsbegrenzung liniengelagerter Stahlbeton-
platten in Form eines Biegeschlankheitskriteriums ab, siehe Gl. (2.12). Dabei fand jedoch ledig-
lich eine zulassige Verformungsbegrenzung von w, ,,;; = £/250 Beriicksichtigung.
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1 2
3

gz 2 (%))7 . <]{kk0) (2.12)

In Gl. (2.12) bezeichnet 4y, den Grundwert der Biegeschlankheit und wird mit 1, = 25 angege-
ben. Der Bezugswert der Stiitzweite betragt £, = 5,0 m und der Bezugswert der Betongiite
fexo = 25 N/mm? Wobei #; in [m] und f,; in [N/mm?] in Gl. (2.12) einzusetzen sind. Die ideelle
Stiitzweite #; bertlicksichtigt das statische System und den zweiaxialen Lastabtrag bei zweiachsig
gespannten Deckenplatten. Fiir Stiitzweiten liber 7 m ist der Grundwert der Biegeschlankheit
mit dem Faktor 7 /€ (£of in [m]) zu multiplizieren.

Ergianzend wird in der Arbeit von Donaubauer (2002) ein Ndherungsverfahren vorgestellt,
das sich auf die vereinfachte Verformungsvorhersage ein- und zweiachsig gespannter Decken-
platten konzentriert. Dabei wird der Weg verfolgt die Verformungen auf der Grundlage der ef-
fektiven Biegesteifigkeit im Zustand I und II zu berechnen. Die Wichtung erfolgt beanspru-
chungsabhidngig auf Basis der modifizierten Stahlarbeitslinie in Anlehnung an Model Code 1990.
Flir zweiachsig gespannte Platten wird das Ndherungsverfahren erweitert und eine effektive
Plattendrillsteifigkeit in Ansatz gebracht.

Ebenfalls auf der Grundlage nicht-linearer Finite-Elemente-Rechnungen aber unter dem An-
satz von probabilistischen Analysen entwickelte Hausmann (2007) ein Biegeschlankheitskrite-
rium fiir vorgespannte Flachdecken. Dabei wurde ein Zuverldssigkeitsindex von f = 1,5 zu-
grunde gelegt. Demnach lasst sich die zuldssige Biegeschlankheit in Abhidngigkeit von der zentri-
schen Vorspannung (0cp cen in MN/m?) nach Gl. (2.13) berechnen.

g,
Ai,zul = T;l + Alim (2-13)

Im Umkehrschluss kann dieses Kriterium bei einer vorgegebenen Biegeschlankheit ebenso ge-
nutzt werden, um die Hohe der Vorspannung zu ermitteln, die zur Einhaltung der zuldssigen
Verformungen notwendig ist. Fiir unterschiedliche Verformungsbegrenzungen, Beanspruchun-
gen und Betongiiten werden die Parameter m und A;;,, angegeben, siehe Tabelle 2.6.

Tabelle 2.6:  Parameter m und Aiim fiir unterschiedliche Beanspruchungen, Betongiiten und Verformungs-
grenzwerte nach Hausmann (2007)

Nutzungsart Betongiite Wyou = £/250 Aw, 5y = £/500
m Alim m Alim

Bi C35/45 0.05 55 0.06 45

iro ) )

C45/55 60 50

C35/45 52,5 40

Verkauf 0,05 0,08

eriat C45/55 55 45

Die ideelle Biegeschlankheit 4; folgt aus Gl. (2.14), wobei £¢¢ und d in [m] einzusetzen sind.

4
2 = (@ Lep)3 (2.14)
P B

d d

—~ QR

Der Parameter a; wird von Hausmann fiir das Eckfeld mit a; = 1,0, fiir das Randfeld mit ¢; = 0,9
und fiir das Innenfeld mit a; = 0,75 festgelegt. Des Weiteren wird die Annahme getroffen, dass
dieses Kriterium ebenfalls fiir schlaff bewehrte Flachdecken anwendbar ist, sofern Ocpcen = 01in
Gl (2.13) angesetzt wird. Auf eine diesbezliglich ausstehende Nachweisfiihrung wird in der Ar-
beit von Hausmann (2007) hingewiesen. Aufgrund der aufderst rechenintensiven, probabi-
listischen Analysen wurden nur vergleichsweise wenige Modellvarianten untersucht. So dass
sich auf die Analysen seitengleicher Flachdecken mit einer Betongiite von C35/45 sowie C45/55
beschriankt wurde. Das Hauptaugenmerk der Arbeit lag auf der Erfassung der Vorspannwirkung.
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2.4 Vergleichende Untersuchungen

Die vorangegangenen Ausflihrungen zeigen, dass international kein einheitliches Konzept zur
Verformungsbegrenzung vorliegt. Grundsatzlich ist dies darauf zuriickzufiihren, dass die Biege-
schlankheitskriterien nach DIN 1045-1 und ACI 318 auf empirischen Untersuchungen gegriindet
sind (Mayer, et al, 1967; ACI Committee 318, 2005), wohingegen die Regelungen der
DIN EN 1992-1-1 sowie des BS 8110 auf numerischen Analysen basieren. Dies gestaltet es
schwierig, die verschiedenen Auffassungen direkt miteinander zu vergleichen und zu bewerten.
Flir ausgesuchte Beispiele wird es dennoch versucht einen zweckmafdigen Vergleich der zulassi-
gen Biegeschlankheiten zu liefern.

In Bild 2.2 ist fiir eine gelenkig gelagerte Einfeldplatte der Zusammenhang zwischen der
Stiitzweite £ und der erforderlichen Nutzhdhe d fiir unterschiedliche Berechnungsansitze dar-
gestellt. Betrachtet wird eine Platte ohne Druckbewehrung (p’ = 0) mit einer Betongiite C20/25
bei einer Verformungsbegrenzung von w; ;1 = /250 und Aw, ,,,; = £/500. Wie aus Bild 2.2 er-
sichtlich wird, ist der Bereich der zuldssigen Biegeschlankheit nach DIN EN 1992-1-1 mit
p = 0,25 % und p = 1,5 % fiir baupraktisch relevante Bereiche eingegrenzt. Gemafs BS 8110 er-
geben sich dhnliche Grenzwerte. Auf eine diesbeziigliche Darstellung wurde hier jedoch aus
Griinden der Ubersichtlichkeit verzichtet.

70

o ECZ p=05% =
60 14| ---o---BS8110 (F1=1) EC2,p=15%__ |
—e— ACI 318 _— ‘
50 4{ —o—DIN 1045-1
—=a— Kriiger/Mertzsch |
40 11 —o— Donaubauer
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Bild 2.2: Zusammenhang zwischen der Stiitzweite £eff und der erforderlichen Nutzhéhe d fiir eine gelen-

kig gelagerte Einfeldplatte; fiir wzzu = £/250 (oben), fiir Awzzu = £/500 (unten)
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Aus Bild 2.2 wird ersichtlich, dass die erforderlichen Nutzhohen je nach Norm deutlich von ei-
nander abweichen. Insbesondere bei dem geringen Begrenzungskriterium w, ,,,, = /250 (Bild
2.2 - oben) sind fiir grofde Stiitzweiten die Unterschiede erheblich. So fithren die Biegeschlank-
heitskriterien auf der Grundlage von empirischen Analysen (DIN 1045-1, ACI 318) zu wesentlich
geringen Bauteilhohen als die numerisch begriindeten Schlankheitskriterien.

Hierbei wird deutlich, wie eingangs beschrieben, dass die Anwendung von empirischen Bie-
geschlankheitskriterien in der heutigen Bemessungspraxis bzw. fiir heutzutage durchaus tbli-
che, grofde Stiitzweiten anzuzweifeln ist. Zur Gewahrleistung der Einhaltung der erh6hten Ver-
formungsanforderungen (Bild 2.2 — unten) sind jedoch geringere Unterschiede zwischen den un-
tersuchten Berechnungsansitzen erkennbar, obwohl auch hierbei die Anforderungen der
DIN 1045-1 die geringsten Nutzhohen liefern. An dieser Stelle werden ebenfalls Abweichungen
zwischen den numerisch ermittelten Biegeschlankheiten ersichtlich. Dies ist auf die Anwendung
unterschiedlicher Berechnungsverfahren und den Ansatz abweichender Eingangsparameter zu-
riickzufiihren.

In Bild 2.3 sind als weiteres Beispiel die erforderlichen Nutzhohen fiir ein Randfeld einer punkt-
gestiitzten Deckenplatte auf der Grundlage unterschiedlicher Berechnungsansitze sowohl fiir
Wy zu1 = £/250 als auch fiir Aw, ,,,; = £/500 dargestellt. Betrachtet wird dazu ein seitengleiches
Deckenrandfeld mit einer Betongiite C30/37 ohne den Ansatz einer Druckbewehrung (p’ = 0).
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Bild 2.3: Zusammenhang zwischen der Stiitzweite £eff und der erforderlichen Nutzhéhe d fiir das

Randfeld einer Flachdecke; fiir wzzui = £/250 (oben), fiir Awzzu = £/500 (unten)
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2 Kritische Analyse bekannter Verfahren zur Verformungsbegrenzung
2.5 Schlussfolgerung

Zu Vergleichszwecken werden die erforderlichen Nutzh6éhen entsprechend ACI 318 bei Anord-
nung einer Stiitzenkopfverstarkung (SKV) mit angegeben. Zusatzlich dargestellt sind die Anfor-
derungen aus den Ansatzen der Fachliteratur. Dabei ist anzumerken, dass Hausmann (2007) in
seiner Arbeit lediglich Betone der Giite C35/45 und C45/55 betrachtete, so dass hier nur ein Be-
ton der Klasse C35/45 vergleichend gegeniibergestellt wird. Aus ingenieurtechnischer Sicht sind
beziiglich der zugrunde gelegten Betongiite C30/37 hohere Nutzhéhen zu erwarten.

Wie aus Bild 2.3 ersichtlich wird, bestehen auch hier deutliche Diskrepanzen zwischen den
einzelnen Berechnungsansitzen. Wiederum wird offensichtlich, dass die Anforderungen der
DIN 1045-1 weit hinter denen der zusatzlich betrachteten Normenwerken bzw. Berechnungsan-
satzen zuriickbleiben. Lediglich bei der Einhaltung der erh6hten Verformungsanforderung von
Aw, ;1 = £/500 sind gemafd ACI 318 noch geringere Nutzhéhen erforderlich. Auf der Grundlage
der empirisch entwickelten Biegeschlankheitskriterien werden somit auch fiir Flachdecken sig-
nifikant geringere Nutz- und Bauteilh6hen erforderlich. Fragwiirdig ist an dieser Stelle die rela-
tiv geringe Ersparnis der Bauteilh6he geméafd ACI 318 durch die Anordnung von Stiitzenkopfver-
starkungen. Der Vergleich der numerischen Untersuchungen von Kriiger/Mertzsch und Haus-
mann zeigt wider Erwarten erkennbare Ubereinstimmungen - insbesondere fiir geringe Stiitz-
weiten - obwohl die Betongiite und die Vorgehensweise deutlich voneinander abweichen.

2.5 Schlussfolgerung

Die vorangegangenen Ausfiihrungen und Vergleiche zeigen auf, das weiterhin deutliche Diskre-
panzen in der Beurteilung und Begrenzung der zu erwartenden Bauteilverformungen bestehen.
Insbesondere sind hierbei die Abweichungen der zuldssigen Biegeschlankheiten auf der Grund-
lage von empirischen bzw. numerischen Untersuchungen hervorzuheben. Die Anwendung der
empirisch ermittelten Kriterien wird heute immer noch mit der ,weitgehenden Schadensfrei-
heit“ von Bauteilen und der Nichtberiicksichtigung verschiedener Einflussgrofien in den nume-
rischen Untersuchungen begriindet, vgl. z. B. DAfStb, H. 525 - Teil 1 (2003). Haufig werden in
diesem Zusammenhang die Vernachlissigung von Uberfestigkeiten, Randeinspannungen, des
zweiaxialen Lastabtrags und die Abweichung von der tatsdchlichen Beanspruchungshoéhe bei
Verformungsberechnungen genannt. Im Gegensatz dazu weisen u. a. Zilch, et al. (2006) darauf
hin, dass eine Begrenzung der Durchbiegung mit den Anforderung der DIN 1045-1 fiir Bauteile
generell nicht sichergestellt werden kann, wenn die zuvor genannten Einfliisse kaum
verformungsrelevant sind oder fehlen. Hierbei werden insbesondere Deckenplatten ohne
Randeinspannung aber auch Durchlaufsysteme mit stark unterschiedlichen Belastungen in
benachbarten Feldern bzw. starken Abweichungen in deren Stiitzweiten betont. Diese Feststel-
lungen werden mit den vorangestellten Vergleichsanalysen untermauert. Grundsatzlich kann
somit nicht davon ausgegangen werden, dass es mit den empirisch getroffenen Regelungen mog-
lich ist, Langzeitverformungen von Stahlbetonbauteilen zuverlassig zu begrenzen. Dies ist insbe-
sondere fiir verformungsintensive, punktgestiitzte Deckenplatten herauszustellen.

Dabei ist festzustellen, dass fiir schlaff bewehrte Flachdecken aber auch fiir Pilzdecken in der
Fachliteratur keine umfangreichen Verformungsanalysen existieren und die derzeitigen norma-
tiven Regelungen bestenfalls auf Ndherungslosungen beruhen, welche relevante Einflussgrofien
in der Regel vernachlassigen. Weiterhin wird sowohl in den Normenwerken als auch in der
Fachliteratur weder der positive Einfluss moglicher Stiitzenkopfverstarkungen bzw. den Aufla-
gerbedingungen noch der verformungsrelevante Einfluss unterschiedlicher Stiitzweitenver-
héltnisse erfasst. Lediglich im ACI 318 werden Schlankheitswerte fiir Platten mit Stiitzenkopf-
verstarkung angegeben, welche jedoch fragwiirdig erscheinen.

Dartiber hinaus ist festzuhalten, dass zahlreiche Ansdtze zur ndherungsweisen, direkten Be-
rechnung von einachsig gespannten Stahlbetonbauteilen vorliegen. Zur Verformungsberechnung
zweiachsig gespannter Deckenplatten sind hingegen relativ wenige Ndherungsverfahren vor-
handen. Ebenso existieren nur wenige Naherungsansatze fiir punktgestiitzte Deckenplatten,
welche zudem die verformungsrelevante Drillsteifigkeit von Stahlbetonplatten vernachldssigen
und somit das zweiaxiale Trag- und Verformungsverhalten nur unzureichend wiedergeben. In
der Folge liefern diese Verfahren Ergebnisse, die weit auf der sicheren Seite liegen.
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3 Materialverhalten und angewandte Werkstoffmodelle

3.1 Allgemeines

Einleitend ist hervorzuheben, dass es bei der Berechnung von Stahlbeton-Langzeitverformungen
erforderlich ist, die komplexen und zeitlich veranderlichen, mechanischen Zusammenhange in
einer ausreichenden Genauigkeit abzubilden. Im Rahmen dieser Arbeit wird die Herangehens-
weise verfolgt zur Beschreibung der Werkstoffmodelle auf bereits bewdhrte Berechnungsansat-
ze zurlickzugreifen. Es besteht somit nicht die Motivation ein Materialgesetz fiir Stahlbeton-
Flachentragwerke neu zu entwickeln bzw. so genau wie moglich und allumfassend zu beschrei-
ben. Vor diesem Hintergrund soll ein praktikables Werkstoffmodell zur Anwendung kommen,
welches stabil sowie rechenzeitarm ist und das Verformungsverhalten im Gebrauchslastbereich
hinreichend genau wiedergibt. Hierzu werden plausible Vereinfachungen getroffen und teilwei-
se auf detaillierte Beschreibungen einzelner Effekte verzichtet. Das angewandte Rechenmodell
wird anhand von Nachrechnungen bekannter, experimenteller Bauteilversuche umfassend veri-
fiziert und somit seine Richtigkeit und Anwendbarkeit zur Berechnung von Langzeitverformun-
gen nachgewiesen.

3.2 Beton

Beton ist ein Baustoff, welcher aus Zement, Zuschlagstoff, Wasser und gegebenenfalls Betonzu-
satzen besteht. Dabei werden Gesteinskdrnungen mit einem Groéfdtkorn d, ¢ > 4 mm verwen-
det, andernfalls sprich man von Mortel. Das Gemisch aus Anmachwasser und Zement wird als
Zementleim verstanden, welcher in erharteter Form als Zementstein bezeichnet wird. Der Ze-
mentleim dient als Bindemittel zwischen den Zuschlagstoffen und soll die Herstellung eines ge-
schlossenen, ausreichend dichten Gefiiges gewahrleisten. Die Betoneigenschaften sind maf3geb-
lich auf die Beschaffenheit des Zementsteins und des Betonzuschlags sowie deren Verbundver-
halten zurtickzuflihren. Entscheidend wirkt sich dabei die zeitliche Festigkeitsentwicklung bzw.
der Hydratationsgrad des Zementsteins aus. Bei Normalbeton weisen jedoch die Zuschlagstoffe
eine hohere Festigkeit, Steifigkeit und Dichtheit als der Zementstein auf, wodurch sie insbeson-
dere den Elastizititsmodul und die Rohdichte des Betons beeinflussen.

Die Formdnderung eines Betonelements ldsst sich sowohl auf der Material- als auch auf der
Querschnittsebene betrachten. So bewirken auf Materialebene die Inhomogenititen des Zwei-
phasensystems - Zuschlagstoff und Zementstein - stets einen inneren Spannungszustand, wel-
cher sowohl auf dufiere als auch auf innere Beanspruchungen zuriickzufiihren ist.

Auf Querschnittsebene wird in der Regel eine Materialhomogenitit vorausgesetzt und die
Forméanderungen in lastunabhingige und lastabhdngige unterteilt. Lastunabhédngigen Verfor-
mungen resultieren sowohl aus dem chemischen Schwinden als auch aus dem Trocknungs-
schwinden bzw. Quellen des Betonkérpers. Als lastabhingige Formanderungen sind hingegen
Deformationen aus Temperaturdnderung, statischer und dynamischer Einwirkung sowie die
Kriechverformungen unter Dauerbeanspruchung zu nennen.

Die Grofde der Formanderung wird mafdgeblich durch das Belastungsniveau, dem Betonalter
bei Beanspruchungsbeginn sowie der Einwirkungsdauer bestimmt. Dabei ist zu festzustellen,
dass die Langzeitverformung von Stahlbetonbauteilen ein Vielfaches der Kurzzeitverformung
betragen kann, womit diese ebenso wie die zeitliche Entwicklung der mechanischen Einflusspa-
rameter stets bei Verformungsberechnungen mit zu berticksichtigen sind.

Zur Beschreibung des Beton-Materialverhaltens werden nachfolgend aus Versuchen abgeleitete
mechanische Kenngroéfien und Stoffgesetze in Form von phdnomenologischen Beziehungen in
Ansatz gebracht. Diese geben das makroskopische Verhalten der untersuchten Probekorper
wieder und erlauben somit die modellhafte Formulierung des Betons als homogenen Werkstoff
auf der Querschnittsebene.
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3.2.1 Materialverhalten unter Kurzzeitbeanspruchung

3.2.1.1 Einaxiale Druckfestigkeit

Das Materialverhalten von Beton unter einaxialer Druckbeanspruchung wird durch die Druck-
festigkeit sowie den Verlauf der Spannungs-Dehnungsbeziehung beschrieben. Die Betondruck-
festigkeit stellt den Maximalwert f. der normierten Spannungs-Dehnungskurve dar und erweist
sich bei der Charakterisierung weiterer Betonkennwerte als eine der wichtigsten Materialkenn-
grofden. Aufgrund der starken Korrelation mit unterschiedlichen Werkstoffparametern wird
haufig auf eine mathematische Formulierung in Abhangigkeit der Druckfestigkeit zuriickgegrif-
fen, z. B. zur Definition des Elastizitatsmoduls und der Betonzugfestigkeit.

Die Betondruckfestigkeit wird im Allgemeinen durch einaxiale Druckversuche bestimmt. Die
Form der Probekoérper variiert je nach angewandter Norm, vgl. DIN 1045-2, DIN 1048-4, DIN EN
206-1, DIN EN 1992-1-1. Entsprechend der Euronorm DIN EN 206-1 sind als Normversuchskor-
per Zylinder mit den Abmessungen d/h = 15 cm/30 cm bzw. Wiirfel mit 15 cm Kantenldange zu
verwenden. Die Zylinder- und die Wiirfeldruckfestigkeit stehen ndherungsweise in folgendem
Zusammenhang.

fck,cyl =0381- fck,cubels (3.1)

Als bemessungsrelevante, charakteristische Betondruckfestigkeit f. wird in DIN 1045-1 und
DIN EN 1992-1-1 der 5%-Quantilwert der Zylinderdruckfestigkeit bei einem Betonalter von 28
Tagen angegeben. Dieser Wert dient als Leitgrofee zur Klassifizierung von Beton. So werden
normalfeste Betone nach DIN EN 206-1 in die Festigkeitsklassen C12/15 bis C50/60 eingeteilt,
wobei Betone der Festigkeitsklassen C55/67 bis C100/115 als hochfeste Betone gelten. Betone,
welche die Festigkeitsklasse C100/115 iibersteigen, sind als ultrahochfeste Betone einzustufen.

Bauteilbemessungen im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit nach DIN 1045-1 bzw.
DIN EN 1992-1-1 sind mit mittleren Materialkennwerten durchzufiihren. Der Mittelwert der Be-
tondruckfestigkeit f.,, ergibt sich gemaf3 GL. (3.2).

fem = fox + 8 N/mm? (3.2)

Die Betondruckfestigkeit wird durch zahlreiche Faktoren beeinflusst. Diese lassen sich in beton-
technologische Parameter, Umwelt- bzw. Erhdrtungsbedingungen sowie Beanspruchungspara-
meter unterteilen. Als betontechnologisch relevante Einflussgrofden sind der Wasser-
Zementwert (w/z-Wert), die Zementfestigkeit, die Form, Art, Festigkeit und Sieblinie der Zu-
schlagstoffe, die Qualitat der Verbundzone zwischen Zementmatrix und Zuschlagstoffen sowie
die Verwendung von Betonzusatzmitteln und/oder Betonzusatzstoffen zu nennen. Signifikante
Umwelt- bzw. Erhartungsbedingungen ergeben sich aus der Temperatur, der Feuchtigkeit und
der Hydratationsdauer sowie der Verdichtung des Frischbetons. Unter die Beanspruchungspa-
rameter fallen die Belastungsgeschwindigkeit, -dauer, -geschichte und -exzentrizitat aber auch
die Form und Schlankheit des Probekorpers sowie der Versuchsaufbau.

3.2.1.2 Spannungs-Dehnungsbeziehung unter monotoner, einaxialer Druckbeanspru-
chung

Die Spannungs-Dehnungslinie des Werkstoffs Beton wird in starkem Maf3e durch seine inhomo-
gene Struktur aus Zuschlagsstoffen und Zementsteinmatrix beeinflusst. Bild 3.1 zeigt einen typi-
schen Spannungs-Dehnungsverlauf eines normalfesten Betons unter der Verdeutlichung der zu-
gehorigen Phasen der Rissentstehung und -entwicklung. Bereits im lastfreien Zustand existieren
Mikrorisse zwischen Zuschlagsstoffen und Zementmatrix. Diese resultieren aus Eigenspan-
nungszustdnden im Probekorper infolge der Schwindbehinderung des Zementsteins durch die
Zuschlage, dem Abflief3en der Hydratationswarme und den Steifigkeitsunterschieden zwischen
der Zementmatrix und den Zuschlagsstoffen (vgl. Mehlhorn, 1995; Smadi, et al.,, 1989).
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Bild 3.1: Idealisierte Spannungs-Dehnungslinie des Betons unter einaxialer Druckbeanspruchung;
Quelle: Bockhold (2005)

Unter einaxialer Druckbeanspruchung ist das Materialverhalten von normalfestem Beton bis
zum Erreichen von 30 % bis 40 % der einaxialen Druckfestigkeit durch eine nahezu linear ver-
laufende Arbeitslinie gekennzeichnet. Unter Druckbelastung bewirken die zuvor genannten
Steifigkeitsunterschiede Kraftumlenkungen zwischen den Zuschlagsstoffen, welche wiederum
Querzugbeanspruchungen zur Folge haben, siehe Bild 3.2.
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Bild 3.2: Kraftumlenkung im Betongefiige bei Druckbeanspruchung

Die daraus resultierenden lokalen, dreiaxialen Spannungszustinde fithren bei der Uberschrei-
tung der lokalen Haftzugfestigkeit zwischen Zuschlagsstoffen und Zementsteinmatrix zum An-
wachsen der Mikrorisse und leiten den nicht-linearen Bereich der Spannungs-Dehnungslinie ab
o. = 0,4 - f.ein.

Ubersteigt die Beanspruchung 80 % der Druckfestigkeit, vereinigen sich mit dem Uberschrei-
ten der Zementstein-Zugfestigkeit diese Mikrorisse. Die Arbeitslinie ist anschlieféend durch ei-
nen stark nicht-linearen Verlauf gekennzeichnet. Mit dem Erreichen der Betondruckfestigkeit
bilden sich, nahezu parallel zur Belastungsrichtung verlaufende Bruchflachen aus, welche den
gesamten Querschnitt des Probekorpers durchsetzen (vgl. van Mier, 1986). Weitere Beanspru-
chungen fithren zu zusatzlichen Gefiigezerstorungen, die bei zunehmender Stauchung eine
gleichzeitige Abnahme der Druckfestigkeit zur Folge haben.

Lastgesteuerte Druckversuche zeigen nach dem Uberschreiten der Betondruckfestigkeit ein
schlagartiges Versagen, wohingegen mit weggesteuerten Versuchen unter der Einhaltung einer
konstanten Dehngeschwindigkeit der abfallende Ast der Spannungs-Dehnungslinie, also die Be-
tonentfestigung, nachvollzogen werden kann.

Das Materialverhalten im Entfestigungsbereich wird stark durch die Form des Probekoérpers
beeinflusst — insbesondere durch seine Schlankheit. In der Arbeit von van Mier, et al. (1987)
wird gezeigt, dass bei einer geringeren Probenkdrperhohe ein duktileres Entfestigungsverhalten
in der Spannungs-Dehnungslinie zu beobachten ist, siehe Bild 3.3. Im Gegensatz dazu weist die
Spannungs-Verformungs-Beziehung keine signifikanten Unterschiede auf. Hieraus schlussfolger-
te van Mier auf einen lokal begrenzten Bereich der Entfestigung bei gleichzeitiger Entlastung der
Probekorperanteile auf3erhalb dieser Schadenszone.
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Bild 3.3: Spannungs-Dehnungsbeziehungen fiir Beton unter einaxialer Druckbeanspruchung fiir ver-

schiedene Probekérperschlankheiten; Quelle: van Mier, et al. (1987)

Dies bedeutet, dass der experimentell ermittelte Verlauf der Entfestigung nicht das reine Werk-
stoffverhalten widerspiegelt, da aufgrund der Lokalisierung eine Mafistabsabhingigkeit vorliegt.
Hinsichtlich dieses Mafdstabeffektes existiert in der Fachliteratur eine Vielzahl an experimentel-
len und numerischen Untersuchungen, welche im Wesentlichen auf die Modellvorstellungen von
Hillerborg, et al. (1976) und BaZant (1984) zuriickzufiihren sind. Weiterfithrende Betrachtungen
fiihrten unter anderem Markeset (1993), van Vliet, et al. (1996), Meyer, et al. (1998) durch.

Des Weiteren beeinflusst die Grofie der Belastungsgeschwindigkeit . bzw. Dehngeschwin-
digkeit £. die Form der Betonarbeitslinie. Rasch (1962) untersuchte experimentell den Einfluss
verschiedener, konstanter Dehngeschwindigkeiten auf den Verlauf der Spannungs-Dehnungs-
linie normalfester Betone unter einaxialer Druckbeanspruchung, siehe Bild 3.4 (a).
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Bild 3.4: Spannungs-Dehnungsbeziehungen fiir Beton unter einaxialer Druckbeanspruchung fiir

(a) verschiedene, konstante Dehnraten; Quelle: Rasch (1962)
(b) unterschiedliche, konstante Belastungsgeschwindigkeiten; Quelle: Wesche, et al. (1972)

Dabei war festzustellen, dass mit zunehmender Dehnrate die Druckfestigkeit bei gleichzeitiger
Abnahme der Bruchdehnung und der Duktilitdt zunimmt.

Wesche, et al. (1972) fiihrten im Gegensatz dazu Versuche mit konstanten Belastungsge-
schwindigkeiten durch. Bild 3.4 (b) zeigt, dass die vorangestellten Tendenzen ebenfalls fiir zu-
nehmende Belastungsgeschwindigkeiten gelten. Ferner ist zu erkennen, dass mit zunehmender
Beanspruchungsgeschwindigkeit die Kriimmung der Spanungs-Dehnungskurve abnimmt und
gleichzeitig der Elastizitdtsmodul ansteigt.

Die analytische Formulierung von Beton unter einaxialer Druckbeanspruchung wird in der
Fachliteratur in zahlreicher Form vorgeschlagen. Eine Ubersicht iiber bestehende Ansitze sind
beispielsweise in den Arbeiten von Graubner (1989) und Mehlhorn (1998) zu finden. Die dort
aufgefiihrten Ansatze weisen kaum Abweichungen in der Beschreibung des ansteigenden Astes
der Spannungs-Dehnungslinie auf, wohingegen grofde Unterschiede in der Formulierung des
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Entfestigungsbereiches deutlich werden. Die Abweichungen resultieren im Wesentlichen aus
den zuvor beschriebenen Einfliissen der Versuchsdurchfiihrung.

Nach derzeitiger Normenregelung (vgl. DIN 1045-1, DIN EN 1992-1-1) darf das Spannungs-
Dehnungsverhalten von Beton unter einaxialer Druckbeanspruchung nach Gl. (3.3) beschrieben

werden.
k-n—n?
% _ _ (#) (33)
fe 1+k=2)n
mit 17 = ¢&./&¢
und k = —E; - €1/ fe

Diese Formulierung geht auf die Arbeit von Grasser (1968) zuriick und beschreibt realitdtsnah
das Verhalten normalfester Betone unter einaxialem Druck bis zu einer Entfestigung von
o¢/ fem = 0,5. Die Entfestigungsfunktion darf aufgrund der zuvor genannten Maf3stabsabhéngig-
keit dennoch nur als erste Naherung betrachtet werden. Ist eine wirklichkeitsnahe Beschreibung
der Betonentfestigung unter Druckbeanspruchung erforderlich, so sollte auf erweiterte Modell-
vorstellungen zum Beispiel nach Meyer, et al. (1998) zurlickgegriffen werden. In den Arbeiten
von Feenstra (1993), Winkler (2001) und Thomée (2005) wird hingegen der Ansatz der Bruch-
energie zur Beschreibung des Entfestigungsbereiches verfolgt, um in FE-Rechnungen eine Netz-
unabhéngigkeit zu gewéhrleisten.

Im Rahmen dieser Arbeit wird die vorgestellte Spannungs-Dehnungsbeziehung fiir Beton un-
ter einaxialer Druckbeanspruchung nach Gl. (3.3) verwendet. Streng genommen gilt diese nur
fiir monoton wachsende Dehnungen und einer konstanten Dehngeschwindigkeit von
& < —2,0 %o/min. Die hier untersuchten Beanspruchungskombinationen beschranken sich auf
iibliche statische Lasten sowie Verkehrslasten. Infolgedessen darf auf die Beriicksichtigung des
Einflusses unterschiedlicher Dehnraten auf die Spannungs-Dehnungsbeziehungen verzichtet
werden (vgl. DAfStb, H. 525, 2003). Der Entfestigungsbereich wird nach dem zuvor genannten
Normenbezug implementiert. Eine Betonentfestigung infolge Druckbeanspruchung ist auf Ge-
brauchslastniveau nicht zu erwarten, daher wird die genauere Abbildung durch ein maf3stabsge-
treues Entfestigungsmodell der Modelliibersichtlichkeit untergeordnet.

3.2.1.3 Materialverhalten unter zyklischer Druckbeanspruchung

Grundlegende, experimentelle Untersuchungen des Betonverhaltens unter zyklischer Druckbe-
anspruchung fithrten unter anderem Sinha, et al. (1964) und Karsan, et al. (1969) durch. Als
neuere Untersuchung sind beispielhaft die Arbeit von Bahn, et al. (1998) und Lee, et al. (1997)
zu erwdhnen. Diese zeigen iibereinstimmend, dass die Einhiillende der zyklischen Spannungs-
Dehnungslinie die Betonarbeitslinie aus monotoner Druckbeanspruchung nur geringfiigig un-
terschreitet, siehe Bild 3.5.
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Bild 3.5: Spannungs-Dehnungsbeziehung fiir Beton unter zyklischer Druckbeanspruchung: (a) experi-
mentell ermittelt; Quelle: P6lling (2001), (b) verwendetes elasto-plastisches Materialmodell
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Dabei ist festzuhalten, dass die Entlastungskurven nicht durch den Koordinatenursprung der
Arbeitslinie verlaufen, (Bild 3.5 (a)). Das ladsst die Schlussfolgerung zu, dass Verzerrungen auch
bei volliger Entlastung infolge einer nicht vollstidndigen Rissschliefdung aufgrund der Kornver-
zahnung im Querschnitt verbleiben. Das Materialverhalten von Beton unter zyklischer Druckbe-
anspruchung ist im Bereich des linear ansteigenden Astes der Betonarbeitslinie durch ein nahe-
zu ideal elastisches Verhalten gekennzeichnet. Im Entfestigungsbereich ist hingegen eine Ab-
nahme der Betonsteifigkeit und —festigkeit bei zunehmender Wiederbelastung zu verzeichnen.

Zur Beschreibung der Spannungs-Dehnungsbeziehung von Beton unter monotoner Druckbean-
spruchung wird ein elasto-plastisches Materialgesetz zugrunde gelegt. Eine zyklische Beanspru-
chung hat demnach eine Be- und Entlastung auf dem Pfad des Anfangs-Elastizitdtsmoduls zur
Folge, siehe Bild 3.5 (b). Dieser Nadherungsansatz wird fiir Lasten im Grenzzustand der Ge-
brauchstauglichkeit als ausreichend genau angesehen.

3.2.1.4 Einaxiale Zugfestigkeit

Die einaxiale Zugfestigkeit von normalfestem Beton betrigt in etwa 10 % der einaxialen Druck-
festigkeit. Hochfeste Betone hingegen erreichen Zugfestigkeiten bis ca. 20 % ihrer Druckfestig-
keit. Die relativ geringe Betonzugfestigkeit wird bereits im Grenzzustand der Gebrauchstaug-
lichkeit in biegebeanspruchten Stahlbetonbauteilen haufig tiberschritten und fiihrt so zu signifi-
kanten Steifigkeits- und Verformungsanderungen. Daher ist die Zugfestigkeit ein mafdgeblicher
Materialparameter zur Beurteilung der Gebrauchstauglichkeit von Stahlbetonbauteilen.
Experimentell ldsst sich die einaxiale Betonzugfestigkeit als zentrische Zugfestigkeit f.im,
Biegezugfestigkeit f.;n oder Spaltzugfestigkeit f.;s, ermitteln. Nach Model Code 1990 besteht

zwischen den verschieden Arten der Betonzugfestigkeit folgender, analytischer Zusammenhang:

1,5 (h/he)®”
fetm = 0,9 'fct,sp = fct,ﬂ ) 14 1,5 (h/h)®”

mit hy = 100 mm
h ... Bauteilhohe in mm

(3.4)

Lediglich die zentrische Zugfestigkeit kann als Materialkenngrofie angesehen werden. Sowohl
die Spaltzugfestigkeit als auch die Biegezugfestigkeit sind hingegen stark gepragt durch den Ver-
suchsaufbau bzw. durch die Probekorperform. Die Versuchsdurchfithrung zur Ermittlung der
zentrischen Zugfestigkeit gestaltet sich jedoch schwierig, da sowohl Inhomogenitdten im Bereich
der aufgeklebten Lasteinleitungsplatten als auch ungewollte Lastexzentrizitaten die Versuchser-
gebnisse stark beeinflussen konnen. Diese Einfliisse haben unterschiedliche Versagensformen
zur Folge (vgl. van Mier, 1996).

Ausgehend von der charakteristischen Druckfestigkeit werden in der Fachliteratur verschie-
dene Ansitze zur mathematischen Formulierung der zentrischen Zugfestigkeit wiedergeben. Ein
Uberblick wird unter anderem in den Arbeiten von Pardey (1994), Remmel (1994) und
Mertzsch (2003) aufgezeigt. Nach DIN 1045-1 und DIN EN 1992-1-1 darf die mittlere, zentrische
Betonzugfestigkeit flir normalfesten Beton nach Gl. (3.5) und fiir hochfesten Beton entsprechend

Gl (3.6) bestimmt werden.
feum = 030+ |3 (3.5)

fetm = 2,12 In (1 + f, /10) (3.6)

Es ist festzustellen, dass die Zunahme der Zugfestigkeit gegentiber der charakteristischen Druck-
festigkeit unterproportional verlauft. Weiterhin weist die experimentell ermittelte Betonzugfes-
tigkeit gegeniiber der Druckfestigkeit starke Streuungen auf. Geméafs Model Code 1990 kénnen
diese Streuungen entsprechend den 5 %- und 95 %-Quantils nach den GlIn. (3.7) und (3.8) be-
riicksichtigt werden.
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fctk;0,0S =0,7" fctm (3-7)
fctk;0,95 =13 'fctm (3-8)

Im Wesentlichen entsprechen die Einflussgroféen der Betonzugfestigkeit denen der Betondruck-
festigkeit, siehe Abschnitt 3.2.1.1. Festzuhalten ist, dass gebrochene Zuschliage eine Zugfestig-
keitssteigerung von etwa 10 % bis 20 % gegentliber Rundkornzuschlag bewirken (Bonzel, 1967).

Bei identischen Probekorpern tibersteigt die Biegezugfestigkeit von Beton die zentrische Zug-
festigkeit. Die Biegezugfestigkeit ist stark abhdngig von der Bauteilgeometrie, insbesondere aber
von der Querschnittshohe. In der Arbeit von Glinther (1988) konnte gezeigt werden, dass eben-
falls eine Abhangigkeit von der Probenkdrperbreite besteht. Diese ist jedoch gering und im All-
gemeinen vernachlassigbar. Im ungerissenen Zustand besteht bei identischer Beanspruchung
zwischen der Lastexzentrizitit bzw. der Bauteilhohe eine direkt Proportionalitat zu der Span-
nungsgradiente. Bauteile mit einer geringen Querschnittshéhe und somit mit einer hohen Span-
nungsgradiente weisen in der Phase der Entfestigung eine stark nicht-lineare Verteilung der
Spannungen iiber den Gesamtquerschnitt auf. Wohingegen bei grofien Querschnittshéhen die
Spannungsverteilung als linear betrachtet werden kann, siehe Bild 3.6. Somit ndhert sich mit ei-
ner grofler werdenden Bauteilh6he die Biegezugfestigkeit der zentrischen Zugfestigkeit an (vgl.
Grimm, 1997).
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Bild 3.6: Spannungsverteilung in biegebeanspruchten Bauteilen unterschiedlicher Bauteilhéhe; Quelle:
Remmel (1994)

3.2.1.5 Spannungs-Dehnungsbeziehung unter monotoner, einaxialer Zugbeanspruchung

Die experimentelle Ermittlung der Spannungs-Dehnungsbeziehung von Beton unter einaxialer
Zugbeanspruchung erfolgt in der Regel durch verformungsgesteuerte Zugversuche. Gegeniiber
zahlreichen Druckversuchen ist in der Fachliteratur nur eine relativ geringere Bandbreite von
Zugversuchen verzeichnet. Dies liegt in der anspruchsvollen Versuchsdurchfithrung und der
ausgepragten Streuung der Versuchsergebnisse begriindet. Es kann jedoch festgestellt werden,
dass das allgemeine Bruchverhalten von Beton unter Zugbeanspruchung weitgehend erforscht
ist und wie folgt wiedergegeben werden kann.

Beton weist unter Zugbeanspruchung bis zu einem Beanspruchungsgrad von etwa 90 % der
Zugfestigkeit ein linear-elastisches Verformungsverhalten auf, siehe Bild 3.7 (a). Je nach Litera-
turquelle wird dieser Wert zwischen 0,7 bis 1,0 f.; angegeben. Im Anschluss daran verlauft die
Spannungs-Dehnungslinie bis zum Erreichen der Zugfestigkeit geringfiigig nicht-linear. Dabei
bildet sich ein stark lokal begrenzter Rissbereich - die sogenannte Rissprozesszone - aus, in der
sich die bereits vorhandenen Mikrorisse vereinigen, siehe Bild 3.7 (b).
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Bild 3.7: (@) Bruchmechanisches Verhalten von Beton unter einaxialer Zugbeanspruchung

(b) Lokalisierungseffekt der Schiadigung; Quelle: Bockhold (2005)

Die Vergroflerung der Mikrorisse wird durch die Kerbwirkung existierender Risse und Poren
begilinstigt. Die Ausbildung der Rissprozesszone erfolgt in etwa senkrecht zur Beanspruchungs-
richtung in dem spiteren Bruchquerschnitt. Nach Uberschreiten der Betonzugfestigkeit ist mit
zunehmender Rissoffnung eine Abnahme der aufnehmbaren Zugspannungen (tension softening)
zu verzeichnen. Daraus resultiert eine gleichzeitige, nahezu elastische Entspannung aufderhalb
der Rissprozesszone. Im Entfestigungsbereich erfolgt die Ubertragung der Zugspannungen
durch die Reibung und die Kornverzahnung an den Rissufern. Somit bestimmt die Rauigkeit der
Rissufer direkt die Duktilitdt des Betons unter Zugbeanspruchung. Die Zugentfestigung von Be-
ton stellt ebenfalls ein Lokalisierungsproblem dar, welches bei der wirklichkeitsnahen Modellie-
rung mitberticksichtigt werden muss. Streng genommen ist der Bereich der Entfestigung als
Spannungs-Rissoffnungsbeziehung zu bezeichnen.

Unter diesem Gesichtspunkt leitet Hillerborg (1983) das fiktive Rissmodell (Fictitious Crack
Model) ab, das auf die nicht-linearen Energiebetrachtungen plastifizierender, metallischer
Werkstoffe zuriickgeht (vgl. Hillerborg, et al., 1976). Es setzt sich zusammen aus dem ansteigen-
den Ast der Betonarbeitslinie, der durch die lineare Spannungs-Dehnungslinie (o-e-Beziehung)
beschrieben wird und dem abfallenden Ast - die Spannungs-Risséffnungsbeziehung
(0-wce-Beziehung). Letzteres berticksichtigt anstelle einer Rissprozesszone einen fiktiven Einzel-
riss, siehe Bild 3.8. Zur Beschreibung der Spannungs-Risséffnungsbeziehung existieren eine Rei-
he von Vorschlégen, siehe beispielsweise Duda (1991), Gutsch (1998), Spitra (2008).
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Bild 3.8: Spannungs-Verformungsbeziehung fiir Beton unter Zugbeanspruchung; Quelle: Thomée (2005)

In dhnlicher Weise beschreiben BaZant, et al. (1983) mit dem Rissbandmodell (Crack Band Mo-
del) die Entfestigung von Beton unter Zugbeanspruchung durch eine Spannungs-Dehnungs-
beziehung. Anstelle des fiktiven Einzelrisses wird ein Rissband mit fester, endlicher Breite defi-
niert. Damit lassen sich die versuchstechnisch ermittelten Verformungen in der Rissprozesszone
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als dquivalente Dehnungen ausdriicken. Die Rissbandbreite wird als materialabhédngiger Lan-
genparameter fiir normalfesten Beton mit dem dreifachen Grofdtkorndurchmesser angegeben.

In der vorliegenden Arbeit wurde das fiktive Rissmodell nach Hillerborg (1983) zugrunde ge-
legt. Im Rahmen der Finite-Elemente-Implementierung wird es notwendig die Spannungs-Riss-
offnungsbeziehung in eine dquivalente Spannungs-Dehnungsbeziehung zu tiberfiihren. Dazu
wird der Weg der verschmierten Rissmodellierung gewahlt, dass heif3t ein Riss wird nicht dis-
kret im FE-Modell abgebildet, sondern tiber die Elementldnge als dquivalente Rissdehnung ,ver-
schmiert”. Einen Uberblick tiber die Méglichkeiten der Rissmodellierung geben unter anderem
Winkler (2001) und Hofstetter (2006). Zur Herleitung einer dquivalenten Spannungs-Dehnungs-
beziehung werden folgende Betrachtungen vorangestellt.

Die Langendnderung A¢ einer Zugprobe mit der Linge ¥ setzt sich in der Nachbruchphase aus
der elastischen Verformung des ungerissenen Probenbereiches und der Vergréfierung der Riss-
offnungsweite w, zusammen. Bezogen auf die Probenldnge ¢ lasst sich die mittlere Betonzug-
dehnung ., als Summe der elastischen Betondehnung &), und einer fiktiven Rissdehnung &,
ausdriicken, siehe Gln. (3.9) bis (3.11).

Ectm = €ela T Ecr (3-9)
g,
mit ola = 7 (3.10)
(o}
w,
und Eor = 7° (3.11)

Daraus ist erkennbar, dass die Spannungs-Dehnungsbeziehung abhangig von der Probenlinge £
ist. Um netzunabhdngige Berechnungsergebnisse im Rahmen der FE-Analysen zu erzielen, ist es
erforderlich, die Spannungs-Dehnungsbeziehung unter Beachtung der spezifischen Bruchener-
gie Gy zu modifizieren und somit der jeweiligen Elementldnge ¢4 (dquivalente Lange) anzupas-

sen (vgl. Dahlblom, et al., 1990).

Die spezifische Bruchenergie ist definiert als diejenige Energie, welche in der Einheitsflache
der Bruchzone notwendig ist, um einen einzigen Riss vollstindig zu 6ffnen. Sie ist experimentell
mittels einen zentrischen Zugversuch bzw. Biegeversuch am gekerbten Balken zu ermitteln, sie-
he auch RILEM TC50-FMC (1985). Im weiteren Sinne kann die spezifische Bruchenergie Gg als
bruchmechanische Materialkonstante interpretiert werden, da sie mit zunehmender Probekor-
pergrofie konvergiert (Hofstetter, 2006). Eine relevante Abhadngigkeit der Betonbruchenergie
besteht hinsichtlich des Wasser-Zementwertes (w/z-Wert), der Zementfestigkeit und der Art,
Form und Sieblinie der Zuschlagstoffe (vgl. Remmel, 1994; Grimm, 1997; Hordijk, 1992). Die be-
kannten Versuchsergebnisse bestdtigen diese Einfliisse und weisen zum Teil erhebliche Streu-
ungen auf (vgl. Duda, 1991). Analytische Beschreibungen zur rechnerischen Erfassung der
Bruchenergie sind neben dem Model Code 1990 auch in den Verdffentlichungen von Bazant
(1984), Remmel (1994), Kessler-Kramer (2002) enthalten. Entsprechend Model Code 1990 darf
alternativ zum Zugversuch die spezifische Bruchenergie fiir Normalbeton vereinfachend nach
Gl (3.12) bestimmt werden. Der Grundwert der Bruchenergie Gg, ist Tabelle 3.1 zu entnehmen.

i N

fcm )0,7

Gr = Gro- (10 N/mm?

Tabelle 3.1:  Grundwert der Bruchenergie Gro nach Model Code 1990

do,max Gro
[mm] [Nmm/mm?]
8 0,025
16 0,030
32 0,038
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Seitens der Bruchmechanik lasst sich die spezifische Bruchenergie G als die von den Koordina-
tenachsen eingeschlossene Flache unter der Spannungs-Riss6ffnungsbeziehung veranschauli-
chen und folgt somit ebenfalls aus Gl. (3.13).

Wy

Gp = JactdwC (3.13)

we=0

Die Entfestigungsfunktion von normalfestem Beton unter einaxialer Zugbeanspruchung kann
abschliefend formuliert werden. Ein realitdtsnaher Ansatz stellt dabei eine exponentielle Form
dar. Hierzu kann die Spannungs-Rissoffnungsbeziehung nach Gl. (3.14) bzw. die Spannungs-
Dehnungsbeziehung nach Gl. (3.15) in Ansatz gebracht werden (vgl. Lackner, 1999; Winkler,
2001; Hofstetter, 2006). Dabei definiert w, den Anstieg der Spannungs-Riss6ffnungsbeziehung
an der Stelle w, = 0 nach Gl. (3.16).

Oct = fct ' e(—x—i) (3-14)

o = fur el E) (3.15)
_Gr

wo = (3.16)

Eine Gegeniiberstellung der Entfestigungsfunktion auf der Grundlage des bilinearen Ansatzes
nach Model Code 1990 und dem in dieser Arbeit angewandten, exponentiellen Ansatz entspre-
chend GI. (3.14) ist Bild 3.9 zu entnehmen.

A T T I I T

g,
fct;t \ exp. Ansatz nach Gl. (3.14) 1
\ - — = Model Code 1990

\
‘\

0,15+, ] 0 - -\—\._\._ -l
—— ~—
WC

Bild 3.9: Vergleich der Spannungs-Risséffnungsbeziehung, Model Code 1990 bzw. Gl. (3.14) (idealisiert)

Bezogen auf die dquivalente Linge £.4 lasst sich die volumenspezifische Bruchenergie g; an-

hand von Gl. (3.17) angeben. Womit die fiktive Rissdehnung &, entsprechend Gl. (3.18) be-
schrieben und den jeweiligen Elementabmessungen angepasst werden kann.

._ Gr
gt = 7 (3.17)
eq

Wy _ gt
Wy =5—=7 3.18
Tl 519)
Die dquivalente Lange ¢, ist wiederum neben Geometrie, Grofle, Typ und numerischer Integra-

tionsordnung des finiten Elements auch von der Rissorientierung abhangig (vgl. Oliver, 1989;
Dahlblom, et al., 1990; Stempniewski, et al., 1996). In Bild 3.10 wird die dquivalente Lange (hier:
hq; hy) verschiedener Elementtypen angeben.
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Bild 3.10: Aquivalente Linge ebener, zweidimensionaler finite Elemente; Quelle: Dahlblom, et al. (1990)

Bei mehraxialen Spannungszustinden kann die dquivalente Linge .4 unter Berticksichtigung
der Rissorientierung nach Dahlblom, et al. (1990) bzw. Cervenka, et al. (1995) ermittelt werden.
Verlaufen die Risse nahezu parallel zu den Elementkanten, so ergibt sich die dquivalente Lange
in erster Naherung nach Gl. (3.19) (Rots, 1988). Darin bezeichnet A, die Flache eines ebenen, fi-
niten Elements.

feqg = @ /Ae (3.19)
mita = 1,0 fiir quadratische Elemente
a=+2 fiir lineare Elemente

Dabei ist zu beachten, dass die Elementlangen die kritische Lange £, nicht iiberschreiten, um
ein numerisch stabiles Materialverhalten sicherzustellen. Die kritische Lange beschreibt diejeni-
ge Lange eines Probekorpers bzw. Elements, unter welcher die eingetragene elastische Energie
nach Uberschreiten der Zugfestigkeit vollstindig als Bruchenergie Gy dissipiert wird. Ein Uber-
schreiten der kritischen Lange (¢ > £,) fiihrt zu einem instabilen Entfestigungsvorgang infolge
des plotzlichen Abfalls der Zugspannungen. Dieser Vorgang wird in der Literatur auch als snap-
back-Phdnomen bezeichnet. In kombiniert gesteuerten Zugversuchen konnte dieses Verhalten
experimentell bestétigt werden (Jansen, et al.,, 1997). Aus der Arbeitslinie unter Zugbeanspru-
chung lasst sich die kritische Lange £, nach Gl. (3.20) ableiten. Weitere Ausfiihrungen sind dazu
unter anderem in der Arbeit von Sigrist (1995), Polling (2001), Donaubauer (2002) zu finden.

_2-GprE

bop = ——— 3.20
cr f'C% ( )

Die kritische Lange kann ebenfalls als Materialkenngrofie interpretiert werden, da sie allein
durch Materialparameter beschrieben wird. In diesem Zusammenhang wird sie haufig als cha-
rakteristische Liange des Materials auf Zugversagen bezeichnet. Brameshuber (1988) gibt cha-
rakteristische Langen fiir verschiedene zementgebundene Werkstoffe an, siehe Tabelle 3.2.
Ottosen (1986) konnte fiir normalfesten Beton dhnliche Werte feststellen.

Tabelle 3.2: Charakteristische Lingen unterschiedlicher Materialien, Quelle: Brameshuber (1988)

Material char. Linge €. [cm]
Zementstein 0,5-1,0
Mortel 2,0-25,0
normalfester Beton 20,0 - 60,0
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Ist das Zugentfestigungsverhalten von bewehrtem Beton zu implementieren, so ist die dquiva-
lente Lange .4 dem mittleren Rissabstand s, gleichzusetzen.

feq = Sem (3.21)

Dies folgt aus der Tatsache, dass nur ein Riss im gezogenen, unbewehrten Stab nach Uberschrei-
ten der Zugfestigkeit auftritt, jedoch bei bewehrten Versuchskorpern sich mehrere Risse entlang
der Bauteilachse gleichmafig verteilen. Ausgehend von einer abgeschlossenen Rissbildung ent-
spricht die dquivalente Lange somit dem mittleren Rissabstand nach Abschnitt 3.4.2.3. Dabei ist
sicherzustellen, dass die Bewehrung die aufgebrachten Zugspannungen aufnehmen kann. Auf
der Grundlage des minimalen Bewehrungsprozentsatzes nach Model Code 1990 kann folgendes
Abgrenzkriterium zur Unterscheidung zwischen unbewehrten und bewehrten Bauteilen nach
Gl (3.22) genutzt werden (vgl. Winkler, 2001; Hofstetter, 2006).

Es ' As,min

3.22
Ac,eff [ )

(Es ’ Qeff)min =

Den Einfluss unterschiedlicher Dehnraten auf die Spannungs-Dehnungsbeziehung von Beton
unter Zugbeanspruchung zeigen experimentelle Untersuchungen von Heilmann (1976),
Kormeling, et al. (1980) und Zielinski (1982). Dabei ist festzustellen, dass mit zunehmender
Dehn- und Belastungsgeschwindigkeit eine Zugfestigkeitssteigerung bei gleichzeitiger Abnahme
der Bruchdehnungen in Analogie zum Betonverhalten unter Druckbeanspruchung zu verzeich-
nen ist.

Dehnratenabhédngige experimentelle Untersuchungen zur Beschreibung der Bruchenergie
fiihrten unter anderem Koérmeling (1986), Ulfkjaer, et al. (1996) und Kessler-Kramer (2002)
durch. Dabei konnte eine Steigerung der Bruchenergie mit zunehmender Dehnrate festgestellt
werden. In der Arbeit von Ulfkjaer, et al. (1996) wird darauf verwiesen, dass die Bruchenergie
im Bereich niedriger Dehnraten nahezu unabhiangig von der Dehngeschwindigkeit ist. Wie be-
reits in Abschnitt 3.2.1.2 wird auch hier auf die zu erwartenden, geringen Dehnraten bei stati-
schen Lasten im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit verwiesen und ein dehnratenunab-
hangiges Materialgesetz fiir zugbeanspruchten Beton implementiert.

3.2.1.6 Materialverhalten unter zyklischer Zugbeanspruchung

Das Materialverhalten von Beton unter zyklischer Zugbeanspruchung wurde unter anderem von
Reinhardt, et al. (1984, 1986) und Yankelevsky, et al. (1989) experimentell untersucht. Dabei
lief? sich feststellen, dass eine Analogie zur zyklischen Druckbelastung besteht. Diese Schlussfol-
gerung resultiert einerseits aus der Verringerung der Betonsteifigkeit und -festigkeit mit zu-
nehmender Wiederbelastung nach dem Uberschreiten der Betonzugfestigkeit. Andererseits lie-
3en sich bei volliger Entlastung ebenfalls irreversible Verzerrungen beobachten, welche auf die
Kornverzahnungen im Rissquerschnitt zuriickzufiihren sind. Weiterhin konnte gezeigt werden,
dass die Einhiillende der zyklischen Spannungs-Dehnungsbeziehung nahezu exakt die Entfesti-
gungskurve von Beton unter monotoner Zugbeanspruchung beschreibt, siehe Bild 3.11. Die Ver-
suchsergebnisse von Reinhardt, et al. (1986) zeigten auf3erdem, dass nach einer Rissbildung die
Steifigkeit im Druckbereich in derselben Beanspruchungsrichtung wieder erzielt werden konnte.

Verschiedene Ansitze zur Modellierung des zyklischen Zugtragverhaltens von Beton sind
beispielsweise in den Arbeit von Mazars (1981), Menrath (1999) bzw. Meiswinkel, et al. (1999)
angegeben. Vereinfachend wird in dieser Arbeit ein Schadigungsmodell ohne Beriicksichtigung
von verbleibenden Verzerrungen verwendet, entsprechend Bild 3.11 (b). Dies wird zur Beurtei-
lung des Gesamtverformungsverhaltens grof3flichiger Strukturen als ausreichend genau ange-
sehen. Die Erfassung des Materialverhaltens unter zyklischer Beanspruchung wird als notwen-
dig erachtet, da Spannungsumlagerungen in der Gesamtstruktur insbesondere durch Rissbil-
dung in Teilbereichen lokale Entlastungszustidnde zur Folge haben.
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Bild 3.11: Spannungs-Dehnungsbeziehung fiir Beton unter zyklischer Zugbeanspruchung:

(a) aus experimentellen Untersuchungen; Quelle: P6lling (2001)
(b) verwendetes Materialmodell

3.2.1.7 Elastizitditsmodul

Der Elastizitdtsmodul von Beton wird mafégeblich beeinflusst durch die Elastizititsmodule des
Zementsteins und der Zuschlagstoffe sowie deren Volumenanteile und Verbundeigenschaften.
Dabei ist der Elastizititsmodul des Zementsteins stark abhdngig vom Wasser-Zement-Wert und
Hydratationsgrad. Der Elastizitidtsmodul der Zuschlagstoffe wird hingegen hauptsachlich durch
die mineralogischen Eigenschaften des Gesteins beeinflusst und weist dementsprechend eine
grofle Bandbreite zwischen etwa 10.000 N/mm? (Sandstein) bis etwa 90.000 N/mm? (Basalt)
auf, vgl. (Reinhardt, et al., 1999). Aus einaxialen Druck- oder Zugversuchen lasst sich der Elasti-
zitditsmodul von Beton durch die Bewertung des Anstieges der Spannungs-Dehnungsbeziehung
als Tangenten-, Sekanten- oder Sehnenmodul bestimmen, siehe Bild 3.12.
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Bild 3.12: (a) Spannungs-Dehnungsbeziehung fiir Beton unter einaxialer Druckbeanspruchung

(b) Darstellung des Sekantenmoduls Ecm und Tangentenmoduls Eco

Der Tangentenmodul E., beschreibt den Anstieg der Betonarbeitslinie im Ursprung und ent-
spricht dem Entlastungsmodul ab etwa 40 % der mittleren Druckfestigkeit f.,, ohne Berticksich-
tigung plastischer Verzerrungsanteile (vgl. DAfStb, H. 525, 2003). Nach DIN 1045-1,
DIN EN 1992-1-1 bzw. Model Code 1990 lasst sich der Tangentenmodul in Abhdngigkeit der
charakteristischen Betondruckfestigkeit nach Gl. (3.23) beschreiben und darf sowohl fiir stati-
sche Druckbelastungen als auch ndherungsweise fiir Zugbeanspruchungen angesetzt werden.

Eeom = 9.500- i/fck + 8 N/mm? (3.23)
mit fy in N/mm?
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Der Sekantenmodul E.,, wird definiert iiber den Anstieg der Sekante, welche die Spannungs-
Dehnungslinie zwischen ¢, = 0 und o, = 0,4 - f;;, schneidet, siehe Bild 3.12. Dieser Elastizitats-
modul stellt die Betonsteifigkeit im ungerissenen Zustand unter Kurzzeitbeanspruchung bei Be-
riicksichtigung von plastischen Anfangsdehnungen dar (vgl. DAfStb, H. 525, 2003). Der
Sekantenmodul E,, kann aus dem Tangentenmodul E.y nach Gl (3.24) abgeleitet werden (vgl.
Konig, et al., 2001).

Ecm = a; Eco (3.24)

a; =0,8+0,2 -% (3.25)

mit f., in N/mm?

Alternativ kdnnen beide Werte - den Gln. (3.23) und (3.24) entsprechend - aus den Normen-
werken entnommen werden. Dabei ist zu beachten, dass diese Werte nur fiir Beton mit
quarzitischen Zuschlagstoffe gelten. Die Streubreite von experimentell bestimmten Beton-
Elastizitdtsmodulen ist mitunter erheblich und kann nach Model Code 1990 in Abhangigkeit der
Gesteinskornung auf +20 % bis -30 % beziffert werden (vgl. Miiller, et al. 1990). Eine Bertick-
sichtigung der Zuschlagstoffart darf nach DAfStb, Heft 525 (2003) unter Anwendung von
Gl (3.26) erfolgen.

Ecomod = ag " Eco (3.26)

Hierzu ist der Beiwert ag aus verschiedenen Richtlinien in Tabelle 3.3 zusammengestellt.

Tabelle 3.3:  Beiwert at in Abhédngigkeit der Gesteinskérnung nach unterschiedlichen Richtlinien

Artder ag [-] ac [-]

Gesteinskérnung Model Code 1990 DAfStb H. 525
Basalt, dichter Kalkstein 1,2 1,05 bis 1,45
Quarz, Quarzite 1,0 0,80 bis 1,20
Kalkstein 0,9 0,70 bis 1,10
Sandstein 0,7 0,55 bis 0,85

3.2.1.8 Querdehnzahl

Die Querdehnzahl v, von Beton weist erkennbare Abhangigkeiten beziiglich der Betonzusam-
mensetzung, -festigkeit, -feuchtegrad, -alter aber auch der Belastungshéhe auf. In Gebrauchtlast-
bereichen ist fiir Beton eine Querdehnzahl zwischen 0,15 und 0,25 zu erwarten. Tendenziell
nimmt die Querdehnzahl mit steigender Druckfestigkeit zu. Ab einer Beanspruchung von 80 %
der Druckfestigkeit wachst sie durch die Vergroflerung und Vereinigung der Mikrorisse auf
v. = 0,4 — 0,5 an. Nach dem Uberschreiten der Betondruckfestigkeit ist infolge der Zerriittung
des Betons eine Volumenzunahme zu verzeichnen, das heifst die Querdehnzahl steigt dann iiber
den Wert von v, = 0,5 an (vgl. Ghosh, 1965; Chen, et al., 1982). Unter Zugbeanspruchung fallt die
Querdehnzahl mit beginnender Rissbildung auf v. = 0 ab, da eine relevante Kraftiibertragung
parallel zu einem Riss nicht mehr gegeben ist.

Die nachfolgenden Berechnungen berticksichtigen eine konstante Querdehnzahl von v, = 0,2
entsprechend den Angaben von DIN 1045-1 bzw. DIN EN 1992-1-1. Im Bereich der Gebrauchs-
lasten wird eine wesentlich geringe Beanspruchung als o. = 0,8 - f.,, erwartet, so dass diese
vereinfachte Annahme als gerechtfertigt angesehen wird.

3.2.1.9 Materialverhalten unter zweiaxialer Beanspruchung

Das Materialverhalten von Beton unter zweiaxialer Beanspruchung untersuchte Kupfer, Hilsdorf
und Riisch in den einschligig bekannten Bauteilversuchen (vgl. Kupfer, et al, 1969; Kupfer,
1973). Dabei wurden Betonscheiben mit Hauptspannungen unterschiedlicher Verhaltnisse
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01/0, beaufschlagt und die zugehorigen Spannungs-Dehnungsbeziehungen sowie die Versagens-
kurve unter zweiaxialer Beanspruchung (Bild 3.13) ermittelt. Dabei konnte festgehalten werden,
dass unter dem Verhaltnis der Hauptdruckspannungen a; /0, =1,0 sich eine Festigkeitssteige-
rung von ca. 18 % einstellt. Die maximale Festigkeitssteigerung von ca. 25 % gegeniiber der
einaxialen Druckfestigkeit wird hingegen fiir ein Spannungsverhaltnis von g, /g, = 1,9 erreicht.
Eine gleichzeitige Wirkung von Zug- und Druckspannungen (Druck-Zugbereich) hat ein ver-
starktes Mikrorisswachstum senkrecht zur Zugbeanspruchung zur Folge und verursacht damit
eine Minderung der Druckfestigkeit. Im Gegensatz dazu sind im Zug-Zugbereich keine gegensei-
tigen Beeinflussungen festzustellen. Die Rissbildung erfolgt stets senkrecht zur grofieren Zug-
spannung entsprechend dem Rankine-Kriterium.
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Bild 3.13: Versagenskurve der zweiaxialen Betonfestigkeit aus der Druck-Prager-FlieRbedingung, der von
Mises-Flieffbedingung und der Formulierung von Kupfer-Gerstle; Quelle: Mehlhorn (1995)

Zur Beschreibung des zweiaxialen Materialverhaltens von Beton im Druck-Druckbereich wird
hier die Druck-Prager-Fliefsbedingung in Ansatz gebracht. Sowohl der Zug-Zugbereich als auch
der Druck-Zugbereich wird durch das Versagenskriterium nach Rankine beschrieben.

Die Drucker-Prager-Flief3bedingung stellt eine Erweiterung der von Mises-Flief3bedingung
durch die Berlicksichtigung des Einflusses der Normalspannungen auf die Flief3fliche dar und
kann mittels der Spannungsinvarianten I; und J, nach Gl. (3.27) beschrieben werden (vgl.
Mehlhorn, 1995).

ful)=a- i+, k=0 (3.27)

Auf eine ausfiihrliche Beschreibung der Spannungsinvarianten wird hier verzichtet. Eine Herlei-
tung der mathematischen Formulierungen gibt Chen (1982) an, einen kurzen Uberblick hinge-
gen Mehlhorn (1995). Die Parameter a und k in Gl. (3.27) stellen Skalierungsfaktoren dar und
dienen zur Anpassung der einaxialen Druckfestigkeit an die biaxialen Festigkeitswerte. Diese
Werte sind im Allgemeinen aus ein- und zweiaxialen Druckversuchen zu bestimmen. Mehlhorn
(1995) quantifiziert diese Parameter flir normalfesten Beton mit @ = 0,7035 und k = 0,507 - f...

Das Hauptspannungskriterium nach Rankine kann in einfacher Form fiir den ebenen, zweiaxi-
alen Beanspruchungszustand nach Gl. (3.28) berticksichtigt werden.

011 = fevo 022 = ft (3.28)
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Eine Erweiterung der Versagenstheorie nach Rankine besteht in der Abminderung der Zugfestig-
keit im Druck-Zugbereich der Flief3fliche. Numerische Ansitze hierzu liefern unter anderem
Menrath (1999) und Winkler (2001). Die Implementierung der Versagenstheorie nach Gl. (3.28)
wird im Rahmen dieser Arbeit jedoch als ausreichend genau angesehen.

Das zyklische Betonverhalten unter zweiaxialer Druckbeanspruchung untersuchten Steg-
bauer, et al. (1976) an Betonscheiben unter Dauerschwellbelastung und Variation der Lastinten-
sitdt und Schwellbreite. Signifikante Unterschiede zu dem Betonverhalten unter einaxialer zykli-
scher Belastung konnte dabei nicht festgestellt werden.

3.2.1.10 Materialverhalten unter Temperatureinfluss

Zur Beurteilung des Materialverhaltens unter Temperatureinfluss ist die Warmedehnzahl at
als entscheidende Grofde anzusehen. Die Warmedehnzahl fiir Beton darf vereinfachend nach
DIN 1045-1 bzw. DIN EN 1992-1-1 mit ar = 1- 1075 K~ angenommen werden. Sie ist abhingig
von den Volumenanteilen und der Qualitidt des Zementsteins, der Gesteinskdérnung sowie dem
Feuchtigkeitsgehalt, dem Betonalter und der Bauteiltemperatur. Sind detailliertere Untersu-
chungen des Warmedehnverhaltens von Beton erforderlich, sollten diese in Abhéngigkeit der
Warmedehnzahl der Zuschlagstoffe erfolgen. Mehlhorn (1998) gibt dazu folgende Werte an.

Tabelle 3.4:  Wirmedehnzahlen verschiedener Zuschlagstoffe

Art der Gesteinskérnung ar [10-5 K1]
Quarz, Quarzit, Sandstein 1,1 bis 1,3
Granit 0,8 bis 1,0
Basalt 0,7 bis 0,9
dichter Kalkstein 0,6 bis 0,8

Das Warmedehnverhalten von Beton entspricht ndherungsweise dem des Betonstahls. Daher
sind die zu erwartenden Zwangsbeanspruchungen unter Normaltemperatur gering und kénnen
vernachlidssigt werden (vgl. DAfStb, H. 525, 2003). Lediglich bei sehr hohen Temperaturbelast-
ungen (z. B. Brandfall) konnen sich relevante Abweichungen in den Warmedehnzahlen ergeben.

Ferner beeinflusst die Temperatur den Hydratationsgrad des Betons. So steigt mit zuneh-
mender Temperatur die Hydratationsgeschwindigkeit an. Diese Beobachtung schldgt sich im
Verlauf der Festigkeits- und Elastizititsmodul-Entwicklung nieder. In der Fachliteratur werden
zur Beschreibung eines temperaturabhédngigen Hydratationsgrad mehrere Modelle angegeben
unter anderem in der Arbeit von Reinhardt, et al. (1999). Im Model Code 1990 wird hierzu die
Definition eines wirksamen Betonalter ¢t vorgeschlagen, welches eine temperaturvariante Kor-
rektur des tatsachlichen Betonalters vorsieht, siehe Gl. (3.29).

n 4000
tr = z At; - 6(13’65_273+T(Ati)/T0)
i=1

(3.29)

Sieht man von dem Einfluss des temperaturabhingigen Hydratationsgrads ab, so weisen sowohl
die Betonfestigkeit als auch der Elastizitatsmodul eine ,eigenstindige“ Temperaturabhingig-
keit auf. Tendenziell ist mit steigender Temperatur eine Abnahme der Betonfestigkeit und des
Elastizitdtsmoduls zu beobachten, wohingegen die Bruchdehnung ansteigt.

Mit steigender Temperatur ist ebenfalls eine zunehmende Austrocknung des Betons zu ver-
zeichnen. Dies hat eine Beschleunigung des Kriechens und Schwindens zur Folge. Damit be-
wirken hohere Temperaturen eine Zunahme der Schwind- und Kriechzahl.

Das Betonverhalten unter erhdhten Temperaturen (T <100°C) wird durch
Gefiigespannungen beeinflusst, welche aus Abweichungen der Warmedehnzahl des Zement-
steins und der Zuschlagsstoffe resultieren. Infolgedessen kann die Mikrorissbildung erheblich
voranschreiten und einen relevanten Festigkeitsabfall bewirken. In der Regel sind Temperatur-
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einwirkungen ungleichmafig iiber den Bauteilquerschnitt verteilt, was einen zusitzlichen Ei-
genspannungszustand zur Folge hat. Das Materialverhalten von Beton unter dem Einfluss von
hoheren Temperaturen (T > 100 °C) ist durch strukturelle Anderungen geprigt und soll in
diesem Zusammenhang hier nicht weiterbetrachtet werden. Weiterfithrende Untersuchungen
hierzu liefern beispielsweise Schneider (1982) und Seeberger, et al. (1985). Tiefe Temperatu-
ren (T < 0 °C) bewirken hingegen eine Festigkeits- und Elastizitdtsmodulzunahme. Das Wasser
in den Zementsteinporen gefriert und beteiligt sich somit als Festkorper an der Spannungsauf-
nahme. Einen Uberblick iiber diesbeziigliche Forschungsarbeiten und Modellvorstellungen gibt
u. a. Guo (2001). Fiir den Temperaturbereich 0 °C < T < 80 °C ist in Model Code 1990 eine ana-
lytische Beschreibung der temperaturabhiangigen, mechanischen Betoneigenschaften enthalten.

In dieser Arbeit wird eine konstante Bauteiltemperatur von T = 20 °C {iber den gesamten Be-
trachtungszeitraum vorausgesetzt. Tiefere Temperaturen wirken sich positiv auf die Material-
kenngrofien von Beton aus, hohere Temperatur bewirken erst ab T > 100 °C eine signifikante
Abnahme der mechanischen Materialparameter. Diese Temperaturen sind fiir Gebrauchzustiande
nicht zu erwarten, daher wird hier auf eine Beriicksichtigung von temperaturabhangigen Werk-
stoffkenngrofien verzichtet. Im Gegensatz dazu kénnen Abweichungen von der Normtemperatur
im Verlauf der Kriech- und Schwindprozesse relevante Verformungsanderungen bewirken. Die
Nachrechnungen von Verformungsversuchen an Stahlbetonplatten unter Innenraumklima zei-
gen jedoch, dass unter Annahme einer konstanten, mittleren Temperatur von T = 20 °C die Ver-
formungen zum Endzeitpunkt hinreichend genau berechnet werden kénnen, siehe Abschnitt 5.3.

3.2.2  Zeitabhingiges Materialverhalten

3.2.2.1 Einaxiale Dauerstandsdruckfestigkeit

Die Betondruckfestigkeit ist sowohl von dem Betonalter zum Zeitpunkt der Lastaufbringung als
auch von der Belastungsdauer abhangig. Die grofdte ertragbare Spannung zum Zeitpunkt t = oo
wird als Dauerstandsfestigkeit bezeichnet. Konstante Druckspannungen iiber einen ldngeren
Zeitraum bewirken das Fortschreiten der Mikrorissentwicklung. Dies hat mit steigender Belas-
tungsdauer eine kontinuierliche Festigkeitsminderung zur Folge. Diese Abnahme der Druckfes-
tigkeit kann in Abhadngigkeit des Betonalters bei Belastungsbeginn t, [d] und dem Betrachtungs-
zeitpunkt ¢ [d] geméafl Model Code 1990 durch Gl. (3.30) beschrieben werden.

4 t— tO

Besus = 0,96 — 0,12 - \/m [72 ( = )] (3.30)
Neben der Abnahme der Festigkeit unter konstanter Spannung, steigt jedoch gleichzeitig die Be-
tonfestigkeit infolge zunehmender Hydratation an. Dieses ist bei jungem Beton (t < 28 d) umso
ausgepragter. Laube (1990) beschreibt unter diesen Gesichtspunkten die Festigkeitsentwick-
lung in Abhdngigkeit des Hydratationsgrades. Im Model Code 1990 wird hingegen die zeitab-
hangige Festigkeitssteigerung in Abhdngigkeit von der Zementfestigkeit s sowie dem wirksamen
Betonalter tt formuliert, siehe Gl. (3.31).

Boo(t) = e[s'<1_J?_Td )

(3.31)

Tabelle 3.5:  Beiwert s zur Beriicksichtigung der Zementfestigkeit; Quelle: (Reinhardt, et al., 1999)

Festigkeitsklasse s
des Zementes

32,5 0,38

32,5R /42,5 0,25

42,5R /52,5 0,20
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Der Einfluss der Temperatur auf den Hydratationsgrad des Betons kann durch Korrektur des
tatsachlichen Betonalters erfolgen. Eine Moglichkeit zur mathematischen Beschreibung wurde
bereits mit Gl. (3.29) gegeben. Die Dauerstandsdruckfestigkeit kann somit fiir beliebige Betrach-
tungszeitpunkte zusammenhangend nach Gl. (3.32) beschrieben werden.

fcm(t: tO) = ﬁc,sus(t: to) ’ .Bcc(t) ’ fcm (3.32)

Aus Dauerstandsdruckversuchen von Rasch (1962), Riisch, et al. (1968), Nechvatal, et al. (1994)
und anderen liefden sich Beton-Dauerstandsdruckfestigkeiten fiir unterschiedliche Belastungs-
hohen und Lastexzentrizitdten ermitteln. Aufgrund der groflen Streuungen der Versuchsergeb-
nisse sind in der Literatur jedoch unterschiedliche Angaben zu der Gréfie der Dauerstandsfestig-
keit zu finden. Sie wird im Bereich von 75 % bis 85 % der Kurzzeitdruckfestigkeit angegeben.

Im Gebrauchslastniveau ist die Hohe der Betondruckfestigkeit von untergeordneter Bedeu-
tung und wird daher fiir die weiteren numerischen Untersuchungen mit einer zeitlich konstan-
ten Abminderung der Kurzzeitdruckfestigkeit mit dem Faktor @ = 0,85 nach DIN 1045-1 erfasst.

3.2.2.2 Einaxiale Dauerstandszugfestigkeit

Die Dauerstandszugfestigkeit ist fiir Verformungsberechnungen unter Langzeitbeanspruchung
von besonderem Interesse, da sie die Steifigkeit von Stahlbetonbauteilen bereits im Gebrauchs-
lastbereich deutlich beeinflussen kann. Jedoch liegen hierzu aufgrund der aufwendigen und an-
spruchsvollen Versuchsdurchfiihrung vergleichsweise wenige, experimentelle Untersuchungen
vor. Neben Reinhardt, et al. (1984) untersuchten unter anderem Shkoukani, et al. (1991), Al-
Kubaisy, et al. (1975) und Kordina, et al. (2000) das Dauerstandszugversagen von Beton.

Reinhardt, et al. (1984) fithrten Versuche an 140 Einzelproben unter der Modifikation der Be-
tongiite, der Zementart, des Belastungsgrades und der Probentemperatur durch. Dabei lief3 sich
feststellen, dass die Dauerstandszugfestigkeit innerhalb eines Tages auf ca. 60 % der Kurzzeit-
zugfestigkeit abfallt. Dabei ist anzumerken, dass die Versuchsergebnisse erhebliche Streuungen
aufweisen, welche jedoch denen aus Kurzzeitbelastungsversuchen entsprechen. Ein signifikan-
ter Einfluss der Betonzusammensetzung sowie unterschiedlicher Temperaturen (von 4 °C bzw.
21 °C) war nicht festzustellen. Der zeitliche Verlauf der Dauerstandszugfestigkeit wird entspre-
chend GL. (3.33) und Bild 3.14 angegeben. Die Bandbreite des 90 %-Vertrauensbereich lief3 sich
mit log(t) +1,70 festlegen.

o(t) 13,63 —log(t)
fom 1446

(3.33)

mit ¢t in Sekunden

Shkoukani, et al. (1991) untersuchten das Dauerstandszugverhalten von Beton unter Beriick-
sichtigung des Einflusses zentrischer und exzentrischer Beanspruchung. Als Lastexzentrizitaten
wurden dabei e/d = 0,167 und e/d = 0,5 erfasst. Generell konnte gezeigt werden, dass mit
wachsender Exzentrizitit die Dauerstandszugfestigkeit bei gleicher Belastungsdauer ansteigt.
Dieses Verhalten wird auf Spannungsumlagerungen im entfestigenden Probenquerschnitt in der
Phase der Rissentstehung zuriickgefiihrt. Zur Beschreibung des zeitlichen Verlaufes der Dauer-
standszugfestigkeit werden die Regressionskurven mit den Gln. (3.34) bis (3.36) angegeben.

e — o(t

-=0 BEA=0(t) = ® _ —0,06 - log(t) + 1,03 (3.34)
d ’ fetm

e - a(t

- =0,167 BE/A=0167 1y = 7O _ _o05- log(t) + 1,02 (3.35)
d ’ fetm

e - o(t

- =05 BE/A=03 (1) = o™ _ —0,02 - log(t) + 0,98 (3.36)
d ’ fetm

mit t in Sekunden
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Bild 3.14 zeigt sowohl die Ergebnisse der experimentellen Untersuchungen als auch die der Reg-
ressionsanalysen der zuvor genannten Versuchsdurchfiihrungen. Die Ergebnisse sind jedoch
nicht direkt miteinander vergleichbar, da verschiedene Definitionen der Kurzzeitzugfestigkeit in
Ansatz gebracht wurden. In (Shkoukani, et al,, 1991) wird auf die Notwendigkeit einer klaren
Beschreibung der Kurzzeitfestigkeit verwiesen und gezeigt, dass hierbei unterschiedliche Ansat-
ze zur Ermittlung von Dauerstandszugfestigkeiten von 70 % bis 85 % der Kurzzeitfestigkeit flih-
ren kdnnen.
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Bild 3.14: Zeitlicher Verlauf der zentrischen Dauerstandszugfestigkeit nach (a) Reinhardt, et al. (1984)
und (b) Shkoukani, et al. (1991)

Al-Kubaisy, et al. (1975) untersuchten zylindrische, ungekerbte Normalbetonproben unter zent-
rischer Dauerzugbeanspruchung. Dabei wurde wahrend der Versuchsdurchfiihrung die voran-
schreitende Mikrorissbildung mittels Ultraschallmessungen aufgezeichnet. Bereits vor Belas-
tungsbeginn waren Risse in der Kontaktzone zwischen Zementstein und Zuschlagstoff zu ver-
zeichnen. Das Anwachsen und die Vereinigung dieser Mikrorisse innerhalb der Zementsteinmat-
rix fiilhrt unter Zugbelastung zum Versagen des Probekoérpers, vgl. Abschnitt 3.2.1.5. Die
Festlegung des Dauerstandsversagens infolge zentrischen Zugs erfolgte fiir Beanspruchungen
von 0. (t) = 0,7 * feem- Dabei betrug die Standzeit 55 Stunden. Eine Dauerstandzugfestigkeit von
20 Jahren wurde mit 55 % der Kurzzeitzugfestigkeit abgeschatzt.

Neben den zuvor genannten Versuchsdurchfithrungen geben Kordina, et al. (2000) in ihren
Untersuchungen zum Zugkriechen eine zentrische Dauerstandszugfestigkeit von etwa 75 % der
Kurzzeitzugfestigkeit an ohne jedoch einen zeitlichen Verlauf zu quantifizieren.

Die zeitliche Entwicklung der Dauerstandszugfestigkeit ist im starken Mafde abhingig von den
Erhartungs- bzw. Umweltbedingungen. Ein hohes Feuchteangebot beglinstigt die Hydratation
und die damit verbundene Festigkeitssteigerung. Gleichfalls wird die Schwindneigung des Ze-
mentsteins und somit die Mikrorissbildung zwischen Zementstein und Zuschlagstoff gemindert.
Dieser Effekt wirkt sich unter moderater Dauerzugbeanspruchung umso signifikanter aus, da
geoffnete Mikrorisse den Feuchtetransport im Beton begiinstigen (vgl. Wittmann, et al., 1974).

Die zeitliche Zugfestigkeitszunahme infolge voranschreitender Hydratation darf nach Mo-
del Code 1990 naherungsweise der Zunahme der Betondruckfestigkeit gleichgesetzt werden
(vgl. auch Laube, 1990):

Bect () = Bec(t) (3.37)

Ausgehend von den Schlussfolgerungen von Shkoukani, et al. (1991) kann der effektive Wert der
zentrischen Betonzugfestigkeit nach Gl. (3.38) und der der Biegezugfestigkeit nach Gl. (3.39) an-
gegeben werden.

Fetetf(®) = BEloue () * Bect () * ferm (3.38)

feteten(®) = B (@) Beet(®) - e (3.39)
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In dieser Arbeit wird der zeitliche Verlauf der Dauerstandszugfestigkeit nach den Formulierun-
gen von Shkoukani, et al. (1991) berticksichtigt, um insbesondere einen direkten Vergleich der
Berechnungsergebnisse aus Abschnitt 8 (Finite-Elemente-Rechnung) und Abschnitt 9 (N&he-
rungslosung) zu ermoglichen. Die Finite-Elemente-Rechnungen erfolgen unter Ansatz der zent-
rischen Dauerstandsfestigkeit nach Gl. (3.34). Dies beruht auf der Betrachtungsweise, dass unter
Verwendung von Schichtenmodellen fiir jede einzelne Schicht ein ebener Spannungszustand
vorliegt und somit auch bei biegebeanspruchten Strukturen jede einzelne Querschnittsschicht
als zentrisch gezogene Faser betrachtet wird. Die Spannungsumlagerungen {iiber die
Querschnittshéhe, welche bei biegebeanspruchten Bauteilen infolge von Rissbildungen resultie-
ren, lassen sich mit Schichtenmodellen erfassen und brauchen nicht gesondert beriicksichtigt
werden. Das in Abschnitt 9 beschriebene Ndaherungsverfahren wird hingegen unter Betrachtung
des Gesamtquerschnitts angewandt. Die zuvor genannten Spannungsumlagerungen koénnen
hierbei nicht abgebildet werden und miissen indirekt iiber die Beschreibung des zeitlichen Ver-
laufs der Dauerstandszugfestigkeit nach Gl. (3.36) berticksichtigt werden.

3.2.2.3 Zweiaxiale Dauerstandsfestigkeit

Experimentelle Untersuchungen zur Beurteilung der Dauerstandsdruckfestigkeit von Beton un-
ter zweiaxialer, statischer Beanspruchung fiihrten Stegbauer, et al. (1976) durch. Die Versuchs-
reihe umfasste 100 Priifkdrper unter der Variation des Belastungsgrades, des Verhaltnisses der
Hauptspannungsrichtungen sowie des Belastungsalters. Die Versuchsergebnisse liefien die
Schlufsfolgerung zu, dass das Betonverhalten unter zweiaxialer Belastung dem unter einaxialer
dhnelt. Die zweiaxiale Dauerstandsfestigkeit wurde mit einer konstanten Abminderung von
88 % der Kurzzeitfestigkeit angegeben, siehe Bild 3.15. Diese kann in Bezug auf die einaxiale
Dauerstandsdruckfestigkeit (85 % der einaxialen Kurzzeitfestigkeit) als gleichwertig ange-
nommen werden. Die geringen Abweichungen werden durch die unterschiedlichen Betonzu-
sammensetzungen und den bekannten Versuchsstreuungen begriindet. Ein unterschiedliches
Bruchverhalten im Hinblick auf die Beanspruchungsdauer und -art wurde nicht festgestellt.
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Bild 3.15: Versagenskurve unter zweiaxialer Dauerbeanspruchung; Quelle: Stegbauer, et al. (1976)

Im Rahmen dieser Arbeit wird die Giiltigkeit der konstanten Druckfestigkeitsabminderung von
a. = 0,85 auf zweiaxiale Beanspruchungszustinde tlibertragen und fiir die weiteren Untersu-
chungen in Ansatz gebracht. Weiterhin wird davon ausgegangen, dass im Druck-Zug-Bereich
und im Zug-Zug-Bereich sich die zweiaxialen Dauerstandsfestigkeiten aus den zweiaxialen Kurz-
zeitfestigkeiten ableiten lassen. Daher werden im Weiteren die beschriebenen Abminderungen
der einaxialen Dauerstandsfestigkeiten, siehe Abschnitt 3.2.2.1 und 3.2.2.2, zugrunde gelegt.
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3.2.2.4 Zeitabhdngiger Elastizitdtsmodul

Die zeitliche Zunahme des Elastizitdtsmoduls von Beton infolge des ansteigenden Hydratations-
grads verlduft gegeniiber der Druckfestigkeitserhohung unterproportional, da der Beton-
Elastizitdtsmodul stark abhdngig ist von den relativ hohen Elastizitditsmodulen der Zuschlagstof-
fe. Diese sind wiederum zeitinvariant. Die zeitliche Entwicklung des Beton-Elastizitidtsmoduls
lasst sich nach Model Code 1990 mit den GIn. (3.40) und (3.41) beschreiben.

E.(t) = Be(t) - E. (3.40)
mit Be() = Becl® (341)

Im Rahmen der Arbeit erfolgte der Ansatz des zeitinvarianten Elastizititsmoduls E.,. Damit
wird eine Vorschadigung des Betons unter Beachtung einer plastischen Anfangsdehnung nihe-
rungsweise beriicksichtigt (vgl. Donaubauer, 2002). Im Gegensatz zum héheren Tangentenmo-
dul E,, kann aufderdem die starke Streuung der Elastizitdtsmodule der unterschiedlichen Beton-
zuschlagstoffe etwas sicherer erfasst werden.

3.2.2.5 Zeitliche Entwicklung der Spannungs-Dehnungsbeziehungen unter kurzzeitiger
Druckbeanspruchung

Die zeitliche Entwicklung der Spannungs-Dehnungsbeziehung von Beton wird neben den zeit-
lich verdanderlichen Materialparametern Druckfestigkeit, Elastizititsmodul und Bruchdehnung
mafdgeblich durch das Kriechverhalten von Beton beeinflusst. Unter Zuhilfenahme der Kriech-
zahl ¢ wird in der Arbeit von Tue (1997) ein vereinfachter Ansatz der Spannungs-Dehnungs-
beziehung unter konstanter Langzeit-Druckbeanspruchung angegeben. Mertzsch (2003) schlagt
hingegen einen modifizierten Naherungsansatz vor, welcher die zeitvarianten Materialparame-
ter erfasst, siehe Bild 3.16.
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Bild 3.16: Zeitliche Entwicklung der Spannungs-Dehnungsbeziehung fiir Beton der Giite C 25/30 unter
einaxialer Druckbeanspruchung

Im Rahmen dieser Arbeit wird vereinfachend auf die Anwendung zeitlich veranderlicher Span-
nungs-Dehnungslinien fiir Druckbeanspruchungen verzichtet.

3.2.2.6 Zeitliche Entwicklung der Spannungs-Dehnungsbeziehungen unter kurzzeitiger
Zugbeanspruchung

Der zeitabhdngige Verlauf der Spannungs-Dehnungsbeziehung unter Zugbeanspruchung ist ab-
hingig von der zeitlichen Entwicklung der Betonkenngrofien. Als mafdgebliche Einflussgrofien
sind der Elastizitdtsmodul, die Bruchenergie, die Zugfestigkeit sowie die zugehorige Bruchdeh-
nung zu nennen.

Die zeitliche Entwicklung des Beton-Elastizitaitsmoduls wurde bereits in Abschnitt 3.2.2.4 be-
schrieben. Zur Erfassung der zeitlichen Verdnderlichkeit der Bruchenergie sind keine direkten
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Versuchsdurchfiihrungen bekannt, jedoch kann davon ausgegangen werden, dass die Bruch-
energie mit steigendem Hydratationsgrad und darausfolgend mit steigender Festigkeit zunimmt.
Unter dieser Annahme kann der zeitliche Verlauf der Bruchenergie ausgehend von Gl. (3.12) mit
Gl. (3.42) beschrieben werden.

Boc(®) * fom \*7
Gr(®) = Gro (10 N/mm? ) (342)
Unter Beriicksichtigung der zeitlichen Veranderlichkeit des Elastizitdtsmoduls, der Bruchenergie
und der Zugfestigkeit des Betons ladsst sich die zeitliche Abhangigkeit der Spannungs-Dehnungs-
beziehung unter kurzzeitiger Zugbeanspruchungen nach Bild 3.17 (links) darstellen. Hierin zeigt
sich, dass infolge der unterproportionalen Zunahme des Elastizititsmoduls bei gleichzeitigem
Anstieg der Zugfestigkeit eine Verringerung der Bruchdehnung &, (t) resultiert. Die Span-
nungs-Dehnungslinien konvergieren hingegen fiir die betrachten Betonalter im Bereich der Be-
tonentfestigung gegen den gleichen Wert der fiktiven Rissdehnung.
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Bild 3.17: Zeitvariante Spannungs-Dehnungsbeziehung von Beton unter kurzzeitiger Zugbeanspruchung

links: unter Beriicksichtigung von fcm(t), Ec(t), Gr(t); rechts: gewihlter Ansatz in dieser Arbeit
mit fum(£) (hier dargestellt fiir: C20/25; Gro = 0,030 Nmm/mm?, £eq = 300mm, ¢ = to)

Da die Zeitinvarianz der Betonbruchenergie nicht ausreichend genau experimentell nachgewie-
sen ist, wird im Rahmen dieser Arbeit lediglich die Zeitabhadngigkeit der Betonzugfestigkeit zur
Formulierung der Zugentfestigung in Ansatz gebracht, siehe Bild 3.17 (rechts).

3.2.2.7 Kriechen

Der Effekt des Betonkriechens ist bereits seit mehreren Jahrzehnten Gegenstand von zahlrei-
chen, experimentellen und analytischen Untersuchungen. Detaillierte Ausfiihrungen zum
Kriechverhalten und zu den Kriechursachen von Beton als auch mégliche Vorhersageverfahren
geben unter anderem Kriiger (1973, 1983), Miiller (1986), Binder (1990), Bazant, et al. (1991,
1992), Reinhardt, et al. (1999) und Diener (1998) an.

Das Kriechen von Beton ist hinsichtlich der Formadnderung als wesentliches, zeitlich veran-
derliches Materialverhalten anzusehen. Unter dem Begriff Kriechen wird die zeitliche Formande-
rung unter Dauerbeanspruchung verstanden. Demnach ergeben sich diejenigen Dehnungen als
Kriechdehnungen ¢ .. (t, ), welche zum Zeitpunktt > 7 (7 ... Zeitpunkt des Belastungsbeginns)
infolge einer Belastung im Zeitraum At = t — 7 auftreten. Somit lasst sich die zeitliche Entwick-
lung der Betonkriechdehnungen durch Gl. (3.43) beschreiben.

sc,cr(t: 7) = &(t, 1) — Sc,el(t) (3.43)
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Grundsatzlich wird fiir Beton zwischen dem linearen und nicht-linearen Kriechen unterschie-
den. Von einem linearen Kriechen wird gemafd Model Code 1990 bis zu einem Spannungsniveau
von 0. = 0,4 * fo, (T) (Linearitatsgrenze) zum Zeitpunkt des Aufbringens der kriecherzeugenden
Spannung ausgegangen. In der DIN 1045-1 sowie der DIN EN 1992-1-1 wird hingegen ein Span-
nungsniveau von 45 % der charakteristischen Zylinderdruckfestigkeit des Betons definiert. Un-
geachtet dessen ist der lineare Kriechbereich stets gekennzeichnet durch den proportionalen
Zusammenhang zwischen Kriechdehnung und kriecherzeugender Spannung. Oberhalb der Li-
nearitdtsgrenze — im nicht-linearen Kriechbereich - zeigen Versuche einen nicht vernachlassig-
baren iiberproportionalen Anstieg der Kriechdehnung. Dies ist auf das fortschreitende Wachs-
tum der Mikrorisse zurlickzufiihren, vgl. Abschnitt 3.2.1.1. Bei Beanspruchungen von
oc = 0,8 fom () ist gemafd Abschnitt 3.2.2.1 von einem Dauerstandsversagen auszugehen.

In den weiteren Ausfiihrungen wird aufgrund der zu untersuchenden Gebrauchslastzustdande
von einem Betonkriechen im linearen Bereich ausgegangen. Berechnungsansatze zur Bertck-
sichtigung des nicht-linearen Kriechens finden sich unter anderem in den Arbeiten von Shen
(1992), Diener (1998), Rottler (1998), Schmidt (2001) und Mertzsch (2003).

Das Kriechmaf3 wird gewohnlich als Kriechkoeffizient oder Kriechzahl bezeichnet. Es ist im li-
nearen Kriechbereich spannungsunabhangig und beschreibt das Verhéltnis der Kriechverfor-
mungen & .- zum Zeitpunkt ¢ fiir ein Betonalter bei Beanspruchungsbeginn 7 zu den elastischen
Verformungen &,; des Betons im Alter von 28 Tagen bei einer identischen Belastungshohe. Rele-
vant beeinflusst wird die Kriechzahl ¢ einerseits durch werkstoffabhdngige Parameter, wie dem
Wasser-Zement-Wert, dem Volumen und die Steifigkeit der Gesteinskérnung sowie die Zement-
art und anderseits durch werkstoffunabhdngige Grofden. Hierzu zahlen die relative Luftfeuchte,
die Bauteiltemperatur, das Betonalter zum Betrachtungszeitpunkt als auch zum Belastungsbe-
ginn sowie die Bauteilabmessungen. Die Kriechzahl lasst sich bezogen auf den 28-Tage-
Elastizitaitsmodul E. ,g durch GI. (3.44) beschreiben.

Ec,cr(tr T) ] Ec,28
Ec,el(T) EC(T)

p(t,1) = (3.44)

Das Betonkriechen unter Zugbeanspruchung wurde in relativ wenigen Versuchen untersucht,
fiir normalfeste Betone unter anderem von Illston (1965), Domone (1974), Brooks (1976),
Ward, et al. (1989) sowie Kordina, et al. (2000). Ubereinstimmend konnte ein linearer Zusam-
menhang zwischen kriecherzeugender Spannung und Kriechverformung bis zu einer Beanspru-
chung von etwa 75 % der Zugfestigkeit verzeichnet werden. Héhere Beanspruchungszustiande
fiihren zu einer iiberproportionalen Zunahme der Kriechdehnungen und einem Dauerstands-
versagen. Nach Kordina, et al. (2000) lassen sich fiir normalfesten Beton keine signifikanten Un-
terschiede zwischen Druck- und Zugkriechen feststellen, so dass in den numerischen Untersu-
chungen dieser Arbeit fiir Druck- sowie fiir Zugbeanspruchungen in gleicher Weise von einem
linearen Betonkriechen ausgegangen wird.

Die analytische Beschreibung des Kriechverhaltens von Beton unter konstanter Dauerlast
erfolgt in der Regel unter Anwendung eines Summations- oder Produktansatzes. Mit Hilfe des
Summationsansatzes werden die Kriechverformungen durch Addition des reversiblen Kriechan-
teils der elastisch verzogerten Verformung (zugehorig: ¢,,) und des irreversiblen Kriechanteils
der FlieRverformung (zugehorig: ¢¢) ermittelt. Die Kriechzahl ¢(t,7) ist demnach gemafd
Gl (3.45) definiert.

P(t,1) = @yt — 1) + e(t) — ps(7) (3.45)

Unter Anwendung des Summationsansatzes wirkt sich jedoch die Verwendung der gleichen Zeit-
funktion zur Erfassung der Betonalterung und der Flief3verformung nachteilig aus. Das Betonal-
ter bei Belastungsbeginn wird damit fehlerhaft eingeschatzt, wohingegen das Kriechverhalten
unter Entlastung (Riickkriechen) gut erfasst werden kann. Dariiber hinaus bewirken kurzzeitige
Beanspruchungen eine Uberschitzung der Verformungen.
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Die Beschreibung des Betonkriechens mittels eines Produktansatzes erfolgt durch die Produkt-
bildung aus der zeitlichen Verlaufsfunktion f.(t,7) und den kriechbeschreibenden Einflussgro-
3en. Sowohl in Model Code 1990, DIN EN 1992-1-1 als auch in DAfStb, Heft 525 (2003) werden
Produktansatze angegeben. Die Kriechzahl ¢(t,t) lasst sich unter Ansatz einer Grundkriech-
zahl ¢, nach Gl. (3.46) beschreiben.

@(t,7) = @o - Bc(t,7) (3-46)

Der Vorteil der Produktansitze liegt in der deutlich besseren Erfassung der Betonalterung. Hin-
gegen zeigen sich Schwachen bei der Beriicksichtigung von grofden Spannungsidnderungen in-
nerhalb eines Betrachtungszeitraums. So wird bei einer Entlastung die verbleibende Verzerrung
bzw. bei einer betrachteten Relaxation die Spannungsabnahme iiberschétzt. Aufgrund der einfa-
chen Handhabung wird fiir die weiteren Untersuchungen der Produktansatz gemafd DAfStb, Heft
525 (2003) bzw. DIN EN 1992-1-1 nach Gl. (3.46) angewandt.

Die analytische Beschreibung der Grundkriechzahl ¢, sowie der Zeitfunktion S.(t,7) gehen
auf die Ausfiihrungen von Miiller, et al. (2002) zuriick und sind in Anhang A.1 zusammengestellt.
Die Kriechdehnung e (¢,7) lasst sich mit bekannter Kriechzahl ¢(¢t,7) zum beliebigen Zeit-
punkt T mitty < v < t nach Gl. (3.47) bestimmen.

E.(7)

EC,28

sc,cr(t: 7) = @(t,7)" sc,el(T) : (3.47)

Unter konstanter Dauerlast ergibt sich die zeit- und lastabhédngige Betondehnung ¢.,(t,7) ent-
sprechend Gl. (3.48).

Scc(t: T) = Ecel () + gc,cr(t: 7)

E(7)

= £oa (D) + 967 £ () 5
e ut (D) - Eo(T) < 1 et (3.48)

= c,el "L . EC(T) EC,ZB)

= o.(0) - J(t,7)

Die Kriechfunktion J(¢t,7) kann als Materialparameter aufgefasst werden, der die Summe aus
elastischer Dehnung und Kriechdehnung unter Wirkung einer konstanten Einheitslast be-
schreibt (vgl. DAfStb, H. 525, 2003). Die Kriechfunktion wird in Abhdngigkeit der Kriechzahl ¢
definiert, die nach den unterschiedlichen Berechnungsansatzen aus den Gln. (3.45) und (3.46)
angenommen werden darf. Analog gilt Gl. (3.49) fiir den Zeitpunkt t, = .

t, T
4 o(t, 1)
E.(7) Ec s

J(t,7) = (3.49)

Zusatzlich zu einer Dauerbeanspruchung kénnen kriecherzeugende Spannungen aus zeitlich
veranderlichen Einwirkungen in den Berechnungsansatzen beriicksichtigt werden, da unter Be-
trachtung des linearen Kriechansatzes das Superpositionsgesetz seine Giiltigkeit behalt, siehe
Bild 3.18. Dies gilt sowohl fiir den Summations- als auch fiir den Produktansatz. Die gesamte
zeitvariante, rein lastabhingige Betondehnung ., (¢, 7) zum Zeitpunkt t wird dann haufig in er-
weiterter Form durch Gl (3.50) beschrieben (vgl. Reinhardt, et al., 2001). Wobei von einem
Spannungsverlauf o, (t) mit einer Ausgangsspannung o.(t,) zum Zeitpunkt t, ausgegangen wird
und 7 den Zeitpunkt des aufgebrachten Spannungsinkrements do.(7) mit t, < t < t beschreibt.
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Bild 3.18: Langzeitverformung von Beton und Kriechen unter verschiedenen Lastniveaus; Quelle:
Bockhold (2005)

do.(7)
ot

=t
et tg) = ety - J(t, o) + f J(t,0) dr (3.50)

T=tg

Flir numerische Untersuchungen ist jedoch zu beachten, dass fiir jeden einzelnen Integrations-
punkt die gesamte Belastungsgeschichte zwischengespeichert werden muss. Dies fiihrt bei Be-
rechnungen von komplexen Modellen im Allgemeinen zu einem hohen, zusatzlichen Speicherbe-
darf. Da in den weiteren numerischen Langzeituntersuchungen zeitlich konstante Dauerbean-
spruchungen betrachtet werden, wird nachfolgend von dem vereinfachten Berechnungsansatz
gemafd Gl. (3.48) ausgegangen.

3.2.2.8 Kriechen unter mehraxialer Beanspruchung

Experimentelle Untersuchungen zum mehraxialen Kriechverhalten von Beton werden unter an-
derem in den Arbeiten von Meyer (1967), Gopalakrishnan, et al. (1969), Hannant (1969), Illston,
et al. (1972), Berndyt, et al. (1978), Lanig, et al. (1991) und Kim, et al. (2005) beschrieben. Die
Ausfiihrungen beschranken sich im Wesentlichen auf untersuchte Druckbeanspruchungen unter
Ausschluss von Schwindverformungen. In den Versuchen von Meyer (1967) und Hannant
(1969) lief3en sich nahezu zeitunabhangige Querkriechzahlen v, . bestimmen, welche in etwa
der elastischen Querdehnzahl v, entsprachen.

Gopalakrishnan, et al. (1969) ermittelten fiir einaxiale Druckbeanspruchungen bei weitge-
hend ausgeschlossenen Schwindverformungen Querkriechzahlen von v . = 0,17 — 0,20, die
ebenfalls nahezu identisch mit der elastischen Querdehnzahl von Beton waren. Weiterhin liefd
sich ein linearer Zusammenhang zwischen der einaxialen Kriechdehnung und der kriecherzeu-
genden Spannung bis zu einem Beanspruchungsniveau von o, = 0,4 - f., feststellen. Die Zulas-
sigkeit der Spannungstiberlagerung ist somit auch fiir die linearen, zweiaxialen Kriechbereiche
gegeben.

In den Arbeiten von Berndt, et al. (1978) und Berndt (1979) wird mit der Auswertung von
Bauteilversuchen hingegen gezeigt, dass die Querkriechzahl den Endwert von 35 % bis 55 % ih-
res Anfangwertes anstrebt. In den darauffolgenden Veroffentlichungen von Berndt (1981, 1982)
werden u. a. theoretische Betrachtungen zu den analytischen Zusammenhéngen des zeitlichen
Verlaufs der Querkriechzahl dargelegt.

Lanig, et al. (1991) fiihrte zwei- und dreiaxiale Kurz- und Langzeit-Druckversuche unter Vari-
ation der Spannungsverhédltnisse und des Beanspruchungsgrades durch. Fiir die Zweiaxial-
Versuche wurden mittlere Querkriechzahlen angegeben, welche im zeitlichen Verlauf von
Veeor = 0,30 auf v, o, = 0,18 ebenfalls absanken.
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Kim, et al. (2005) untersuchten das Betonkriechen fiir ein- und mehraxiale Spannungszustinde.
Hierzu wurde an Probewiirfeln mit Kantenldngen von 200 mm und unterschiedlichen Betonfes-
tigkeiten bei ein-, zwei- und dreiaxialer Beanspruchung sowohl die Querdehn- als auch die
Querkriechzahl bestimmt. Bild 3.19 gibt auszugsweise die Versuchsergebnisse wieder. Dabei
lasst sich festhalten, dass trotz der grofden Streubreite die Mittelwerte in etwa libereinstimmen
und die Querkriechzahl nahezu unabhingig vom Beanspruchungszustand ist.
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Bild 3.19: Querdehnzahlen und Querkriechzahlen aus Uni-, Bi- und Triaxialversuchen im Vergleich;

Quelle: Kim, et al. (2005)

Die beschriebenen Versuche wurden in der Regel an Probekérpern mit behindertem Feuchte-
austausch durchgefiihrt, um eine gleichméafiige Feuchtigkeitsverteilung iiber die Probenquer-
schnitte zu erhalten und trocknungsbedingte Eigenspannungen zu minimieren. Das damit zu-
grunde gelegte isotrope Materialverhalten von Beton ist in vielerlei Hinsicht (Rissbildung, un-
gleichmafdige Austrocknung) in der Praxis nicht gegeben, vgl. Abschnitt 3.2. Die Unterstellung
eines isotropen Materialverhaltens beziiglich des mehraxialen Kriechens stellt damit eine ver-
einfachte Modelvorstellung dar. Dabei ist festzuhalten, dass die Versuche, wie bereits aus den
einaxialen Kriechversuchen ersichtlich, betrachtliche Streuungen aufweisen. Der vorgestellte
Auszug der experimentellen Untersuchungen zur Erfassung des Querkriechens ldsst erkennen,
dass keine einheitliche Auffassung zu dieser Problemstellung existiert. Illston, et al. (1972) zeig-
ten jedoch an Nachrechnungen eigener Versuche, dass unter Verwendung einer konstanten
Querkriechzahl entsprechend der elastischen Querdehnzahl eine befriedigende Vorhersagege-
nauigkeit zu erzielen ist. Daher wird im Rahmen dieser Arbeit dieser Ansatz gemaf3 Gl. (3.51)
aufgegriffen.

Veer = Ve = konst. (3.51)

Wird des Weiteren davon ausgegangen, dass im linearen Kriechbereich die Kriechzahl ¢(t, 1)
auch im mehraxialen Beanspruchungszustand spannungs- und richtungsinvariant ist, kann die
Kriechdehnung unter mehraxialer Beanspruchung, wie folgt definiert werden (vgl.
Gopalakrishnan, et al., 1969):

@(t,7)
Eceri — E—c (Gi —Veeri® (Gj + Uk)) (3.52)

mit Indexi, j, k... Richtung der Hauptspannungen

Der zweiachsige Spannungszustand umfasst neben den beiden Hauptspannungen auch die
Schubbeanspruchung in der Scheibenebene. In Anlehnung an ein isotropes Materialgesetzes
kann die Kriech-Schubverzerrung y;; nach Gl. (3.53) ermittelt werden (vgl. Arutjunjan, 1952).

@(t,7)
Yeerij = E— 2- (1 + Vc,cr) * Ojj (3.53)

C

Die Betonverzerrungen unter Dauerbeanspruchung infolge Kriechens lassen sich fiir den zwei-
axialen Beanspruchungszustand wie folgt zusammenfassend darstellen.
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T=t
foeriy = | 160D+ doy(@) (3.54)
T=tg
1 “Veer 0
mit D=|"Veer 1 0 (3.55)
0 0 2-(1+veer)

3.2.2.9 Schwinden

Das Schwinden von Beton bewirkt zeitabhiangige Verformungen ohne das Einwirken dufderer
Lasten. Die Ursachen des Schwindens sind insbesondere auf den Wasserverlust infolge Aus-
trocknung des Betonbauteils (Trocknungsschwinden) zuriickzufiihren, aber auch auf die Volu-
menabnahme durch den fortschreitenden Hydratationsprozess (autogenes bzw. chemisches
Schwinden). Als weitere Formen des Schwindens sind das Carbonatisierungsschwinden und das
plastische Schwinden des jungen Betons in der Erstarrungsphase zu nennen, welche jedoch fiir
Verformungsvorhersagen eine untergeordnete Rolle spielen. Detaillierte Ausfiihrungen sind un-
ter anderem den Arbeiten von Grube (1991), Reinhardt, et al. (1999) und Miiller, et al. (2002) zu
entnehmen.

Zur rechnerischen Erfassung der mittleren Schwindverformungen beschreiben Model Code
1990, DIN EN 1992-1-1, und DAfStb, Heft 525 (2003) einander dhnelnde Verfahren. Im Rahmen
dieser Arbeit wird auf die Berechnungsansitze aus DAfStb, Heft 525 (2003) zuriickgegriffen.
Dabei wird die mittlere Schwindverformung e..(t, ts) durch die Verformungskomponenten des
autogenen sowie des Trocknungsschwindens erfasst, siehe Gl. (3.56).

Ecs (t, ts) = &cas (t) + £cas(t) ts) (3.56)

Das autogene Schwinden &.,5(t) wird beschrieben durch den Grundwert des chemischen
Schwindens &.,5, und der Verlaufsfunktion S,¢(t) in Abhdngigkeit des Betonalters zum betrach-
teten Zeitpunkt t, siehe GI. (3.57).

€cas(t) = €caso(fem) * Bas(t) (3.57)

Die Schwindverformung infolge Austrocknung e.q5(t,ts) lasst sich durch den zugehorigen
Grundwert &.450, dem Beiwert Sy zur Berticksichtigung der relativen Luftfeuchte und der zeit-
lichen Verlaufsfunktion B44(t, ts) beschreiben, siehe Gl. (3.58). Die Verlaufsfunktion des Trock-
nungsschwindens By (¢, ts) beriicksichtigt sowohl das Betonalter des betrachteten Zeitpunktes t
als auch den Austrocknungsbeginn ¢;.

€cds (b ts) = Ecaso(fem) * Bru(RH) - Bys(E, ts) (3.58)

Die analytische Beschreibung der einzelnen Parameter ist in Anhang A.2 zusammengefasst. Der
Anwendungsbereich beschrankt sich auf eine relative Luftfeuchte von 40 % bis 100 %.

Das Schwinden ist ein volumetrischer Prozess und richtungsinvariant. Bezogen auf den zwei-
axialen Spannungszustand ist die Schwindbeanspruchung somit in den Hauptspannungsrich-
tungen identisch und unabhéngig voneinander. Es gilt Gl. (3.59).

€cs11 = Ecs22 = scs(t: ts) [3-59)

3.3 Betonstahl

Unter Stahl versteht man im weitesten Sinne eine Legierung aus Eisen und Kohlenstoff (Roh-
stahl), der zum Erreichen gewiinschter Materialeigenschaften weitere Legierungselemente (z. B.
Mangan, Silizium, Kupfer) sowie Eisenbegleiter beigemengt wird. Stahl ist ein homogener Werk-
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stoff. Er ist alterungsunabhingig und weist ein zeitinvariantes Verformungsverhalten auf. Als
baupraktische Eigenschaften sind das Spannungs-Dehnungsverhalten, die Streckgrenze, die
Schweifdbarkeit, die Verbundeigenschaften sowie die Dauerschwingfestigkeit zu nennen. Der
typische Spannungs-Dehnungsverlauf eines warm- sowie eines kaltverformten Betonstahls ist
in Bild 3.20 dargestellt. Die Spannungs-Dehnungsbeziehung wird in der Regel aus verformungs-
gesteuerten, zentrischen Zugversuchen gewonnen. Dabei zeigt sich, dass alle Stahlsorten bis zum
Erreichen der Streckgrenze f; sich nahezu linear-elastisch verhalten mit einem Elastizitatsmo-

dul E; von 195.000 N/mm? bis 210.000 N/mm?.

hpo-

warmverformt

~~~~~~~~~ - kaltverformt

Stahispannung g,

P

Stahldehnung &,

Bild 3.20: Spannungs-Dehnungsbeziehungen fiir Betonstahl; Quelle: Rufdwurm (1993)

Der charakteristische Wert (5 %-Fraktil) der Streckgrenze fy, ist fiir Betonstahl auf
500 N/mm? beschrinkt. Die Streckgrenze bezeichnet das Spannungsniveau bei einer plastischen
Dehnung von 0,2 %. Nach dem Uberschreiten der Streckgrenze ist der Spannungs-Dehnungsver-
lauf stark von der Herstellungsart gepragt. Kaltverformte Stihle lassen einen stetigen Ubergang
in den plastischen Verfestigungsbereich erkennen. Dagegen bildet sich bei warmverformten
Stahlen ein ausgepragtes Flief3plateau aus, woran sich ein ausgedehnter Verfestigungsbereich
anschlief3t, siehe Bild 3.20. In der Phase der Verfestigung ist eine weitere Spannungsaufnahme
bis zum Erreichen der Zugfestigkeit f; méglich. Nach dem Uberschreiten der Zugfestigkeit be-
ginnt sich der Querschnitt einzuschniiren. Die Verzerrungen nehmen tiberproportional zu und
fiihren zum endgiiltigen Versagen des Stahlquerschnittes. Die Spannungs-Dehnungsbeziehung
unter Zugbeanspruchung kann auf den Druckbereich iibertragen werden. Dabei wird vorausge-
setzt, dass ein seitliches Ausweichen unterbunden wird.

Betonstahl weist gegeniiber Beton eine wesentlich hohere Duktilitéit auf. Die Unterscheidung
in normal- und hochduktile Betonstdhle erfolgt anhand der Dehnung ¢, beim Erreichen der
Zugfestigkeit. Sie ist nach DIN 1045-1 fiir normalduktile Betonstdhle mit g, > 2,5 % und fiir
hochduktile mit gy, > 5,0 % festgelegt. Das Verhaltnis der charakteristischen Zugfestigkeit zu
der charakteristischen Streckgrenze wird mit f./fyx > 1,05 bzw. fu /fyx > 1,08 determiniert.

Betonstidhle zeigen im Normaltemperaturbereich keine signifikanten Verformungszunahmen
bzw. Festigkeitsabnahmen unter statisch langandauernder Belastung. Die Dauerstands-
festigkeit entspricht der Kurzzeitfestigkeit. Sowohl die Kriech- als auch die Relaxationserschei-
nungen sind im Gebrauchslastniveau vernachlassigbar gering.

Unter zyklischer Beanspruchung ist bei Stahlproben der Bauschinger-Effekt zu beobachten.
Dieser beschreibt das betragsméafiige Absinken der Fliefigrenze nach einer Verfestigung des
Stahls bei Belastungsumkehr. Im Spannungs-Dehnungsdiagramm sind in der Folge Hysterese-
schleifen zu erkennen, welche analog zum Betonverhalten durch die Arbeitslinie einer monoto-
nen Beanspruchung nahezu eingehiillt werden.

In den nachfolgenden, numerischen Untersuchungen wird gemafi Model Code 1990 und
DIN 1045-1 fiir den Betonstahl ein linear-elastisches Verhalten mit einem Elastizititsmodul von
Es, = 200.000 N/mm? in Ansatz gebracht. Auf die Abbildung des FlieRbereiches darf verzichtet
werden, da die Stahlspannungen im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit entsprechend den
technischen Regelwerken deutlich unterhalb der Streckgrenze verbleiben.
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3.4 Stahlbeton

3.4.1 Allgemeines

Der Verbundwerkstoff Stahlbeton setzt sich zusammen aus den einzelnen Komponenten Beton
und Betonstahl. Das Zusammenwirken beider Werkstoffe (kraftschliissiger Verbund) wird als
Grundvoraussetzung fiir die Tragwirkung von Stahlbeton angesehen. Dieser Verbundmechanis-
mus ist charakterisiert durch die Kraftiibertragung der Verbundspannung 7(x) zwischen Stahl
und Beton. Die Verbundspannungen werden durch Relativbewegungen dem Schlupf s(x) akti-
viert. Ein gutes Verbundverhalten ist durch einen geringen Schlupf, geringe Riss6ffnungsweiten
und -abstdnde sowie durch ein homogenes Rissbild gekennzeichnet. Mafdgeblich beeinflusst
wird die Verbundwirkung durch die Betonfestigkeit, -zusammensetzung und -deckung sowie
durch die bezogene Rippenflache, den Durchmesser und die Lage des eingebundenen Beweh-
rungstabes im Bauteilquerschnitt beim Betonieren (Verbundbereich).

3.4.2 Verbundtragverhalten von Beton und Betonstahl

In den zuriickliegenden Jahren wurden zur Untersuchung des Verbundtragverhaltens von Beton
und Stahl zahlreiche Versuche durchgefiihrt und Betrachtungsweisen diskutiert. Rufdwurm
(1993) gibt dazu einen umfangreichen Uberblick. Das Verbundtragverhalten lisst sich generell
durch eine Verbundspannung-Schlupf-Beziehung beschreiben, welche in der Fachliteratur in
verschiedener Form formuliert wird. Die Verbundmechanismen und -einfliisse sollen hier im
Einzelnen nicht detailliert vorgestellt werden. Stattdessen wird das Verbundtragverhalten von
Stahlbeton zum allgemeinen Verstindnis veranschaulicht, siehe auch Bild 3.21.
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Bild 3.21: Verbundverhalten eines bewehrten Betonstabs unter Zugbeanspruchung bei Erstrissbildung

(oben) und bei abgeschlossener Rissbildung (unten); Quelle: Six (2003)

Unter der Betrachtung eines zentrisch auf Zug beanspruchten Stahlbetonstabs kann im Zustand I
von einem kraft- und formschliissigen Verbund ausgegangen werden. Das heifst, im
ungerissenen Zustand entspricht die Dehnung des Bewehrungsstabs &;; der Dehnung des ihm
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umgebenen Betons. Daraus folgt, dass sich das Verhdltnis von Stahl- und Betonspannungen
durch das Verhiltnis der Elastizititsmodule beschrieben ldsst. Ein Anstieg der Betonzugspan-
nung liber das Maf3 der geringsten Zugfestigkeit hinaus fithrt zu der Entstehung des Erstrisses.
Im gerissenen Zustand (Zustand II) wird der Beton nicht mehr vollstdndig zur Kraftiibertragung
herangezogen. Die Aufnahme der zuvor im Betonquerschnitt wirkenden Zugspannungen erfolgt
bei vollstandiger Risséffnung durch den Bewehrungsstab. Infolge der Rissbildung resultiert so-
mit einen Anstieg der Stahlspannung g5 und -dehnung &5, im Rissquerschnitt. Die zusatzliche
Stahldehnung wird durch die Risséffnungsweite w, ersichtlich. Es resultieren Relativbewegun-
gen zwischen dem Bewehrungsstab und dem ihm umgebenden Beton in den unmittelbar an den
Riss angrenzenden Bereichen. Dadurch werden Verbundspannungen aktiviert, welche die Stahl-
spannung mit zunehmender Entfernung vom Riss entlang einer Risseinleitungsldnge [; in den
Beton einleiten. Am Ende der Risseinleitungslange sind die Dehnungen von Beton und Stahl
identisch und der Betonquerschnitt wird wieder vollstandig zur Spannungsaufnahme herange-
zogen (Zustand I). Erst ab diesem Punkt kann die Betonzugfestigkeit wieder erreicht werden
und ein neuer Riss entstehen. Anderenfalls liegt ein stabiles, abgeschlossenes Rissbild vor. Wei-
tere Lasterhohungen bewirken dann lediglich die Aufweitung bereits bestehender Risse. Der
maximale Rissabstand kann somit aus der 2-fachen Einleitungslange abgeleitet werden.

Srmax — 2 lt [3.60)

Die Implementierung des Stahlbeton-Verbundverhaltens in FE-Modellen kann {iber verschie-
denartige Kopplungen der einzelnen Komponenten Stahl und Beton anhand von Verbundspan-
nung-Schlupf-Beziehung erfolgen. Einen Uberblick dazu geben u. a. Keuser (1985) und Mehlhorn
(1995). Die Modellierung einzelner Kopplungselemente erscheint nur fiir Detailbetrachtungen
sinnvoll. Fiir numerische Berechnungen komplexer Stahlbetonsysteme wird aufgrund des
enorm ansteigenden Rechen- und Modellierungsaufwands meist ein alternativer Weg gewahlt
und das Verbundverhalten in den Werkstoffkennlinien beriicksichtigt. Diese Vorgehensweise
wird im Folgenden naher erlautert, da sie Grundlage des hier angewandten Verbundmodells ist.

3.4.2.1 Verbundtragverhalten unter Einfluss der Betonzugversteifung zum Zeitpunkt t = t,

Die Steifigkeit von Stahlbetonbauteilen wird im gerissenen Zustand durch die Tragwirkung von
Beton zwischen zwei Rissen beeinflusst. Dies ist darauf zuriickzufiihren, dass auch bei abge-
schlossener Rissbildung Teile der Zugzone infolge eingeleiteter Verbundspannungen im
ungerissenen Zustand verbleiben, siehe Bild 3.22. Die daraus resultierende mittlere, effektive
Bauteilsteifigkeit tibersteigt die Steifigkeit auf der Grundlage eines reinen Zustands II.

Beton

M :I: unter

3 Druck

Beton

I unter
Zug

Bild 3.22: Mitwirken des Betons auf Zug zwischen den Rissen am biegebeanspruchten Stabelement
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Das Mittragen von Beton auf Zug zwischen den Rissen wird héufig als Zugversteifung des Betons
oder aber als tension stiffening bezeichnet. Hierzu liegen in der Fachliteratur zahlreiche experi-
mentelle Untersuchungen und empirisch abgeleitete Berechnungsansitze vor. Haufig zitiert
werden in diesem Zusammenhang die Arbeiten von Rao (1966), Rabich (1969), Leonhardt
(1977) sowie Giinther, et al. (1991). Auf eine Gegeniiberstellung der einzelnen Ansétze wird an
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dieser Stelle verzichtet und auf die Ausfithrungen von Pardey (1994) und Mertzsch (2003) ver-
wiesen. Generell ist bei dem Vergleich der Untersuchungsergebnisse festzustellen, dass erkenn-
bare Abweichungen insbesondere bei geringbewehrten Bauteilen zu verzeichnen sind. Die Ein-
flussfaktoren auf die Zugversteifung sind vielfaltig und werden als Hauptursache der grofien
Streubreite angesehen. Als signifikante Einfliisse sind der Bewehrungsgrad, die Bauteilgeomet-
rie, die Betonzusammensetzung, die Gréfie und Verteilung der Betonzugfestigkeit, die Verbund-
eigenschaften sowie die Lage und Grofée der Bewehrungsstabdurchmesser zu nennen. Entspre-
chend den Normenwerken ist die Betonzugversteifung bei nicht-linearen Berechnungen mit zu
berticksichtigen. Zur einfachen, numerischen Implementierung besteht die Moglichkeit diesen
Effekt durch die Reduzierung der mittleren Stahldehnungen in der Stahlarbeitslinie oder aber
durch die Erhéhung der aufnehmbaren Betonspannungen nach dem Uberschreiten der Zugfes-
tigkeit in der Betonarbeitslinie zu erfassen, siehe Bild 3.23.
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Bild 3.23: Modifizierte Spannungs-Dehnungsbeziehung fiir Betonstahl (oben) und fiir Beton (unten) zur

Beriicksichtigung des Mitwirkens von Beton zwischen den Rissen

Die technischen Regelwerke DIN 1045-1 (verweist auf DAfStb, Heft 525 (2003)),
DIN EN 1992-1-1 und Model Code 1990 beinhalten hierzu weitestgehend identische Ansitze. Die
folgenden Berechnungsansatze sind dem Heft 525 (2003) des DAfStb entnommen, wobei der
Zugversteifungseffekt durch die Modifikation der Stahlarbeitslinie bertcksichtigt wird. Demnach
ist die modifizierte Spannungs-Dehnungsbeziehung des Betonstahls in vier linearisierte Berei-
che zu gliedern, siehe Bild 3.23:

(a) den ungerissenen Zustand (0 < o, < alD),

(b) der Phase der Erstrissbildung (0 <05 < 1,3-0lb),
(c) der abgeschlossener Rissbildung (1,3 - ol < o, < fy) und
(d) dem Flief3en des Betonstahls (fy <05 < fo):

Die mittlere Stahldehnung &g, kann fiir die einzelnen Bereiche durch die Gln. (3.61) bis (3.64)
wiedergegeben werden. Dabei wird zugrunde gelegt, dass die Stahlspannung im Zustand der ab-

56



3 Materialverhalten und angewandte Werkstoffmodelle
3.4 Stahlbeton

geschlossenen Rissbildung der 1,3-fachen Stahlspannung im Riss unter RissschnittgrofRe oll
(Erstrissbildung) entspricht.

(a) Egm = &4 (3.61)
(b) o = ol -0 GSI?;. Sﬁs o) (e — &5 (3.62)
(c) Esm = & — P (& — &) (3.63)
(d) Esm = &y — i (‘séI - sslr) + 64 <1 - Of_§> . (s}l - ssy) (3.64)

Der Beiwert f3; beriicksichtigt die Art der Beanspruchung auf der Grundlage einer abgeschlosse-
nen Rissbildung mit 5, = 0,40 fiir eine einzelne, kurzzeitige Belastung und mit ; = 0,25 fiir an-
dauernde und wiederholte Beanspruchungen. Die Duktilitdt der Bewehrung lasst sich im Bereich
des Betonstahlflief3ens mit dem Beiwert §4 erfassen. Hier gilt fiir normalduktilen Stahl §4 = 0,60
und fiir hochduktilen 64 = 0,80.

Die Verwendung der modifizierten Stahlarbeitslinie nach Bild 3.23 eignet sich insbesondere fiir
Querschnittsuntersuchungen, bei denen Verformungsvorhersagen auf der Grundlage von Mo-
menten-Kriimmungsbeziehung getroffen werden. Fiir FE-Berechnungen ist deren alleinige An-
wendung nur bedingt geeignet, da bereits im Zustand I die Steifigkeit der Betonzugzone den be-
trachteten Bewehrungslagen zugeordnet werden muss. Im Rahmen dieser Modellvorstellung
steigt infolge einer Zugbeanspruchung die ,effektive Stahlsteifigkeit” sprunghaft an, wobei die
seffektive Betonsteifigkeit” gleichzeitig schlagartig abnimmt. Dieser Effekt ist umso ausgepragter
je geringer das Bauteil bewehrt ist. Bei nicht-linearen FE-Rechnungen fiihrt eine plétzliche An-
derung der Elementsteifigkeit zwangsldufig zu Konvergenzschwierigkeiten, so dass die Gleich-
gewichtsfindung erheblich erschwert wird.

Im Gegensatz dazu schlagen Kollegger (1988), Pardey (1994), Meiswinkel, et al. (1995) und
andere die Beriicksichtigung des Zugversteifungseffekts in der Betonarbeitslinie vor. Daraus folgt
jedoch bei einem einheitlichen Ansatz tliber alle Elementschichten die Annahme einer gleichma-
RBigen Verteilung der Bewehrung iiber die Querschnittshohe. Bauteile mit grofRen Querschnitts-
hohen werden demnach zu steif abgebildet und deren Verformungen unterschatzt
(Stempniewski, et al., 1996).

Dartiber hinaus wird es unter biaxialer Beanspruchung notwendig den Winkel zwischen der
Normalen zu einem Riss und der Richtung des Bewehrungsstabes zu erfassen. Da die modifizier-
te Betonarbeitslinie nach Bild 3.23 (unten) auf einer Rissentwicklung orthogonal zur Beweh-
rungsrichtung basiert, ergibt sich bei einer Winkelabweichung eine geringere, effektive Dehn-
steifigkeit des Bewehrungsstabes. Mit Anwendung der modifizierten Stahlarbeitslinie wird auf-
grund der einaxialen Definition der Stahlschichten der Zugversteifungseffekt hingegen stets au-
tomatisch in die Bewehrungsstabrichtung abgebildet. Eine Winkelabhingigkeit ist an dieser Stel-
le somit nicht gesondert zu beriicksichtigen.

Zur Vermeidung der zuvor genannten Unzuldnglichkeiten wird im Rahmen in dieser Arbeit ein
kombiniertes Modell zur Erfassung der Rissbildung von Stahlbeton unter Beriicksichtigung des
Zugversteifungseffektes angewandt. Die Modellvorstellung der Betonentfestigung unbewehrter
Betonbauteile unter Zugbeanspruchung (tension softening) wird dabei iibernommen und den
einzelnen Betonschichten gemaf$ Gl. (3.15) zugewiesen. An dieser Stelle ist jedoch, wie zuvor be-
schrieben, der mittlere Rissabstand in Abhangigkeit des Bewehrungsgrads mit zu berticksichti-
gen, siehe hierzu auch Abschnitt 3.4.2.3. Demgegeniiber wird die Stahlarbeitslinie so modifiziert,
dass der Zugversteifungseffekt des Betons ohne die Beriicksichtigung des Steifigkeitsanteils der
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Betonzugzone erfasst wird. Dieser Anteil wird materialkonform betonseitig beriicksichtigt, siehe
Bild 3.24.
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Bild 3.24: Verwendete Kombination der Werkstoffkennlinie von Betonstahl (oben) und Beton (unten) zur

Erfassung des Zugversteifungseffektes zum Zeitpunkt ¢ = to

Im ungerissenen Zustand wird somit das Stahl- und Betonmaterialverhalten basierend auf ei-
nem kraft- und formschliissigen Verbund durch den jeweiligen Elastizititsmodul erfasst - Be-
reich (a). Uberschreiten die Spannungen innerhalb eines Betonelements die Betonzugfestigkeit
erfolgt die Anwendung der Entfestigungsfunktion entsprechend Gl. (3.15) bzw. Bild 3.24 - Be-
reich (b). Ebenfalls wird mit zunehmender Betonentfestigung die Mitwirkung des Betons auf
zwischen den Rissen der Stahlarbeitslinie zugewiesen. Innerhalb der hier vorgestellten, kombi-
nierten Verfahrensweise gilt unter Annahme eines linearen Verlaufs anstatt Gl. (3.62) dann
Gl. (3.65).

(b) Esm = E;l — B (SSI{‘ - sslr

11
Og — Ogr

—_— 3.65
A (.69
Liegt eine abgeschlossene Rissbildung vor - Bereich (c) - so ist die Aufnahme von Zugspannun-
gen im Betonelement infolge der vorangeschrittenen Betonentfestigung nicht mehr maéglich. Die
modifiziert Stahlarbeitslinie wird in diesem Bereich bekanntermafien gemaf Gl. (3.63) definiert.

3.4.2.2 Zeitabhdingiges Verbundtragverhalten zum Zeitpunktt > t,

Das zeitabhingige Materialverhalten von Beton wirkt sich ebenfalls erkennbar auf das Verbund-
tragverhalten aus. So ist sowohl unter andauernder als auch unter wiederholter Beanspruchung
eine Verringerung der Verbundtragwirkung zu verzeichnen. Das sogenannte Verbundkriechen
bezeichnet die Zunahme der Relativbewegung (Schlupf) unter konstanter Verbundspannung.
Das Maf? des Verbundkriechens wird durch die Verbundkriechzahl ¢y, beschrieben.
Untersuchungen hierzu fithrten beispielsweise Franke (1976), Rohling (1987), Sippel (2003)
und Scott, et al. (2005) durch und leiteten Modellvorstellungen zur Beschreibung des zeitlichen
Verlaufs der Verbundspannung-Schlupf-Beziehung ab. Rohling (1987) stellte unter anderem
fest, dass unterschiedliche Beanspruchungshéhen sowie die Variation der bezogene Rippenfla-
chen und der exzentrischen Anordnung der Bewehrungsstdbe relevante Abweichungen im Ver-
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lauf der Verbundkriechfunktion bewirken. Dahingegen zeigten Anderungen der Betongiite, der
Zementart und des Zeitpunkt der Erstbelastung, ab einem Betonalter von 28 Tagen nur gering-
fligige Auswirkungen. Auf der Basis dieser Versuche lasst sich folgende Formulierung der Zeit-
abhingigkeit des Verbundkriechens in Ansatz bringen [vgl. auch Fritsche (2001)].

Be _ 0,4
14+ @y(t) 140,124 -t016°

Be(oy) = (3.66)

mit ¢ in Stunden

Dieser Berechnungsansatz wird im Rahmen dieser Arbeit zur Erfassung des Verbundkriechens
aufgegriffen und unter Annahme einer abgeschlossenen Rissbildung in die Materialmodelle im-
plementiert.

Neben der Berticksichtigung des Verbundkriechens wird es in dieser Arbeit zusatzlich ange-
strebt, den Zugversteifungseffekt hinsichtlich einer Rissbildung im spditen Betonalter - also zum
Zeitpunkt t > t, - detaillierter zu erfassen. Diese Herangehensweise ist daher von Bedeutung,
da in den bestehenden Ansitzen davon ausgegangen wird, dass der Stahlquerschnitt unmittel-
bar vor der Rissbildung einer Zugbeanspruchung unterliegt. Dieses ist bei biege- und dauerbe-
anspruchten Stahlbetonbauteilen nicht zwangslaufig der Fall, da relevante Druckspannungen im
Bewehrungsquerschnitt in der Betonzugzone auch zum Zeitpunkt der Rissentstehung durch
zeitabhdngige Einfliisse vorherrschen kéonnen - beispielsweise infolge Schwindens. In der Regel
wird vereinfachend auf die Berechnung der effektiven Zugzone bzw. des effektiven Beweh-
rungsgrads zuriickgegriffen, um damit ndherungsweise zeitinvariante Stahlspannungen und
-dehnungen unter Rissschnittgrofie abzuschédtzen und somit die Kennpunkte der modifizierten
Arbeitslinien determinieren zu konnen. Unter anderem liefert Model Code 1990 hierzu Berech-
nungsansitze. Ausgangspunkt ist dabei immer eine Erfassung der Rissbildung bei ! > 0.

Im Rahmen dieser Arbeit wird es im Gegensatz dazu beabsichtigt, die Stahlspannungen und
-dehnungen unter Rissschnittgrofie zum betrachteten Zeitpunkt t >t, an detaillierten
Querschnittsuntersuchungen zu berechnen und damit die modifizierte Stahlarbeitslinie aus Ab-
schnitt 3.4.2.1 beziiglich ihrer Zeitabhangigkeit zu erweitern. Dabei wird es insbesondere im Zu-
stand [ erforderlich die Langzeiteffekte aus Kriechen und Schwinden in der Berechnung der
Stahlspannungen und -dehnungen mit zu berticksichtigen. Hingegen kann nachfolgend gezeigt
werden, dass auf eine diesbeziigliche Erfassung im Zustand II verzichtet werden darf. Dieser neu
entwickelte Modellierungsansatz beschrankt sich in dieser Arbeit auf die Modifikation der
Stahlarbeitslinie.

In den folgenden Untersuchungen werden zwei Wege zur detaillierten Berechnung der Stahl-
spannungen und -dehnungen auf der Grundlage der Arbeit von Kriiger, et al. (2006) aufgezeigt.
Die Berechnungen im Zustand I basieren auf den Modellvorstellungen des effektiven Elastizi-
tdtsmoduls und jene im Zustand II auf dem genaueren Verfahren der Vereinfachten Verformungs-
gleichung. Generell sind beide Verfahren unabhangig von einander zur detaillierten Berechnung
der Spannungen und Dehnungen geeignet. Weiterfithrende Erlduterungen diesbeziiglich sind
der Arbeit von Kriiger, et al. (2006) zu entnehmen.

Die allgemeingiiltigen Ansatze von Kriiger, et al. (2006) werden nachfolgend fiir einen doppelt
bewehrten Stahlbetonquerschnitt nach Bild 3.25 spezifiziert und auf Flachentragwerke tibertra-
gen. Die weiteren, numerischen Untersuchungen beziehen sich lediglich auf biegebeanspruchte
Bauteile, so dass der Einfluss einer Langskraft - als dufere Last - in diesen Querschnitts-
betrachtungen unberiicksichtigt bleiben kann. Die Berechnungen der Stahlspannungen bzw.
-dehnungen werden zur Erlduterung an dieser Stelle in verkiirzter Form wiedergeben. Eine um-
fassendere Herleitung der analytischen Zusammenhange ist in Anhang A.3 zusammengestellt.
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Bild 3.25: SchnittgréfRen und Dehnungsverteilung eines doppelt bewehrten Betonquerschnittes

= Berechnungen im Zustand I (effektiver Elastizititsmodul):

Grundsatzlich wird zur Berechnung der Stahlspannung zum Zeitpunkt t > t, fiir schlaff bewehr-
te Querschnitte mit 1 bis n Bewehrungslagen vom folgenden Zusammenhang ausgegangen.

1+ Ps1,s1 Ps1,sn Os1k Dsl,k
: : . : = : (3.67)
Psn,s1 - 1+ Psn,sn Osn,k Dsn,k
In (3.67) bedeutet:
n
Dsi,k = Osjk + (0(5 ' Z Tesisv GSV,k) ’ (1/’0 + k<P,I ' (pko) [3-68)
v=1
Asj Ac
Psisj = As A_ (1 + I_ " Zsi 'Zsj> ’ (lpo + k(p,I ' <Pko) (3-69)
c c
Dabei gilt:
_ Asy Ac
Tesisv = A_ 1+ 1_ “Zesit Zgy (3-70)
c c

Der Index i stellt die Laufvariable zur Kennzeichnung der betrachteten Stahllage und der Index j
die Laufvariable zur Kennzeichnung der Stahllage i beeinflussende Stahllage j dar. Dabei kenn-
zeichnet der Index ¢ der Parametern r und z die Betonfaser in Hohe der betrachteten Stahllage i.
Der Index v beschreibt mit v = 1..n alle weiteren, vorhandenen Stahllagen, welche die Stahlla-
ge i beeinflussen. Die Betonspannung in Hohe der Bewehrungslage ,i“ lasst sich unter den ge-
troffenen Annahmen nach Gl. (3.71) bestimmen.

Ocsi = 7" Zsi (3.71)
C

Der Parameter zg; beschreibt den Abstand der Bewehrungslage vom Schwerpunkt des Gesamt-
querschnitts, siehe auch Bild 3.25. Zusatzlich ist fiir Flachentragwerke im Zustand I das Flachen-
tragheitsmoment des Betonquerschnittes I, nach Gl. (3.72) anzupassen. In Anhang A.3 wird da-
riiber hinaus eine Moglichkeit vorgestellt, die Steifigkeit der Bewehrungslagen bei der Berech-
nung der Querschnittskennwerte mit zu beriicksichtigen.

b-h3 1

l. = R
© 12 1-v2

(3.72)
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Das einwirkende Moment M ist zur Ermittlung der Spannungen unter Rissschnittgrofie dem
zeitvarianten Rissmoment M.(t) gleichzusetzen. Das Rissmoment darf unter Beriicksichtigung
der in Abschnitt 3.2 getroffenen Annahmen nach Gl. (3.73) berechnet werden.

M (6) =W - fct,eff(t) (3.73)

Fiir einen doppelt bewehrten Stahlbetonquerschnitt folgt die Stahlspannung unter Rissschnitt-
grofde (Index ,r“) fiir die Stahllage ,s1“ zum Zeitpunkt k mit ¢, > t, im Zustand I nach Gl. (3.74).

< off — Tes1,s2 + Tcsz,sz)
1 — e
Osirk = [374)

1
U off + Tes1,s1 + A eff (rcsl,sl *Tes2,s2 ~ Tesis2 ° 7”csz,sl) + Tes2,s2

* *
Ocsir” (1 + A eff rcsz,sz) — Qseff " Ocs2,r “ Tes1,s2 +E- Eesko ” ((1

Dabei bezeichnet der Index ,s1“ die Stahllage auf der Seite des stirker gezogenen Bauteilrandes.
Die Stahldehnung unter Rissschnittgrofie Eél,rk zum Zeitpunkt k im Zustand I folgt unter Anwen-
dung des Hook’schen Gesetzes nach Gl. (3.75).

1 0511 rk
el = = (3.75)
S

= Berechnungen im Zustand II (Vereinfachte Verformungsgleichung):

Bei der Berechnung der Stahlspannungen und -dehnungen im Riss - also im reinen Zustand II -
sind die Einfliisse von Kriechen und Schwinden weitestgehend vernachladssigbar. Dies zeigen
sowohl Vergleichsrechnungen auf Basis der vereinfachten Verformungsgleichung nach Kriiger, et
al. (2006), siehe Bild 3.26, als auch Auswertungen von Bauteilversuche von Rohling (1987).

. 200 — —
£ 180 - Beton: C20/25 o ¢ 00— +4,1%'§
g 160 {1 h/b=20/100 [cm] ——p=0,25% =
;.,_.140 T fct,eff =fctm = konst. —{—p= 0,50% m g_
ST 120 - Ee(t=t.) = -650-10° | ——p=1,00% S
g 5100 G—o——00 O o——H T OO0+ +3,1% ° %
SZ 80 S
«© =
g 60 . - . A -
th: 40 £x AN — £ +1,2%%
b 20 .g

° 2

0,00 1,00 2,00 3,00
Kriechzahl e [ - ]

Bild 3.26: Stahlspannung im Riss in Abhédngigkeit der Kriechzahl ¢

Demnach kann ndherungsweise die Stahlspannung unter Rissschnittgréfde im Riss zum Zeit-
punkt t = t, zugrunde gelegt werden. Diese ergibt sich nach Gl. (3.76).

Ys1
ol o = ago- o (1 _ L) ol (376)

o,0
Aus dem linearen Zusammenhang zwischen Stahlspannung und -dehnung folgt fiir den gerisse-

nen Zustand zum Zeitpunkt t = ¢,:

O-Sq r0
&150 = —f (3.77)
S
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Unter Vernachldssigung von Langzeiteffekten im reinen Zustand II ergeben sich unter den zuvor
getroffenen Annahmen die Stahlspannung und -dehnung zum Zeitpunkt k mit ¢, > t, wie folgt:

11 _ I

gsl,rk - 851,1‘0 (378)
nm _ I

o-sl,rk — Ys1,r0 (379)

= Zeitabhingige, modifizierte Stahlarbeitslinie:

Die zeitliche Abhdngigkeit der modifizierten Stahlarbeitslinie hinsichtlich einer Erfassung des
Zugversteifungseffektes unter Beriicksichtigung von Kriech- und Schwindeinfliisse auf die Stahl-
spannungen und —-dehnung unter Rissschnittgrofie zeigt zusammenfassend Bild 3.27.

as(t) A
L P () P LT
gsm(t>t0) E/ - E
0 1
/ 1 1
Be(@v) - [l = €lsr(p,€cs)] flir £> to
- : E
7 ! !
(el — el ) fiir =
1,3'0“5r i " 55/ - Bt (g € S:r) fur t t?
o'l = konst. qersatt] et \— Stahlarbeitslinie | ;

g . s()—ok t>£ ..
Srasall (CONRCEENOEN) - 2070w 0 fijr- ¢

1,305 —0y (t>t0)

/ e ! i 1 1
OIsr(t: to] \ & . z e . . : -
el (t>to / 5 P f f
sr(l ) . g F ' ! — t
: ,~"’ el (t=to) ellg Esmy Esy 25( )

olsr(t>t0)

Bild 3.27: Zeitabhingige, modifizierte Stahlarbeitslinie zur Beriicksichtigung des Zugversteifungseffektes

An dieser Stelle sei nochmals darauf hingewiesen, dass diese Modifikation dazu dient die Riss-
bildung im spaten Betonalter detaillierter zu beschreiben. Die Berticksichtigung des Verbund-
kriechens erfolgt unter Modifikation des Formbeiwerts ;. Ferner ist anzumerken, dass zur Un-
tersuchung des Zugversteifungseffektes bei Rissbildung im spaten Betonalter unter Dauerbean-
spruchung keine experimentellen Untersuchungen bekannt sind, um dieses Materialverhalten zu
verifizieren. Die Annahmen wurden auf Basis von numerischen Querschnittsbetrachtungen und
Plausibilitdten getroffen und haben somit vorerst theoretischen Charakter. Die Anwendbarkeit
dieser Modellvorstellung wird durch Verifikation des ganzheitlichen Materialgesetzes in Ab-
schnitt 5 nachgewiesen.

3.4.2.3 Verbundtragverhalten bei Abweichung der Rissrichtung von der Bewehrungsrich-
tung

Der Einfluss der Richtungsabweichung zwischen Bewehrungsstab und Rissnormalen auf die
Mitwirkung des Betons wurde an scheibenférmigen Versuchskorpern unter anderem von Roder
(1974), Vecchio, et al. (1982) und Bhide, et al. (1987) experimentell untersucht. Kollegger
(1988) schlussfolgerte aus Versuchsauswertungen, dass der Zugversteifungseffekt weitestge-
hend unabhiangig von der Winkelabweichung ist, wenn die Dehnungserfassung auf der Grundla-
ge der Bewehrungsrichtung anstelle der Hauptspannungsrichtung erfolgt. Dies ist bei Beriick-
sichtigung der Zugversteifung in der Stahlarbeitslinie, wie zuvor beschrieben, automatisch der
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Fall. Stolze (1993) kommt auf der Grundlage von theoretischen Betrachtungen zu dem gleichen
Ergebnis.

Das angewandte, kombinierte Modell zur Erfassung des Verbundtragverhaltens beriicksichtigt
die Betonzugentfestigung (tension softening) auf Basis des mittleren Rissabstandes s, vgl. Ab-
schnitt 3.2.1.5. Dieser darf ndherungsweise mit Gl. (3.80) in Ansatz gebracht werden, siehe hier-
zu beispielsweise Model Code 1990.

Srm(e) = g ' Sr,max(e) (3.80)

Die Abhidngigkeit des maximalen Rissabstands vom Winkels 8 (Winkel zwischen Bewehrungs-
und Hauptzugspannungsrichtung) lasst sich gemafd DIN 1045-1 mit Gl. (3.81) beschreiben.

Srmax(6) = cos 6 n sin (3.81)

Srmaxx  Srmaxy

Daraus folgt, dass der mittlere Rissabstand sowie die angewandte Entfestigungsgesetzmafiigkeit
ebenfalls winkelabhdngig sind. Im Rahmen dieser Arbeit wird der Winkel 8 in Analogie zum
Mohr’'schen Dehnungskreis beziiglich der betrachteten Bewehrungsrichtung ermittelt und in den
Verformungsberechnungen in Ansatz gebracht.

Der maximale Rissabstand ldsst sich unter Annahme von Gl. (3.60) am zentrisch gezogenen
Stahlbetonstab nach Gl. (3.82) ableiten.

fet " Actefr " ds
= = 3.82
Sr,maX 2 . Tsm . AS ( )
Unter Voraussetzung einer mittlere Verbundspannung 7, von der 1,8-fachen Zugfestigkeit ver-
einfacht sich Gl. (3.82) wie folgt, vgl. auch DIN 1045-1.

d
Srmax ~ — (3-83)
’ 3,6 * et
Ag

ct,eff

mit  Peff = 1

Dabei stellt A, ofr die effektive Zugzone dar. Diese beschreibt den in Bewehrungsnahe liegenden
Betonquerschnitt auf den sich der Zugversteifungseffekt beschrankt, (Fischer, 1993). In Model
Code 1990 wird zur Ermittlung der Hohe der effektiven Zugzone folgende Naherungsansatz an-
gegeben.
hegs = 2,5+ (h—d) (3.84)
mit  hee < 300 mm

h —
und heff < ad

Darin bezeichnet x die Druckzonenhéhe im Zustand II. Auf Basis der effektiven Zugzonenhdohe
wird in den nachfolgenden Untersuchungen der mittlere Rissabstand s,,,(6) nach Gl. (3.80) fiir
die obere sowie fiir die unter Bewehrungslage separat abgeschitzt. Damit ladsst sich die Beton-
entfestigung infolge einer Zugbeanspruchung unter Bertcksichtigung der Winkelabweichung
zwischen Bewehrungs- und Hauptzugspannungsrichtung anhand der Spannungs-Dehnungs-
beziehung nach Gl. (3.15) implementieren.

3.4.2.4 Verbundtragverhalten unter zyklischer Beanspruchung

Das Materialverhalten des Verbundwerkstoffes Stahlbeton unter zyklischer Belastung wurde in
relativ wenigen Versuchen genauer untersucht. Glinther (1989) fiihrte Versuche an Stahlbeton-
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proben unter monoton steigender, schwellender Beanspruchung und Dauerzugbelastung durch.
Dabei war festzustellen, dass bei vollstdndiger Entlastung bleibende Verzerrungen zu beobach-
ten sind, siehe Bild 3.28, welche auf die Schadigung und der darausfolgenden Kornverzahnung
des Betons in den Kontaktflachen zuriickzufiihren sind.

’ s A45
. 1000 LW
100 LW

3‘20.00

1

240.00

reiner Stahl

160.00
L

o
¢
2 Versuch Bu= 264 N/mm?
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g;_{ - —- - Idealisierung J;fglsgf
-5 W= 163%
R B85t 420/500 RUS
: |l T T T T T T T T T T T T T T
0.00 .04 n.o8 0.12 0.16 0.20 a.24 6.28
DEHNUNG Il;2
K&rper S$10
Bild 3.28: Spannungs-Dehnungsbeziehung eines Stahlbetonzugstabes unter zyklischer Belastung; Quelle:

Giinther (1989)

Morita, et al. (1979) untersuchten Stahlbetonprobekorper unter zyklischer Zug-Druck-
Wechselbeanspruchung und beobachtete, dass entstandene Risse unter Druckbeanspruchung
wieder vollstindig geschlossen werden konnen. Die dazu notwendige Druckspannung nimmt
mit zunehmender Riss6ffnung nur geringfiligig zu.

Berechnungsansatze zur Erfassung von Be- und Entlastungszustdnden von Stahlbeton geben
unter anderem Kreller (1990), Keysberg (1997) und Model Code 1990 an, siehe Bild 3.29.

M 4 M M a
Mcr T Mcr T Mcr T /’ ,'/ ,'/,"
Addq <
s
K
/,',EE T 'O;S'Mcr
T -Mer

(a) Kreller (1990) (b) Keysberg (1997) (c) Model Code 1990
Bild 3.29: Momenten-Kriimmungsbeziehung von Stahlbeton zur Beriicksichtigung von Be- und Entlas-

tungszustinden nach verschiedenen Ansitzen

Kreller (1990) geht dabei von einer Abnahme der Querschnittssteifigkeit bis zu dem Punkt der
abgeschlossenen Rissbildung aus. Bis dahin verlaufen Be- und Entlastungsvorgange linear durch
den Koordinatenursprung. Dariiber hinaus wird die Steifigkeit beim Eintreten der abgeschlosse-
nen Rissbildung in Ansatz gebracht. Somit kdnnen bleibenden Verzerrungen bei vollstandiger
Entlastung beriicksichtigt werden. Keysberg (1997) fiihrt einen Schnittpunkt im Druckbereich
bei - M., in die Momenten-Krimmungsbeziehung ein. Auf diesen Punkt hin streben - ebenfalls
linear - alle Entlastungs- und Wiederbelastungspfade. Daraus folgt mit zunehmender Rissoff-
nung eine grofer werdende, plastische Verzerrung. In Model Code 1990 wird ein dhnlicher An-
satz vorgeschlagen, der Schnittpunkt wird dabei bei - 0,5 - M. definiert.
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Die in dieser Arbeit verwendeten Materialdefinitionen fiir Stahlbeton unter zyklischer Zugbean-
spruchung lassen sich durch eine getrennte Betrachtung des kombinierten Werkstoffgesetzes
darstellen. Das Entfestigungsverhalten von unbewehrtem Beton gemifd Abschnitt 3.2.1.6 lasst
eine Erfassung der geringen Materialsteifigkeit bei zunehmender Betonentfestigung im Zuge ei-
ner Be- und Entlastung zu. Die Stahlarbeitslinie wird multilinear, elastisch ausgebildet, siehe
Bild 3.30. Plastische Verzerrungen bleiben an dieser Stelle vereinfachend unberiicksichtigt. Die
resultierende Momenten-Kriimmungsbeziehung ist Bild 3.30 zu entnehmen.

Os A My

1,3-0sT
MCI' ]

Bild 3.30: Verwendete (a) Stahl- und (b) Betonarbeitslinie unter zyklischer Zugbeanspruchung; (c) resul-
tierende Momenten-Kriimmungsbeziehung unter Kurzzeitbelastung

3.4.3 Materialverhalten unter Schubbeanspruchung

Bereits unbewehrter Beton ist im gerissenen Zustand in der Lage Schubbeanspruchungen iiber
Kornverzahnungen zu iibertragen. Dabei hiangt die noch vorhandene Schubsteifigkeit deutlich
von der Rissoffnungsweite, der Korngrofie des Zuschlags sowie der Betongiite ab. Versuche zum
Schubtragverhalten von Beton und Stahlbeton im gerissenem Zustand fithrten unter anderem
Fenwick, et al. (1968), Paulay, et al. (1974) und Walraven (1980) durch. Dabei lief3 sich feststel-
len, dass Stahlbetonbauteile zuziigliche Schubsteifigkeitsanteile im gerissenen Zustand infolge
der vorhandenen Bewehrung aufweisen. Diese resultieren aus der Diibelwirkung und aus der
Rissgleitung entgegenwirkenden Komponente der Bewehrungslangskraft. Zusatzlich beteiligt
sich die ungerissene Druckzone weiterhin an der Schubkraftiibertragung. Diese Mechanismen
unterliegen gegenseitigen Wechselwirkungen. So ist die Rissgleitung und die damit verbundene
Aktivierung der Dibelwirkung nicht ohne Rissoffnung moglich. Dieser wirkt jedoch die Langs-
kraftkomponente der Bewehrung entgegen.

Walraven (1980) und Frénay (1990) untersuchten an gerissenen Stahlbetonproben insbe-
sondere die Einflussfaktoren auf die reduzierte Schubsteifigkeit G,¢q. Als entscheidende Grofden
lief3en sich der Bewehrungsgrad sowie die Zunahme der Rissoffnung bestimmen. Die Betonglite,
der Bewehrungsdurchmesser und die Zuschlagskorngrofie zeigten hingegen keine signifikanten
Abhédngigkeiten.

Kolmar (1985) fiihrte zur analytischen Beschreibung der mechanischen Zusammenhdnge
umfangreiche Parameteruntersuchungen durch und leitete daraus einen Abminderungsfaktor
Qreq ab. Dieser Faktor wird haufig als shear retention factor bezeichnet und beschreibt die Ab-
nahme der Schubsteifigkeit G in Abhangigkeit der mittleren Stahldehnung &,,,, wie folgt:

Gred = Qred " G (3-85)
1 Esm
it = ——-] (—) 3.86
mi Ured ) n ) ( )
und &g, in [%o]
— 7045020005 3.87
= AT TG 015 (3.87)
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ps — 0,005

= 10,0 +25-
2 =100+ 254015

(3.88)

Liegt eine Rissbildung in zwei Richtungen vor, so darf der Faktor a,.q ndhrungsweise nach
Gl (3.89) erfasst werden. Dabei sind die Faktoren a; und «, fiir die jeweilige Rissrichtung nach

Gl. (3.86) zu bestimmen.
al : az

Ared = (3.89)

a, +a,

Im Rahmen dieser Arbeit wurde der Berechnungsansatz gemaf3 Gl. (3.85) bis Gl. (3.89) in Ansatz
gebracht, da das in MARC implementierte Rissmodell mit unverdnderlichen, orthogonalen Riss-
ebenen angewandt wurde.

3.4.4  Zweiaxiale Beanspruchung von Stahlbetonscheiben

Versuche an Stahlbetonscheiben unter kombinierter Druck-Querzugbelastung zeigen eine ver-
minderte, einaxiale Druckfestigkeit in Abhingigkeit der Querzugbeanspruchung, siehe Bild 3.31.
Dies wird mit der Aufnahme der Spannungen aus Querzug durch die Bewehrungsstidbe bei Riss-
bildung begriindet. Infolge der Verbundwirkung wird dem Beton senkrecht zur Druckbeanspru-
chung eine Verformung aufgezwungen, welche zur Druckfestigkeitsminderung fiihrt.

[ 110

-G einachsige

!
—— i s : Druckbeanspruchung
GS?C
o—ie £, 1
S“l
&

Druckbeanspruchung
mit aufgezwungener
Querdehnung

Bild 3.31: Betonscheibe mit Querbewehrung unter kombinierter Druck-Querzugbeanspruchung; Quelle:
Sigrist (1995)

Dieses Verhalten wurde unter anderem von Vecchio, et al. (1982, 1986), Schlaich, et al. (1983)
und Kollegger, et al. (1990) experimentell ndher untersucht. Vecchio, et al. (1986) schlagen eine
Abminderung der Zylinderdruckfestigkeit gemafd Gl. (3.90) vor. Unter Berlicksichtigung der
Winkelabweichen zwischen der Bewehrungsrichtung und der Rissnormalen ldsst sich hiermit
die Druckfestigkeitsabminderung in Abhangigkeit vom aktuellen Verzerrungszustand angeben.

fc red 1
red _ <10 3.90
£, 0841705 (3.90)
mit g = & + (&4 — &) - cot? @ (3.91)

Dabei beschreibt &, die Dehnung in der Richtung der Hauptzugspannung und &; die in Richtung
der Hauptdruckspannung. Die Dehnung in Bewehrungsrichtung x gibt &4 an, wobei der Winkel 8
entsprechend Abschnitt 3.4.2.3 definiert ist.

Schlaich, et al. (1983) und Kollegger, et al. (1990) gehen auf der Grundlage eigener Versuche
von einer maximalen Abminderung auf 80 % der einaxialen Druckfestigkeit aus. Die
Abminderung der Druckfestigkeit des gerissenen Stahlbetons in Abhangigkeit der Querzugspan-
nungen nach den Modellvorstellungen von Kollegger, et al. (1990) ist in Bild 3.32 dargestellt.
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- Gb2 np.red
Mg — — e — — — [l
oo p—— — -— g
pred O.BHD
Gy
Lep € 0250z | Mez ol
Ep.red 0.758pz
Bild 3.32: Berechnungsansatz zur Beriicksichtigung der Druckfestigkeitsabminderung bei kombinierter

Druck-Querzugbeanspruchung; Quelle: Mehlhorn (1995)

In den hier betrachteten Untersuchungen wird von Gebrauchslastzustinden ausgegangen, wo-
mit Betonspannungen unterhalb 80 % der einaxialen Druckfestigkeit zu erwarten sind. Des Wei-
teren verweist Pardey (1994) darauf, dass sich infolge vornehmlich auftretenden ,aufseren”
Querzugs ausreichend grofde Rissabstidnde in Abhangigkeit der vorhandenen Stababstidnde ent-
wickeln. Daher stehen gentigend grofde, ungerissene Betonprismen zwischen den Rissen zur
Verfiigung, deren Festigkeit nicht abgemindert werden braucht. Somit kann auf die rechnerische
Abminderung der Stahlbetondruckfestigkeit an dieser Stelle verzichtet werden.

3.4.5 Umschniirungswirkung

Das Umschniiren von Beton durch das Einlegen einer Bewehrung bewirkt eine deutliche Steige-
rung der Betonfestigkeit und -duktilitdt, ohne dass eine relevante Steifigkeitszunahme vor Er-
reichen der Betondruckfestigkeit zu verzeichnen ist. Aus der Verbiigelung quer zur Beanspru-
chungsrichtung resultieren Behinderungen der Querdehnung mit der Folge der Ausbildung ei-
nes dreiaxialen Spannungszustandes im innenliegenden Betonkern. Der Versagensmechanismus
des unbewehrten Betons, welcher durch eine hohe Zunahme der Querdehnungen gekennzeich-
net ist, wird somit unterbunden und eine Festigkeitssteigerung herbeigefiihrt. In Bild 3.33 sind
die Spannungs-Dehnungsbeziehung eines unbewehrten und eines verbiigelten Betons gegen-
iibergestellt. Die Grofde der Umschniirungswirkung ist signifikant abhdngig von dem Beweh-
rungsgehalt, dem Abstand und der Lage der Bewehrungsstidbe (sowohl in Langs- als auch in
Querrichtung) sowie der Querschnittsgeometrie und -grofie.

a
&
r
>

ap

S SR

Bild 3.33: Einfluss der Umschniirungswirkung der Bewehrung auf das Spannungs-Dehnungsverhalten von
Beton; Quelle: Neujahr (1999) (leicht modifiziert)

Wie aus Bild 3.33 ersichtlich wird, beeinflusst die Umschniirungswirkung hauptsachlich den
Nachbruchbereich der Spannungs-Dehnungsbeziehung von Stahlbeton. Aufgrund der untersuch-
ten Gebrauchslasten wird das Uberschreiten der Betondruckfestigkeit nicht erwartet und somit
der Einfluss der Umschniirungswirkung auf das Spannungs-Dehnungsverhalten von Stahlbeton
im Rahmen dieser Arbeit vernachlassigt.
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3.5 Zusammenfassung der implementierten Werkstoffmodelle

Betonmodell:

Zustand I (ungerissen):

Einaxiale Druckfestigkeit:

Einaxiale Zugfestigkeit:

einaxiale Arbeitslinie unter
Druckbeanspruchung:

Einaxiale Arbeitslinie unter
Zugbeanspruchung:

Zweiaxiales Verhalten:

Kriechen:

Schwinden:

Stahlmodell:

Einaxiale Arbeitslinie:

Verbundmodell:

Zugversteifung des Betons:

Schubtragverhalten:

Zeitabhangiges Verhalten:

isotrop, linear elastisch fiir 0,4 - f; eq < 0c < 1,0 ferefr
Sekantenmodul E,,; Querdehnzahl v, = 0,20 = Kkonst.

femred = 0,85 * fem (aus Abschnitt 3.2.2.1)

fetetf(®) = BEl o () - Bect(t) * fem  (aus Abschnitt 3.2.2.2)
nach Bild 3.5 und GI. (3.3)

nach Bild 3.11 und GI. (3.15)
unter Beachtung der spezifischen Bruchenergie nach Gl. (3.12)
und dem mittleren Rissabstand nach Gl. (3.80)

Drucker-Prager-Flief3bedingung (Druck-Druck)
Rankine-Versagenstheorie (Druck-Zug / Zug-Zug)

lineares Kriechen; Produktansatz nach DAfStb, Heft 525 (2003)
Querkriechzahl v.. = v. = 0,20 = konst.
Temperatur T = 20 °C = konst.

Berechnungsansatze fiir autogenes und Trocknungsschwinden
nach DAfStb, Heft 525 (2003) mit T = 20 °C = konst.

linear-elastisch in Richtung des Bewehrungsstabes
mit Elastizititsmodul E; = 200.000 N/mm?

kombiniertes Model aus Stahl- und Betonarbeitslinie, Bild 3.24;
Stahlarbeitslinie unabhingig vom Winkel zwischen der Rissnor-
malen und der Bewehrungsrichtung;

Betonarbeitslinie in Abhdngigkeit des winkelabhéngigen,
mittleren Rissabstand s,.,,(8)

reduzierter Schubmodul G4 im Zustand Il nach Gl. (3.85)
Verbundkriechen nach Gl. (3.66)

Rissbildung im spéten Betonalter durch:

Berechnung der Stahlspannung und -dehnung bei Rissbildung un-

ter Bertlicksichtigung des Kriechens und Schwindens gemaf3 Bild
3.27 sowie eines doppelt bewehrten Betonquerschnittes
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4.1 Allgemeines

Die hier vorgestellten Verformungsberechnungen basieren auf der Finite-Elemente-Methode
(FEM). Auf eine detaillierte Beschreibung der FE-Methode wird an dieser Stelle verzichtet und
auf die zahlreichen Veroéffentlichungen in der Fachliteratur verwiesen, siehe z. B. Zienkiewicz
(1967), Bathe (2002), Knothe, et al. (2008). In den nachfolgenden Abschnitten werden lediglich
die mafdgebenden Berechnungsgrundlagen dargelegt und erdrtert.

Die vorgestellten FE-Berechnungen wurden mit dem Programmsystem MSC.Marc/Mentat
(Version 2005r3) durchgefiihrt. MSC.Marc ist ein universal einsetzbares Finite-Elemente-
Berechnungsprogramm und unter anderem zur Losung von linearen sowie physikalisch und
geometrisch nicht-linearen Probleme der Strukturmechanik geeignet. Neben einer Reihe von
Standardfunktionen kann auf sogenannte Subroutinen zuriickgegriffen werden, die es dem An-
wender ermoglichen individuelle Losungsalgorithmen bzw. Gesetzmafdigkeiten problemorien-
tiert zu implementieren. Im Rahmen dieser Arbeit wurden in FORTRAN 90 Subroutinen pro-
grammiert, um unterschiedliche Materialgesetzmafiigkeiten in den nichtlinearen Finite-
Elemente-Rechnungen mit erfassen zu konnen. Neben der Abbildung des Rissverhaltens von Be-
ton und des Zugversteifungseffektes wurde es ebenfalls notwendig das zeitvariante Betonver-
halten nach Abschnitt 3.2.2 separat zu erfassen.

4.2 Grundlagen der Plattentheorie

Zur Strukturanalyse von Flachentragwerken stehen verschiedene Elementtypen zur Verfligung.
Diese lassen sich im Rahmen der Plattentheorie nach Tabelle 4.1 klassifizieren (Altenbach, et al.
1998). Als Abgrenzungskriterium werden Richtwerte zu dem Verhaltnis aus Durchbiegung und
Plattendicke w/h bzw. dem Verhaltnis aus Plattendicke und kleinerer Stiitzweite h/min(lx, ly)
angegeben. Eine ausfiihrliche Beschreibung der einzelnen Modeltypen ist beispielsweise den
Ausfithrungen von Altenbach, et al. (1998) zu entnehmen.

Tabelle 4.1:  Abgrenzung der Modelbildung von Platten

Plattenmodell w/h  h/min(¢,,¢,)
Membran 25 «1
diinne Platte mit grofier Durchbiegung <5 « 1
(Karman-Modell) >0,2

diinne Platte mit kleiner Durchbiegung, <02 <01
schubstarr (Kirchhoff-Modell) ’ ’
Platte mittlerer Dicke; schubelastisch «1 <02
(Reissner-Mindlin-Model) ’
dicke Platte <1 > 0,2

Die Modellierung der untersuchten Stahlbetonplatten erfolgte mittels diinnen, schubstarren
Schalenelementen auf Basis der Kirchhoff'schen Plattentheorie. Dabei werden neben den oben
genannten Abgrenzungen folgende Annahmen zugrunde gelegt: Der Plattenquerschnitt bleibt im
verformten sowie im unverformten Zustand eben (Bernoulli-Hypothese). Die Platte wird in Di-
ckenrichtung als dehnstarr mit €33 = 0 angenommen, die zugehorigen Gleitungen ergeben sich
ZU Y13 = Y23 = 0. In Plattendickenrichtung ist die Normalspannung o35 sehr klein, womit gilt
033 = 0. Aus Gleichgewichtsgriinden resultiert flir die Schubspannungen ;3 # 0 und g,3 # 0.
Damit y;3 = y,3 = 0 weiterhin gilt, ist der Schubmodul in Plattendickenrichtung mit G — oo an-
zusetzen. Beschrieben wird somit ein ebener Spannungszustand durch oy, 03,01, Die Span-
nungen g3, 0,3, 033 hingegen liefern keinen Anteil zur Formanderungsenergie.
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Der Einfluss der Querkraftverformung bei Stahlbetonbauteilen wurde unter anderem von Mayer
(1967) naher untersucht. Relevante Verformungen infolge Querkraft lassen sich demnach ab ei-
nem Verhaltnis von d/[; = 0,167 fiir ungerissenen Stahlbetonbalken verzeichnen. Fiir gerissene
Stahlbetonbauteile gibt Mayer ein Abgrenzkriterium in Abhdngigkeit der einwirkenden Schub-
spannungen an. Es wird jedoch darauf hingewiesen, dass die Querkraftverformung lediglich bei
gedrungenen Korpern einen signifikanten Einfluss auf die Gesamtverformung besitzt. In den
weiteren Betrachtungen ist aufgrund der untersuchten schlanken Stahlbetonplatten die Verfor-
mung infolge Querkraftbeanspruchung vernachlassigbar.

Die Durchbiegung von Stahlbetonplatten kann im Zustand II - insbesondere bei schwach be-
wehrten Querschnitten - nicht zwangslaufig als kleine Verformung angesehen werden. Die Aus-
wertung der Berechnungsergebnisse aus Abschnitt 6 und 8 zeigt dennoch, dass die hier analy-
sierten Stahlbetonplatten die Bedingungen fiir diinne Platten nach Tabelle 4.1 erfiillen. Das ma-
ximale Verhaltnis aus Plattendurchbiegung und Plattendicke lasst sich hier mit w/h = 0,21 =
0,2 bestimmen. Damit diirfen die Gleichgewichtsbetrachtungen geometrisch linear am
unverformten System erfolgen.

4.3 Stoffgesetz

Zur Berechnung komplexer Stahlbetonstrukturen haben sich bei Anwendung der FE-Methode
geschichtete Elementtypen bewdhrt, da damit ein zufriedenstellender Kompromiss zwischen
Rechenaufwand und Ergebnisgenauigkeit erzielt werden kann. Im Rahmen dieser Arbeit werden
geschichtete 4-Knoten-Schalenelemente mit bilinearer Ansatzfunktion verwendet. Dieser Ele-
menttyp ist standardmaflig im Programm MSC.Marc enthalten und ermdoglicht die separate Er-
fassung von Beton- und Stahlschichten.

Die Idealisierung des Betonquerschnitts erfolgt durch diinne Einzelschichten mit denen ein
zweiaxialer Spannungszustand abgebildet werden kann. Die Bewehrungslagen werden hingegen
separat und flachendquivalent tiber die Bauteilbreite verteilt, siehe Bild 4.1. Dabei entspricht der
Schwerpunkt der Stahllamelle dem der realen, abzubildenden Bewehrungslage. Mit den model-
lierten Stahlschichten wird lediglich der einaxiale Spannungszustand in Langsrichtung der Be-
wehrungsstibe erfasst.

Betonschicht
Stahlschicht

Schalenmittel-
flache

abzubildende Bewehrungsstibe

Bild 4.1: Schichtenmodell (schematisch)

Die durchgefiihrten Finite-Elemente-Rechnungen basieren auf der Schichtverbundanalyse bzw.
der klassischen Laminattheorie. Folgende Annahmen liegen ihr zugrunde: Sowohl die Dicke je-
der Einzelschicht als auch die Summe aller Schichtdicken (Verbundhéhe) sind sehr klein gegen-
iiber den Stiitzweiten. Die Einzelschichten besitzen eine konstante Steifigkeit sowie eine kon-
stante Laminatdicke und weisen einen ebenen Spannungszustand auf. Alle Schichten sind fest
miteinander verbunden, dass heifdt die Verschiebungen und Verzerrungen haben einen stetigen
Verlauf iiber die Querschnittshéhe. Zudem gelten fiir jede Einzelschicht die Annahmen der
Kirchhoff schen Plattentheorie.
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Zur Berechnung von Verbundmodellen sind die Steifigkeitsmatrizen der Einzelschichten zu de-
finieren. Damit sind im Einzelnen die Materialgesetzmafdigkeiten der Schichten, die Schichtwin-
kel, -dicken, -anzahl und deren Abfolge festzulegen.

Der allgemeingiiltige Berechnungsablauf einer Schichtverbundanalyse ergibt sich wie folgt:

— Transformation der Steifigkeitsmatrizen der Einzelschichten in das globale Koor-
dinatensystem Qj — Qy

— Berechnung der Scheibensteifigkeitsmatrix A, Plattensteifigkeitsmatrix D und
Koppelsteifigkeitsmatrix B des Schichtverbundes

— Erstellen und Invertieren der Gesamtsteifigkeitsmatrix des Verbundquerschnittes

— Berechnung der globalen Kriimmungen k und Dehnungen €

— Transformation der Verzerrungen in das lokale Koordinatensystem der Einzel-
schichten

— Berechnung der Spannungen in jeder Einzelschicht.

Auf eine Wiedergabe der einzelnen Zusammenhdnge wird an dieser Stelle verzicht und diesbe-
zliglich auf die detaillierten Ausfiihrungen von Altenbach, et al. (1996), Malmeisters, et al. (1977)
und Reddy (2004) verwiesen. Mit dem verwendeten Elementtyp der geschichteten Schale ist die
Erfassung der Platten- und der Scheibentragwirkung sowie der Koppelbedingungen gegeben.

4.4 Diskretisierungen

Sind im Rahmen einer FE-Analyse nicht-lineare Berechnungen erforderlich, verliert das Super-
positionsgesetz an Giiltigkeit, da die Berechnungsergebnisse abhingig vom Belastungspfad wer-
den. Schifer, et al. (1983) zeigten anhand ihrer Versuche an Stahlbetonplatten einen nicht ver-
nachléssigbaren Einfluss der Belastungsgeschichte auf. Grundsatzlich konnte jedoch festgestellt
werden, dass sich die Plattensteifigkeiten bei Anderung der Beanspruchungskombination der
Steifigkeit unter standig ungiinstig wirkender Beanspruchungskombination annéhert.

In den hier vorgestellten Berechnungen erfolgt somit das Aufbringen der maximalen Last
zum Belastungszeitpunkt t = t; mit anschliefRender Dauerbeanspruchung auf Gebrauchslastni-
veau, siehe auch Abschnitt 6.4. Auf Grundlage dessen darf ndherungsweise von dem Ansatz der
unglinstigen Plattensteifigkeit ausgegangen werden.

Die Durchfithrung nicht-linearer FE-Analysen erfordert zur Gleichgewichtsfindung in der Regel
die Inkrementierung der aufzubringenden Belastung. Mit dieser zeitliche Diskretisierung wird
der Verlauf der Last-Zeitfunktion abschnittsweise in diskrete Zeitpunkte unterteilt und lineari-
siert aufgebracht. Die anzusetzende Lastschrittweite At orientiert sich dabei an der Steifigkeits-
anderung des Gesamtssystems. Eine zu grofd gewahlte Schrittweite fiihrt zu Konvergenzschwie-
rigkeiten. Diese sind insbesondere bei der Berechnung von schwach bewehrten Stahlbetonbau-
teilen zu beobachten, da mit der numerischen Simulation der Rissbildung schlagartige sowie ho-
he Steifigkeitsdnderungen einhergehen.

In den durchgefiihrten Untersuchungen erfolgte das stufenweise Aufbringen der dufieren
Last in Lastschrittweiten von <2 % der Gesamtlast. Fiir diese und geringere Laststufenhohen
gab Pardey (1994) auf der Grundlage von Vergleichsrechnungen eine Ergebnisunabhingigkeit
fiir die Berechnung von Stahlbetonplatten mit einem Bewehrungsgrad p < 0,3 % an.

Der zeitliche Kriech- und Schwindverlauf wurde hingegen unter Anwendung einer adaptiven
Lastschrittkontrolle diskretisiert. Dass heifst, die Diskretisierung erfolgte hier unter Ansatz einer
konstanten Kriechdehnung, um die Abbildung des zeitlichen Verlaufes problembezogen anzu-
passen. Die Verwendung eines konstanten Zeitschrittes ist an dieser Stelle eher unzweckmaf3ig.
Die Linearisierung der abgebildet Zeitfunktion ist in Bild 4.2 idealisiert dargestellt. Mit Angabe

einer unteren Toleranzschranke fiir eine inkrementelle Anderung der Kriechdehnung Asé_kc)r er-

folgt die transiente Kriechanalyse auf Basis des grofdtmoglichen Zeitschrittes. Die Toleranz-
schranke wird mit Ae ., = 5- 107° festgelegt. Das entspricht in etwa 1% der elastische Dehnung
bei einer Spannung von g, = 0,4 - f.
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Bild 4.2: Linearisierte Abbildung der Zeitfunktion von Kriecheffekten, idealisiert

Die Netzadaption - rdumliche Diskretisierung - ist in erster Linie auf die elementabhdngige
Erfassung der Spannungs-Dehnungslinie von Beton unter Zugbeanspruchung ausgerichtet, siehe
Abschnitt 3.2.1.5. Dabei ist zu beriicksichtigen, dass die Modellierung bewehrter Stahlbetonkon-
struktionen die Anpassung der Elementldnge an den mittleren Rissabstand zur Folge haben
muss. Nur so kann sichergestellt werden, dass sich lediglich ein einziger Riss pro Element und
Hauptbeanspruchungsrichtung abgebildet wird. Anderenfalls wird ein zu steifes Bauteilverhal-
ten unterstellt, da jedem weiteren Riss ebenfalls die spezifische Bruchenergie zugewiesen wird,
(De Borst, 1986). Die Einhaltung dieses Kriteriums ist hinsichtlich der Modellierung komplexer
Stahlbetonkonstruktionen insbesondere von Flachentragwerken mit unterschiedlichen Be-
wehrungslagen und -querschnitten kaum zu realisieren und erscheint beziiglich des hohen Mo-
dellierungsaufwandes als nicht zielfiihrend. In den durchgefiihrten Systemanalysen erfolgte die
Berechnung der Spannungs-Dehnungsbeziehung unter Zugbeanspruchung auf der Grundlage
des zu erwartenden, mittleren Rissabstandes separat fiir jeden Bewehrungsquerschnitt und
-lage. Die Elementabmessungen liefden sich den zu erwartenden mittleren Rissabstidnden ledig-
lich anndhern, wobei eine weitgehend gleichmafiige Netzdiskretisierung angestrebt wurde. Die-
se Vorgehensweise wird - unter Verweis auf den Naherungscharakter des Konzepts der ver-
schmierten Rissbildung - als ausreichend genau angesehen.

4.5 Iterationsverfahren

Die Strukturanalyse im Rahmen der Finite-Elemente-Methode basiert auf der Losung des Kraf-
tegleichgewichtes in inkrementellen Zeitschritten, siehe Gl. (4.1). Hierzu wird das Prinzip der vir-
tuellen Verriickung zugrunde gelegt. Der Index i bezeichnet den i-ten Iterationsschritt innerhalb
des betrachteten Inkrement k zum Zeitpunkt ¢ + At.

KO0 L Ay(ik) = ptk) _ fli=1k) (4.1)

Die nicht-lineare Problemstellung bei der Berechnung von Stahlbetonstrukturen ist jedoch nur
noch iterativ 16sbar. Hierzu stehen verschiedene Losungsalgorithmen zur Verfligung, welche un-
ter anderem in der Arbeit von Bathe (2002) umfangreich diskutiert werden. Im Rahmen dieser
Arbeit erfolgt die Anwendung des Full-Newton-Raphson-Verfahrens. Hierbei wird die Steifig-
keitsmatrix K in jedem Iterationsschritt als aktualisierte Tangentensteifigkeit in Ansatz ge-
bracht, vgl. Bild 4.3.
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PA <2k> ..
;A Aus . Losungskurve
' Aus<tk> H : !
D<k> -- -E -------- —————— — - e
pek1> [~ : Au<k> 4>E ------------ l-
u<k-1> u<k =u
Bild 4.3: Inkrementelle Iteration, schrittweise Aktualisierung der Tangentensteifigkeit (Full-Newton-

Raphson); Quelle: Knothe, et al. (2008)

Die Steifigkeitsmatrix wird aus den zuvor beschriebenen Stoffgesetzmafdigkeiten gebildet und
gilt als Eingangsgrofe. Ferner ist der Vektor p®*!, welcher die duferen Lasten im betrachteten
Inkrement beschreibt, am unverformten System gegeben. Der Vektor f{~1k) beinhaltet die inne-
ren Knotenkrifte des vorangegangenen Iterationsschritts. Die Gl. (4.1) stellt das lineare Glei-
chungssystem mit den inkrementellen Knotenverschiebungen Auf*’ als Unbekannte dar. Im ite-
rativen Losungsprozess folgt Au(“¥) aus Gl. (4.2), siehe auch Bild 4.3.

Dabei bezeichnet das erste A die inkrementelle und das zweite A die iterative Verschiebungsan-

derung. Die Gesamtknotenverschiebung u‘**) zum betrachteten Inkrement k ergibt sich ab-
schliefiend gemaf Gl. (4.3).

wlik) = k=1) 4 (i) (4.3)

Da ein Iterationsverfahren keine ,exakten“ Ergebnisse liefert, verbleiben nach jedem Iterations-
schritt Rest- bzw. Fehlerkrafte, sogenannte Residuen. Diese gilt es im Laufe des Iterationspro-
zesses zu minimieren. Zur Beurteilung der Giite der Iterationsergebnisse dienen Konvergenzkri-
terien. Haufig verwendet werden Krafte-, Verschiebungs- und Energiekriterien. Eine Bewertung
dieser Kriterien ist beispielsweise in der Arbeit von Stempniewski, et al. (1996) zu finden. Im
Rahmen dieser Arbeit wurde ein kriftebasierendes Konvergenzkriterium zugrunde gelegt, wel-
ches sowohl auf den Vektor der Normalkrafte F als auch auf den Momentenvektor M Anwen-
dung fand. Dabei erfolgte der Abbruch der Iteration bei Erfiillung der GIn. (4.4) und (4.5).

”Fresidual”oo . (4.4)

”Freaction”oo

IM esiquatll o . (4.5)

”Mreaction ”oo

Die Toleranzschranke & beschreibt darin jeweils das Verhaltnis von den maximalen, absoluten
Wert der Restkrifte bzw. -Momente (Index: residual) zu dem maximalen, absoluten Wert der
Auflagerreaktion (Index: reaction). Stempniewski, et al. (1996) gibt fiir ein kraftebasierendes
Konvergenzkriterium ein Grenzwert von € = 1-1072 an. In der Arbeit von Mehlhorn (1995)
wird bei dieser Groféenordnung hingegen auf eine sehr hohe Ergebnisgenauigkeit verwiesen. In
Rahmen dieser Arbeit werden die oben genannten Toleranzschranken mit e = gy = 2+ 1072
festgelegt. In Abschnitt 7.8.2 wird gezeigt werden, dass damit eine ausreichende Genauigkeit der
Losung erreichbar ist. Vorteilhaft wirkt sich dieser Ansatz insbesondere auf die Reduzierung der
Rechenzeiten der analysierten, komplexen Modelle aus.
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5 Verifikation der Werkstoffmodelle

5.1 Allgemeines

Die Anwendbarkeit der entwickelten und implementierten Materialmodelle sowie die Losungs-
algorithmen des angewandten Programmsystems werden anhand von Verifikationsrechnungen
nachgewiesen. Die Verifikationen basieren auf den numerischen Simulationen von experimen-
tellen Untersuchungen von Stahlbetonbauteilen. Fiir die hier vorgestellten Vergleichsrechnun-
gen werden die Bauteilversuche an Stahlbetonplatten unter Dauerbeanspruchung von Jaccoud,
et al. (1982), Tellenbach (1985) und Mertzsch, et al. (2008) herangezogen. Zur Verifikation des
simulierten Trag- und Verformungsverhaltens von Flachdecken wird besonderes Augenmerk
auf die Nachrechnung der Bauteilversuche an punktgestiitzten Stahlbetonplatten von Guo, et al.
(2002), Jofriet, et al. (1971) und Tellenbach (1985) gelegt. Dariiber hinaus dienen die Verifikati-
onsrechnungen der Beurteilung von Modellunsicherheiten, welche in der Fehleranalyse in Ab-
schnitt 7 Berticksichtigung finden.

5.2 Einachsig gespannte Platten - Versuche von Jaccoud, Favre

Jaccoud, et al. (1982) fiihrten unter anderem Versuche an einachsig gespannten Plattenstreifen
(Versuchsreihe C) zur Beurteilung der Langzeitverformung durch. Diese Versuchreihe wird von
RILEM als Benchmark-Test Nr. 1 zur Verifizierung von Material- und Rechenmodelle fiir Stahlbe-
tonbauteile unter Beriicksichtigung von Langzeiteffekten vorgeschlagen (vgl. Epsion, 1993). Die
Versuchsdurchfiihrung umfasste fiinf Stahlbeton-Plattenstreifen, welche in Geometrie, Beweh-
rungsmenge und -lage identisch waren. Die Plattenquerschnitte wiesen eine einheitliche Breite
von b = 75 cm und Hohe von h = 16 cm auf, siehe Bild 5.1.

5

N
L |

Bild 5.1: Plattenquerschnitt der Versuchsreihe C (Mafde in [mm]); Quelle: Jaccoud, et al. (1982)

Die Biegezugbewehrung (Pos. @) bestand aus fiinf gleichmiaflig verteilten Bewehrungsstiben
mit einen Stabdurchmesser von dg = 12 mm. Als obere Bewehrung (Pos. @) wurden zwei Stab-
stdhle mit d; = 6 mm angeordnet. Die Nutzh6he der oberen, als auch der unteren Bewehrung
betrug d = 13,1 cm. Die Biigelbewehrung (Pos. @) blieb in den Rechenmodellen unberiicksich-
tigt, da sie die Verformungen einachsig gespannter Platten nicht relevant beeinflusst.

Die Materialkennwerte des verwendeten Betons wurden aus Messungen in Nebenversuchen
bei einem Betonalter von 28 bzw. 500 Tagen ermittelt und sind Tabelle 5.1 zu entnehmen.

Tabelle 5.1: Gemessene, mittlere Betonkennwerte der Versuchsreihe C; Quelle: Jaccoud, et al. (1982)

Versuchsplatte {&’7&:&% ];ﬁ';l(nzlﬁ(zi]) f&?l(jli(zi; Ees (2:230,(338@ ‘p(28€ :?38(1)
C11 34,4 2,56 29.000 k. A. k. A.
C12 und C14 32,6 3,06 28.300 0,497 2,50
C13 36,9 2,82 29.200 k. A. k. A.
C15 33,9 2,90 28.700 0,339 2,21
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Die Umweltbedingung werden als konstant angegeben mit einer relativen Luftfeuchte von
RH = 60 % und einer Umgebungstemperatur von T = 20 °C.

P P P} M/M
IE Lz [kN]“ up
(O T T = A
A — 05 C14,C24
o /} 186— 04— c13
— 03— c12,C22
M, 7|
58— 0.2 Cc1
—&-
Durchbiegung
1 B
Bild 5.2: Statisches System (Mafde in [m]) (links), bezogene Lasthohen der Versuchskoérper C (rechts);

Quelle: Jaccoud, et al. (1982)

Das statische System und die Form der Belastung sind Bild 5.2 zu entnehmen. Die Beanspru-
chungen resultierten aus dem Eigengewicht der Versuchsplatten und der variierten Einzellast
P/2. Die einzelnen Belastungsparameter der Versuchsreihe sind in Tabelle 5.2 zusammenge-
fasst. Der Belastungsbeginn erfolgte bei einem Betonalter von 28 Tagen. Die aufgebrachte Dau-
erlast wurde fiir die Versuchsplatte C11 iiber 365 Tage konstant gehalten. Alle weiteren Platten
der Serie wurden 500 Tage belastet.

Die modellhafte Erfassung der Platten erfolgte als Gesamtsystem unter Abbildung der
Querschnittshohe mit 18 Einzelschichten.

Tabelle 5.2: Belastungsparameter der Versuchsreihe C; Quelle: Jaccoud, et al. (1982)

Versuchs- g P M M
platte [kN/m?] [kN] [KNm] M,
C11 T 5,77 6,42 0,2
C12 12,19 9,63 0,3
C13 3,92 18,61 12,84 0,4
C14 25,04 16,05 0,5
C15 L 31,45 19,26 0,6

Die Messergebnisse der Plattendurchbiegung in Feldmitte sind aus Bild 5.3 ersichtlich. Im Ver-
gleich dazu ist der berechnete Zeit-Verformungsverlauf der einzelnen Versuchsplatten gegen-
iibergestellt. Die Versuchsergebnisse zeigen, dass die Platten C12 bis C15 unmittelbar nach dem
Aufbringen der Belastung (t = t;) bereits gerissen sind, siehe auch Bild 5.2. Entsprechend der
Beanspruchungshohe ist die Rissbildung gering bis ausgepragt. Lediglich die Plate C11 ist zu
dem Zeitpunkt t = t, ungerissen, jedoch ist im zeitlichen Verlauf rechnerisch eine beginnende
Entfestigung der unteren Betonschichten festzustellen. Grundsatzlich lassen sich sehr gute
Ubereinstimmungen zwischen Berechnungs- und Messergebnissen verzeichnen. Die maximale
Abweichung zum Zeitpunkt der Beanspruchung t = 0,1 d betragt 16,7 % fiir den Plattenstreifen
C13. Fiir den Endzeitpunkt t = 500 d ergibt sich eine maximale Abweichung von 4,9 % fiir den
Versuchskorper C 15. Auf der Grundlage der Summe der Fehlerquadrate lasst sich der Fehler
iiber die gesamte Beanspruchungsdauer zwischen dem berechneten und gemessenen Zeit-
Verformungsverlauf bestimmen. Fiir die Versuchskorper C11 bis C15 ergibt sich dieser zu 8,9 %;
5,6 %; 5,9 %; 4,0 % und 3,3 %.
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Bild 5.3: Berechnete und gemessene Mittendurchbiegungen, Versuchsreihe C

5.3 Einachsig gespannte Platten - Versuche von Mertzsch, Hammer

Mertzsch, et al. (2008) fiihrten experimentelle Untersuchungen zum Langzeitverformungsver-
halten von einachsig gespannter Stahlbetonplatten sowie bewehrten Stahlfaserbetonplatten
iiber einen Gesamtzeitraum von 41 Monaten durch. Die hier vorgestellte Nachrechnung dieses
Bauteilversuchs beschrankt sich problembezogen auf die untersuchten Stahlbetonplatten.

Die Versuchsdurchfiithrung fand an vier identischen Stahlbetonplatten statt. Diese wiesen ei-
ne Linge von ¢ = 3,20 m sowie einen Querschnitt von b =50 cm und h = 14 cm auf. Eine
Mattenbewehrung R 378 wurde auf der unteren Plattenseite bei einer Betondeckung von
d; = 2,5 cm angeordnet. Damit ergab sich in Plattenldngsrichtung ein Bewehrungsquerschnitt
von Ag; = 2,27 cm? aus vier Bewehrungsstiben mit einem Durchmesser von dg = 8,5 mm und
in Plattenquerrichtung eine Querschnittsflache asq; = 0,79 cm?/m bei einem Stabdurchmesser

von dg = 5 mm und einem gleichméafdigen Stababstidnden von s = 25 cm, siehe Bild 5.4.

T
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Bild 5.4: Versuchsplatte, Bewehrungsanordnung (Maf3e in [cm]); Quelle: Mertzsch, et al. (2008)

Die mafsgebenden Materialkenngréfden wurden in Nebenversuchen bei einem Betonalter von 7
und 28 Tagen ermittelt und sind in Tabelle 5.3 zusammengefasst.

Tabelle 5.3: Ermittelte Betonkennwerte; Quelle: Mertzsch, et al. (2008)

Materialkennwerte nach 7 Tagen nach 28 Tagen
Elastizititsmodul E, 22.681 N/mm? 29.033 N/mm?
Druckfestigkeit f; cupe 17,33 N/mm? 31,30 N/mm?
Biegezugfestigkeit f 2,93 N/mm? 3,44 N/mm?
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Die Betonrezeptur setzte sich aus 300 kg/m® Zement (CEM II/B-S 32,5 R-NA), 918 kg/m?® Sand
(0/2), 371 kg/m? Kies (2/8), 557 kg/m?> Kies (8/16) und 0,9 kg/m?* Betonverfliissiger (ISOLA
BV 1) zusammen. Der Wasser-Zementwert betrug w/z = 0,60. Der mittlere Warmeausdeh-
nungskoeffizient von Beton wurde mit ar.=8,4-10"°K™" und der des Betonstahls mit
ars = 12,5-107° K~* ermittelt. Weiterhin wurden die Klimadaten Luftdruck, relative Luftfeuch-
tigkeit, Platten- und Umgebungstemperatur {iber dem Versuchszeitraum kontinuierlich aufge-
zeichnet. Der zeitliche Verlauf der Bauteiltemperatur wird in Bild 5.6 mit angegeben.

In den hier vorgestellten FE-Simulationen wurde von einer konstanten, mittleren relativen
Luftfeuchtigkeit von RH =42 % und einer Kkonstanten, mittleren Bauteiltemperatur von
T = 20 °C ausgegangen. Eine Beriicksichtigung der unterschiedlichen Warmedehnzahlen von
Beton und Betonstahl erfolgte hier nicht.

Die Belastungen der Platten waren identisch und ergaben sich aus dem Platteneigengewicht
und zwei dquivalenten Einzellasten von F = 3,3 kN. Die Belastungen wurden bei einem Betonal-
ter von 8 Tagen aufgebracht und iliber einen Zeitraum von 756 d konstant gehalten. Anschlie-
3end erfolgte eine Reduzierung der Einzellasten auf F..q4 = 2,4 kN, welche bis zum Zeitpunkt der
vollstindigen Entlastung bei t; = 1183 d weiterhin kontinuierlich einwirkte.

Sowohl das statische System als auch die Punkte der Lasteinleitung sind in Bild 5.5 ersicht-
lich. An dieser Stelle ergab es sich als zweckmassig, die Platten als Gesamtsystem modellhaft zu
erfassen und die Querschnittshéhe mit 18 Einzelschichten abzubilden. Die Berechnung der Plat-
tenverformung erfolgte bis zum Zeitpunkt der Lastreduzierung bei t; = 756 d.

e PP PP PP P PP
&N 1,125 m 0.75m 1,125m A
’E’ 2l il ’Ib
Bild 5.5: Statisches System und Belastung der Versuchsreihe von Mertzsch, et al. (2008)

Die zeitlichen Verldufe der gemessenen und berechneten Plattenmittendurchbiegung sind in
Bild 5.6 gegeniibergestellt. Die dargestellten Messergebnisse resultieren aus der Mittelwertbil-
dung der an den vier identischen Stahlbetonplatten gemessenen Durchbiegungen.
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= 15,0 yd Messwerte (i.M.) | ]| 35 g
5 = FE-Simulation ]l 3
< 10,0 : T 45 =
= Bauteiltemperatur | || 3
£ 50 5 5
= 7 -65 &
0,0 -75
0 100 200 300 400 500 600 700
Belastungsdauer ¢ - £, [d]
Bild 5.6: Berechnete und gemessene Mittendurchbiegungen, Versuche von Mertzsch, et al. (2008)

Im Allgemeinen werden die Verformungen numerisch geringfligig unterschatzt. Zum Zeitpunkt
der Lastreduzierung betrigt die Abweichung zu den Mittelwerten der Messergebnisse 3,2 %.
Uber den betrachteten Zeitraum (t — to =0,1d. 756 d) lasst sich ein Gesamtfehler von 7,7 %
ermitteln. Die mittlere Temperatur des betrachteten Versuchszeitraums betrug T = 16,3 °C bei
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einer maximalen Abweichung von max AT = 11,7 °C. Zu Belastungsbeginn und zum Zeitpunkt
der Entlastung konnte die Bauteiltemperatur mit T(t =¢t,) =153°C und
T(t =756d) = 12,8 °C bestimmt werden.

Wie zuvor erwdhnt wurde in dieser Verifikationsrechnung die Temperaturdnderung nicht
berticksichtigt. Es erscheint jedoch, dass diese unter Betrachtung des Verformungsverlaufs nicht
unerhebliche, tempordre Verformungsianderungen zur Folge haben. Im Gegensatz dazu kann
festgestellt werden, dass sich bei einer Bauteiltemperatur zum betrachteten Zeitpunkt nahe der
Bauteiltemperatur zum Belastungsbeginn im Rahmen iiblicher Temperaturschwankungen gute
Berechnungsergebnisse ohne die Berticksichtigung von Temperatureffekten erzielen lassen.

5.4 Zweiachsig gespannte Platten - Versuche von Jaccoud, Favre

Mit der Versuchsreihe B untersuchten Jaccoud, et al. (1982) das Langzeitverformungsverhalten
von zweiachsig gespannten Stahlbetonplatten. Die Plattenabmessungen betrugen dabei
¥y = ¥y = 4,0 m bei einer Querschnittshéhe von h = 12 cm. Die Platten waren allseitig gelenkig
gelagert, wobei die Ecken mittels Anker gegen Abheben gesichert wurden. Das statische System
ist in Bild 5.7 dargestellt. Die Modellierung der Stahlbetonplatten erfolgte unter der Berticksich-
tigung der Symmetrieeigenschaften. So wurde unter Ansatz der Symmetrierandbedingungen ein
Viertel der Platte numerisch erfasst. Aufgrund der mehrlagigen Bewehrung wurde eine feinere
Unterteilung der Querschnittshohe von insgesamt 28 Einzelschichten gewéhlt.

/q
o —————— 20| I AT |
J y i l 06 6283
| l
| x | S
I — IR E
} ! !l W | 0345+ B1
| 1 Anker pro | '
i/‘Plattenecke |
_________ b <|gk_
a-g+g, Durchbiegung
IR T
= 2
L - 4000 |
f
h=120, h/1-1/33
Bild 5.7: Statisches System und Belastungshdhen der Versuchsreihe B (Mafde in [mm]); Quelle: Jaccoud,

et al. (1982), leicht modifiziert

Die Platten B1 und B2 wiesen eine isotrope Anordnung der unteren Bewehrungslagen auf, wo-
hingegen die Versuchsplatte B3 orthotrop bewehrt war. Der Stababstand der unteren Beweh-
rung betrug in allen Platten 15 cm. Die drei Versuchsplatten wurden zusétzlich in den Ecken mit
einer oberen Drillbewehrung versehen, welche aus neun Stiben mit einem Stabdurchmesser
von dg = 10 mm und einem Stababstand von s = 15 cm bestand. Die Drillbewehrung wurde je-
weils parallel zu den Plattenaufdenkanten eingelegt. Eine Zusammenfassung der Bewehrungspa-
rameter zeigt Tabelle 5.4.

Tabelle 5.4: Bewehrungsparameter der Versuchsreihe B; Quelle: Jaccoud, et al. (1982)

Versuchs- d, d p d, d p
platte [mm] [mm] [%] [mm] [mm] [%]
in x-Richtung in y-Richtung
B1 10 100 0,52 10 90 0,58
B2 10 100 0,52 10 90 0,58
B3 12 99 0,58 8 89 0,38
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Die Belastungen resultierten aus dem Platteneigengewicht von g = 2,94 kN/m? und der zusitz-
lich aufgebrachten, gleichméigRig verteilten Last p, welche mit p = 7,907 kN/m? bei der Platte
B1 und mitp = 15,814 kN/m? bei den Versuchsplatten B2 und B3 angordnet wurden. Die Las-
ten wurden bei einem Betonalter von t, = 14 d aufgebracht und iiber einen Zeitraum von einem

Jahr konstant gehalten.
Die Betonkennwerte dieser Versuchsreihe zum Zeitpunkt des Belastungsbeginns sind aus
Tabelle 5.5 ersichtlich.

Tabelle 5.5: Ermittelte Betonkennwerte fiir die Versuchsreihe B; Quelle: Jaccoud, et al. (1982)

Versuchsplatte {&7;};&% {ﬁ;’é}rﬁg}) ﬁ\cll}'r(rll;(zli Fes (1?(-)2'579(1) (p(13fi : :];79(1)
B1 35,8 3,16 28.390 0,457 2,65
B2 39,9 3,16 29.720 0,388 2,56
B3 35,1 2,84 25.930 0,456 2,43

Die Messergebnisse der Langzeitverformungen in Plattenmitte sind in Bild 5.8 den berechneten
Plattendurchbiegungen gegeniibergestellt. Die Platte B1 weist nur eine geringe Rissbildung auf.
Der Fehler des berechneten Verformungs-Zeitverlaufes ergibt sich hier zu 11,2 % bei niedrigen,
absoluten Abweichungen von wenigen Millimetern. Der Verformungsverlauf der gleichartig be-
lasteten, jedoch unterschiedlich bewehrten Platten B2 und B3 ist hingegen durch eine ausge-
pragte Rissbildung gekennzeichnet. Die isotrop bewehrte Platte B2 kann mit einem Fehler der
gesamten Verformungskurve von 2,8 % numerisch sehr gut erfasst werden. Die berechnete
Durchbiegung der orthotrop bewehrten Platte B3 wird im Gegensatz dazu iiberschétzt. Der Feh-
ler des berechneten Durchbiegungsverlaufes lasst sich mit 14,1 % bestimmen, wobei zum End-
zeitpunkt ¢ = 365 d die Abweichung 9,6 % betragt.
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,E. 50,0 - ¢ Messung B1
E 450 A Messung B2 an
< 400 H ] Mess.ung B? - //’ L5
% 3cq | —— FE-Simulation —T—"
= ! __”:—’:: ﬁ
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<
£ 15,0 B3
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0,0 - f T

0,1 1,0 10,0 100,0 1000,0
Belastungsdauer ¢ - ¢, [d]
Bild 5.8: Berechnete und gemessene Mittendurchbiegungen, Versuchsreihe B

Grundsatzlich lasst sich eine gute Ubereinstimmung zwischen den Ergebnissen der numerischen
Untersuchungen sowie den Messergebnissen fiir zweiaxial gespannte Stahlbetonplatten unter
einer konstanten Dauerlast festhalten.

5.5 Zweiachsig gespannte Platten - Versuche von Tellenbach

Tellenbach (1985) untersuchte ebenfalls experimentell das Trag- und Verformungsverhalten
zweiachsig gespannter Stahlbetonplatten unter konstanter Dauerbeanspruchung (Versuchsrei-
he D). Diese Versuchsreihe wurde als Benchmark-Test Nr. 5 vorgeschlagen, vgl. (Epsion, 1993).
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Die Versuchsdurchfithrung umfasste zwei allseitig gelenkig gelagerte Platten sowie eine punkt-
gestiitzte Einfeldplatte. Der Versuchsaufbau ist sowohl in der Arbeit von Tellenbach (1985) als
auch von Jaccoud, et al. (1982) dargestellt. Untersucht wurden quadratische Stahlbetonplatten
mit einer Seitenldnge von 3,00 m und einer Stiitzweite von 2,70 m. Die Querschnittshohe betrug
jeweils h = 11,0 cm. Die unteren Bewehrungslagen bestanden in allen drei Platten aus einer
orthogonalen Bewehrung. In den Platten D1 und D3 wurde die Bewehrung parallel zu den Plat-
tenaufdenkanten, in der Platte D2 diagonal verlaufend angeordnet, siehe Bild 5.9.

D1 D2 D3
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{ | = 2760 L
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Bild 5.9: Statisches System, Geometrie und Lage der unteren Bewehrung der Versuchsreihe D (Mafie in

[mm]); Quelle: Tellenbach (1985)

Zusatzlich wurde in den liniengelagerten Platten D1 und D2 eine obere Drillbewehrung einge-
bracht. Diese ergab sich fiir die Platte D1 aus sieben Bewehrungsstiben mit einer Linge von
1,15 m je Bewehrungsrichtung und Plattenecke. Die Drillbewehrung der Platte D2 bestand ledig-
lich aus sechs Staben je Ecke. Die Stablidnge betrug hierbei fiir zwei Stdbe 1,40 m. Die weiteren
vier Bewehrungseisen wiesen eine Lange von 1,10 m auf. Alle Stdbe der Drillbewehrung verlie-
fen in Platte D2 aus der Plattenecke in Richtung Plattenmitte. Der Stababstand wurde in allen
Lagen mit s =15cm festgelegt. Ebenfalls einheitlich wurde der Stabdurchmesser mit
ds = 10 mm gewadhlt. Die Nutzhohe der dufleren Bewehrungslagen wurde mit dy = 9,5 cm und
die der inneren Bewehrungslagen mit dy, = 8,5 cm festgelegt.

Die Belastung resultiert aus der Platteneigenlast von g = 2,70 kN/m? sowie einer gleichma-
Rig verteilten Zusatzlast. Diese wurde durch 16 symmetrisch angeordneten Einzellasten reali-
siert und wird als Flichenlast von g; = 23,93 kN/m? fiir die Platte D1 und D2 und von
g, = 6,18 kN/m? fiir die Platte D3 angegeben. Daraus folgte eine Gesamtlast je Platte von unge-
fahr 40 % der rechnerischen Bruchlast (g + g; = 0,4 - p,) auf Basis der Bruchlinientheorie.

Nach einer Aushartezeit von 14 Tagen erfolgte das Ausschalen der Versuchsplatten. Zu die-
sem Zeitpunkt wurden die Platten bereits durch ihr Eigengewicht belastet. Nach einer weiteren
Woche wurde die oben genannte Zusatzlast aufgebracht. Das Betonalter beim Aufbringen der
Gesamtlast betrug t, = 21 d fiir die Platten D1 und D3 sowie t, = 22 d fiir die Platte D2. Uber
einen Zeitraum von zwei Jahren wurde die Belastung fiir die Platten D1 und D3 konstant gehal-
ten. Der Versuch an der Platte D2 wurde hingegen nach einer Belastungsdauer von 469 Tagen
abgebrochen. Die gemessenen, mittleren Betonkennwerte sind Tabelle 5.6 zu entnehmen.

Tabelle 5.6: Ermittelte Betonkennwerte fiir die Versuchsreihe D; Quelle: Tellenbach (1985)

Versuchsplatte {&“}gﬁgi f[‘lfl?g::zi]) [ilc /(1111(112)] £s(2 [1(30'0';5 1d) o2 1? ']75 1d)
D1 30,7 2,55 31.500 0,424 2,44
D2 24,1 2,17 26.230 0,422% 2,657
D3 29,5 2,92 30.970 0,406 2,58

*) gilt fiir £.5(21d, 490d) bzw. ¢(21d,490d)
80



5 Verifikation der Werkstoffmodelle
5.6 Punktgestitzte Platte — Versuch von Jofriet, McNeice

Die Versuchsdurchfiihrung erfolgte unter klimatisierten Laborbedingungen, wobei die relative
Luftfeuchtigkeit RH = 65 % + 10 % und die Raumtemperatur T = 19 °C + 1 °C betrug.

Bei der Modellierung der Versuchsplatten wurde die zweifache Plattensymmetrie ausgenutzt.
Eine Querschnittseinteilung in 25 Einzelschichten erwies sich hier als zweckmafig.

In Bild 5.10 sind die im Versuch gemessenen sowie die berechneten Plattenmittendurch-
biegungen vergleichend gegeniibergestellt. Alle drei Platten weisen zum Endzeitpunkt eine aus-
gepragte Rissbildung auf. Aufgrund des statischen Systems zeigt die punktgestiitzte Platte D3
erwartungsgemafd hohere Verformungswerte bei gleicher, bezogener Beanspruchungshéhe. Des
Weiteren lasst sich feststellen, dass die Platte D2 mit schiefwinklig verlegter Bewehrung gegen-
tiber der identisch belasteten Platte D1 geringere Verformungen aufweist. Anzumerken ist hier,
dass die Betonkennwerte der Platte D2 deutlich unter denen der Platte D1 liegen.

35,0 B

— ¢ Messung D1
E 30,0 771 A Messung D2 ot 1]
= 250 4 O Messung D3 O
E,, ' —— FE-Simulation . :’D
=] L
50 20,0 - i// L
E 15,0 ~ o _— O ’O'C.CH:)
N i i—’”’ oq | g RRAL T
= L <o LT
"g 10’0 l A —— __/
£ X . |
= 5,0

0,0

0,01 0,10 1,00 10,00 100,00 1000,00
Dauer der Gesamtbeanspruchung (g+q;) t - ¢, [d]
Bild 5.10: Berechnete und gemessene Mittendurchbiegungen, Versuchsreihe D

Die Abweichungen des berechneten Verformungsverlaufes gegeniiber den Messergebnissen
lasst sich fiir die Platten D1 bis D3 mit 10,7 %, 15,7 % und 6,6 % beziffern. Der Fehler zum End-
zeitpunkt betragt fiir die Platten D1 und D3 weniger als 1 %, wohingegen die Verformungen der
Platte D2 um ca. 9 % unterschitzt werden. Die punktgestiitzte Platte D3 kann iiber den gesam-
ten Betrachtungszeitraum numerisch sehr gut erfasst werden, lediglich die liniengelagerten Plat-
ten D1 und D2 weisen im zeitlichen Verlauf gréfiere Abweichungen auf. Jedoch ist an dieser Stel-
le festzuhalten, dass mit dem verwendeten Rechen- und Materialmodell das Trag- und Verfor-
mungsverhalten unterschiedlicher Bewehrungsrichtungen tendenziell richtig erfasst wird. Im
Allgemeinen weisen die numerisch ermittelten Plattendurchbiegungen bei dieser Versuchsnach-
rechnung zu geringe Werte auf. Die auftretenden Abweichungen liegen jedoch in den iiblichen
Fehlerbereichen fiir Versuchsnachrechnungen von Stahlbetonstrukturen.

5.6 Punktgestiitzte Platte - Versuch von Jofriet, McNeice

Jofriet/McNeice fiihrten bereits 1967 experimentelle und numerische Untersuchungen an einer
punktférmig gelagerten Stahlbeton-Quadratplatte unter zentrischer Einzellast durch (vgl. Jofriet,
et al, 1971; McNeice, 1968). Die relevanten System- und Materialparameter lassen sich wie folgt
wiedergeben, siehe auch Bild 5.11: Die Stlitzweite betrug 91,44 cm bei einer Querschnittshohe
von 4,45 cm. Die Bewehrung wurde parallel zu den Plattenaufienkanten verlegt und wies in bei-
den Richtungen einen Querschnitt von agy, = ag, = 3,78 cm?/m auf, woraus ein Bewehrungs-

grad von p = 0,85 % resultierte. Die Nutzhéhe der unteren Bewehrungslage betrug 3,33 cm.
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5.6 Punktgestitzte Platte — Versuch von Jofriet, McNeice
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2, = a, = 3.78 [cm2/m]

| 914

Bild 5.11: System und Bewehrung der punktgestiitzten Platten (Mafde in [cm]) - Versuch von Jofriet, et al.
(1971); Quelle: Bockhold (2005)

Aus Tabelle 5.7 sind die Materialparameter zu entnehmen. Den Berechnungen wurde ein Grof3t-
korndurchmesser des Zuschlagstoffes von d, n,,x = 8 mm zugrunde gelegt.

Tabelle 5.7: Ermittelte Materialkennwerte; Quelle: Jofriet, et al. (1971)

Beton Stahl
fe = 37,9 N/mm? fy = 345,4 N/mm?
for = 2,9 N/mm? E, = 199.946 N/mm?
E. = 28.613 N/mm? gy = 11,7 %o

Zur numerischen Untersuchung wurde ein Viertel der Stahlbetonplatte unter Beriicksichtigung
der Symmetrierandbedingungen ausmodelliert, wobei sich die Unterteilung der Querschnitts-
hohe mittels 10 Schichten realisieren liefs. Die Diskretisierung des FE-Modells erfolgte mit
14 x 14 Elementen in Anlehnung an den zu erwartenden, mittleren Rissabstand.

Bild 5.12 zeigt die Last-Verschiebungskurve der experimentellen Messung im Vergleich zu
den numerischen Berechnungsergebnissen. Die Messungen der Plattendurchbiegung erfolgten
ca. 76 mm von der Plattenmitte entfernt.

16,0
£ 140
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4
3 100 e
E 8,0 e T - <o Messung - -
v 60 iy o= Eigene FE-Simulation
= )
=] — — —- (Bockhold, 2005
£ 40 v ( ) —
= — - —-(Noh, 2001)
2 20 )| - (Pélling, 2001)
2 0,0 1

0,0 2,0 4,0 6,0 8,0 10,0
Plattenverschiebung w, im Messpunkt [mm]
Bild 5.12: Berechnete und gemessene Mittendurchbiegungen, Versuch von Jofriet, et al. (1971)

Generell lisst sich eine sehr gute Ubereinstimmung der Berechnungsergebnisse des eigenen
Modellierungsansatzes mit den Versuchsergebnissen erkennen. Exemplarisch sind Ergebnisse
jingerer, numerischer Untersuchungen von (Noh, 2001), (P6lling, 2001) und (Bockhold, 2005)
in Bild 5.12. vergleichend gegeniibergestellt. Dabei ist anzumerken, dass in den Untersuchungen
die verwendeten Materialparameter sowie die Netzdiskretisierung teilweise variieren. Es ist zu
erkennen, dass fiir jede Lasthéhe die Ergebnisse der eigenen FE-Simulation sehr gute Uberein-
stimmungen mit den Messergebnissen des Plattenversuchs liefern. Der Fehler des berechneten
Last-Verformungsverlaufes gegentiber den experimentellen Messungen betragt lediglich 4,9 %.
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5.7 Punktgestiitzte Platten - Versuche von Gilbert, Guo

Umfangreiche experimentelle Untersuchungen zum Langzeitverformungsverhalten von punkt-
gestiitzten Stahlbetonplatten beschreiben Gilbert/Guo in ihren Arbeiten (vgl. Guo, et al., 2002;
Gilbert, et al., 2005). Die dargelegten Versuche beinhalten Untersuchungen an insgesamt sieben
punktgestiitzte Plattensysteme (S1 bis S7) bestehend aus 2 x 2 Plattenfeldern. Dabei wurden die
Betondruckfestigkeit, die Plattendicke, der Bewehrungsgrad, die Lagerungs- und Umweltbedin-
gungen, der Belastungsgrad und -verlauf und die Beanspruchungsdauer variiert. Die Geometrie-
und die Bewehrungsparameter der untersuchten Stahlbetonplatten zeigt Bild 5.13.
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Bild 5.13: Geometrie, Bewehrung der Versuchsplatten (Mafde in [mm]); Quelle: Guo, et al. (2002)

Die Abmessungen des Plattensystems wurden mit £, X ¢, = 7,20 m X 6,20 m gewdhlt, wobei
die Spannweite jedes einzelnen Plattenfelds jeweils 3,00 m betrug. An zwei gegeniiberliegenden
Plattenseiten wurde eine Auskragung mit 60,0 cm Lange angeordnet. Die verbleibenden zwei
Plattenseiten schlossen mit der Aufdenkante der Stahlbetonstiitzen ab. Gelagert wurden die Plat-
ten auf 1,25 m lange Stahlbetonstiitzen, welche einen Querschnitt von 20,0 cm x 20,0 cm aufwie-
sen. Der Deckenanschluss der Stiitzen wurde biegesteif hergestellt, wobei die Lagerung am Stiit-
zenfuss zwischen gelenkig gelagert und biegesteif eingespannt variierte. Die Deckenplatten wie-
sen eine Querschnittshohe von 90 mm bzw. 100 mm auf. Die Betondeckung betrug auf der unte-
ren und auf der oberen Plattenseite 8 mm. In dieser Versuchsreihe wurden zwei Bewehrungs-
anordnungen ndher untersucht: reinforcement layout I und II.

In den hier durchgefiihrten Versuchsnachrechnungen wurde sich auf vier Plattensysteme (S4
bis S7) beschrédnkt. Die Modellierung der Flachdecken erfolgte unter Ausnutzung der Doppel-
symmetrie der Versuchsplatten. Die Stiitzenlagerung wurde als linear-elastische Flachenbettung
auf der Grundlage der in Abschnitt 6.6.1 getroffenen Modellannahmen idealisiert. Die Hohe der
Versuchsplatten wurde mit 36 Einzelschichten erfasst.
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Die Belastung der Platten resultierten aus der Platteneigenlast g sowie einer gleichmafdig ver-
teilten, zusatzlichen Auflast q. Der Belastungsbeginn erfolgte bei einem Betonalter von 14 bzw.
15 Tagen, wobei die Platten S6 und S7 einer konstanten Dauerlast bis zu einem Alter von 508
Tagen unterlagen. Die Beanspruchungen der Platten S4 und S5 endet bei einem Betonalter von
776 bzw. 747 Tagen. Die Belastungshohe sowie die Last-Zeitfunktion der einzelnen Plattensys-
teme zeigt Bild 5.14. Dabei ist erkennbar, dass die Platte S5 durch eine hohe kurzzeitige Last
zum Zeitpunkt des Belastungsbeginns belastet wurde. Diese wurde bereits 12 Stunden nach der
Erstbelastung wieder reduziert. Die relevanten Versuchsparameter sind in Tabelle 5.8 zusam-
mengefasst.

q [kN/m?] Platte S4 q [kN/m?] Platte S6
8,39 i
526 T
Betonalter Betonalter
'15 776 (t-to) [d] 14 508 (t-ts) [d]
q [kN/mz] Platte S5 q [kN/mz] Platte S7
8,39 t
557 +
2,16 1 Betonalter Betonalter
"1415 776 (t-to) [d] 14 508 (t-to) [d]

Bild 5.14: Belastungsgeschichte der untersuchten Platten

Tabelle 5.8: Eingangsparameter der untersuchten Plattensysteme; Quelle: Guo, et al. (2002)

Maximale  Betonalter  Betonalter
Versuchs- Plattendicke Bewehrungs- Stiitzenfuf3- Dauerlast beiBelast- beiBelast-

platte h [mm] anordnung lagerung gtq ungsbeginn  ungsende
[N/mm?] to [d] te, [d]
S4 90 I eingespannt 8,39 15 776
S5 90 [ eingespannt 2,16 14 747
S6 90 11 gelenkig 5,26 14 508
S7 90 11 eingespannt 5,55 14 508

Die Materialkennwerte fiir die verwendeten Beton- und Stahlsorten wurde in Nebenversuchen
messtechnisch ermittelt. Fir den Betonstahl lieffen sich ein Elastizititsmodul von
E, = 219.000 N/mm?, eine FlieRspannung von fy = 650 N/mm? und eine Bruchspannung von
fu = 730 N/mm? bestimmen. Die Betonkennwerte gibt Tabelle 5.9 wieder, dabei wurde fiir die
S4 und S5 einerseits sowie filir die Platten S6 und S7 andererseits jeweils eine identische Beton-
mischung verwendet. Als Zuschlagstoffe wurden Fein- und Grobsand sowie Kies bis 10 mm
Grofdtkorn bestehend aus gebrochenen Flusskies bzw. Basalt mit angegeben. Infolgedessen
erfolgten die Verifikationsrechnungen mit ein Grundwert der Bruchenergie von
Gro = 0,030 Nmm/mm?. Die angesetzten, zentrischen Zugfestigkeiten basieren in Abhingigkeit
der jeweiligen Betondruckfestigkeit auf Gl. (3.5).

Tabelle 5.9: Gemessene Betonkennwerte der Versuchsreihe; Quelle: Guo, et al. (2002)

Materialparameter Platte S4 und S5 Platte S6 und S7
14-Tage-Wert 60-Tage-Wert 14-Tage-Wert 28-Tage-Wert
feeyr [N/mm?] 19,94 28,78 15,37 20,85
E. [N/mm?] 22.000 23,15 19.030 21.670
fetn [N/mm?] k. A. k. A. 2,37 2,68
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Die Schwinddehnung des Betons der Versuchsplatten S4 und S5 Dbetrug
€.s(14d,776d) = 0,780 %o und die der Platten S6 und S7 &.5(14d,405d) = 0,565 %o bzw.
€.s(14d,508d) = 0,512 %o. Die Kriechzahlen der Platten S4, S5 ergaben sich zu
¢(14d,776d) = 3,60 und die der Versuchsplatten S6, S7 zu ¢(14d,405d) = 2,59.
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Bild 5.15: Berechnete und gemessene Mittendurchbiegungen, Versuche von Guo, et al. (2002)

Die Messergebnisse der experimentell ermittelten Plattendurchbiegungen in Feldmitte sind den
Berechnungsergebnissen in Bild 5.15 gegeniibergestellt. Alle Platten wiesen zum Endzeitpunkt
eine erkennbare Rissbildung auf, welche entsprechend der Beanspruchungshéhe gering bis aus-
gepragt war. Mit der Gegentiberstellung der Ergebnisse sind im frithen Betonalter mafdige Ab-
weichungen zwischen den Versuchen und den Berechnungen erkennbar. Dies kann einerseits
mit Abweichungen im zeitlichen Verlauf der Betonzugfestigkeit begriindet werden. Andererseits
ist anzumerken, dass die gemessenen Schwind- und Kriechgréfien in (Guo, et al,, 2002) teilweise
erhebliche Streuungen aufweisen und temporar von den Werten des gewahlten Berechnungsan-
satzes abweichen. Zum Endzeitpunkt lief3 sich jedoch fiir alle untersuchten Platten eine sehr gu-
te Ubereinstimmung feststellen. Die Abweichungen betrugen hierbei 0,2 % (Platte S7) bis 7,4 %
(Platte S4). Die Fehler des berechneten Zeit-Verformungsverlaufes beziiglich der gemessenen
Werte ergaben sich fiir die Platte S4 bis S7 mit 9,4 %; 8,1 %; 5,6 %; 9,0 %.

5.8 Zusammenfassung

Zur Uberpriifung der Richtigkeit der angewendeten Lésungsmethode wurden Verifikationsrech-
nungen durchgefiihrt, die auf numerische Simulationen von Bauteilversuchen basieren. Pro-
blembezogen wurden hier Langzeit- und Kurzzeit-Deformationsversuche an ein- und zweiachsig
gespannten Stahlbetonplatten sowie punktgestiitzten Stahlbetonplatten herangezogen. Generell
zeigen die Berechnungsergebnisse eine sehr gute bis gute Ubereinstimmung mit den experimen-
tell ermittelten Versuchsergebnissen. Dabei ist festzuhalten, dass die hier erzielten, maximalen
Abweichungen von bis zu 15,7 % (Platte D2) in den iiblichen Bereichen wirklichkeitsnaher Ver-
formungsvorhersagen von Stahlbetonbauteilen liegen.

Damit lasst sich feststellen, dass mit den verwendeten Stoffgesetzen das Verformungsverhal-
ten von Stahlbetonbauteilen im Gebrauchslastbereich bei Kurzzeit- und Dauerbeanspruchung
realititsnah beschrieben werden kann. Das in Abschnitt 3 abgeleitete Materialmodell und des-
sen numerische Umsetzung kann demzufolge zur Losung der hier gestellten Problemstellung als
geeignet angesehen werden. Es ist jedoch anzumerken, dass die hier erzielten Genauigkeiten nur
moglich sind, wenn sowohl die relevanten Materialkenngroéfien als auch die Umweltbedingun-
gen im Untersuchungszeitraum bekannt sind. In der Baupraxis ist dies in der Regel nicht der
Fall, was wiederum eine hohere Streuung der berechneten Verformungswerte erwarten lasst.
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6.1 Allgemeines

Die nachfolgenden Untersuchungen zum Trag- und Verformungsverhalten von punktgestiitzten
Stahlbetondecken basieren auf nicht-linearen Finite-Elemente-Rechnungen. Dazu werden in die-
sem Kapitel die getroffenen Berechnungs- und Modellierungsannahmen naher erldutert und ab-
gegrenzt. Grundsatzlich beziehen sich die weiteren numerischen Analysen auf schlaff bewehrte
Flachdecken mit gleichmafdig angeordneten Plattenfeldern. Wobei zugrunde gelegt wird, dass
samtliche Horizontallasten durch gebdudeaussteifende Bauteile aufgenommen werden. Die Be-
rechnungen erfolgen somit ausschliefdlich mit lotrechten Lasten. Eine in der Praxis notwendige
Gebaudeaussteifung bleibt in den Berechnungsmodellen unberiicksichtigt. Dariiber hinaus wer-
den nur Flachdecken ohne Deckeniiberhéhungen und ohne Platteniiberstinde betrachtet. Im
Abschnitt 7.6.4 wird der vernachldssigbare Einfluss von Platteniiberstinden auf die Deckenfeld-
durchbiegung verdeutlicht.

6.2 Geometrische Randbedingungen

Das Ausgangssystem der numerischen Analysen besteht aus 3 x 3 Deckenfeldern und weist so-
mit ein Innenfeld sowie Rand- und Eckfelder auf, siehe Bild 6.1. Darin gekennzeichnet sind die
geometrischen Randbedingungen der einzelnen Deckenfelder, die Achsmafe £, und ¢y sowie die
Plattenquerschnittshohe h. Im Folgenden wird stets ein biegesteifer Stiitzenanschluss an die De-
ckenplatte angenommen, so dass das Achsmaf} ¢, sowie ¢y der effektiven Lange, also der Sys-
temstiitzweite nach DIN 1045-1, Abs. 7.3.1, entspricht.
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Bild 6.1: Systemskizze der analysierten Flachdecken mit 3 x 3 Deckenfeldern
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6.3 Materialparameter

Zur realitatsnahen Verformungsberechnung von punktgestiitzten Stahlbetondecken gilt es, die
Materialparameter des Betons und der anzuordnenden Bewehrung moglichst praxisnah zu er-
fassen. Demnach werden entsprechend den Ausfithrungen der DIN 1045-1 bzw. den vorange-
gangen Erlduterungen des Abschnitts 3.2 die Betonkenngréfien als Mittelwerte in Ansatz ge-
bracht. Die anzuordnende Bewehrungsmenge wird auf der Grundlage von Stahlbetonbemessun-
gen sowie erforderlichen, konstruktiven Durchbildungen im Vorfeld der nicht-linearen System-
analysen festgelegt.

Punktgestiitzte Stahlbetondecken weisen in der Regel auf der oberen und unteren Plattenseite
kreuzweise verlaufende Bewehrungslagen auf, wobei Bewehrungsrichtungen parallel zum Plat-
tenrand angestrebt werden. Entsprechend der DIN 1045-1 sind neben der rechnerisch erforder-
lichen Feld- und Stitzbewehrung, ebenfalls eine Stiitzbewehrung zur Aufnahme der Mindest-
momente sowie eine Abreiflbewehrung auf der unteren Plattenseite {iber den Lasteinleitungs-
querschnitt zwingend anzusetzen. Auflerdem ist es erforderlich, die hohen Drillbeanspruchun-
gen im Stiitzenbereich mit der angeordneten Bewehrung aufzunehmen. Ferner ist konstruktiv
der Ansatz von einer mindestens 20-prozentigen Querbewehrung in Bezug auf die Bewehrung in
Haupttragrichtung und die Anordnung einer Mindestbewehrung in der Zugzone zur Sicherstel-
lung eines duktilen Bauteilverhaltens zu berticksichtigen. Freie Plattenrander sind dartiber hin-
aus mittels Steckbiigel zu bewehren und im Stiitzenbereich ist eine teilweise nicht unerhebliche
Querkraft- bzw. Durchstanzbewehrung anzuordnen. Weiterhin sind die Angaben der DIN 4102-
4 zum konstruktiven Bewehren der Stiitzstreifen von Flachdecken zu bertiicksichtigen, um den
Anforderungen des Brandschutzes zu geniigen. Ausfiihrliche und praxisnahe Bemessungsbei-
spiele hierzu geben unter anderem Avak (2002) und Litzner (2003) an.

Die vorangegangenen Ausfithrungen lassen erkennen, dass die Bewehrungsfiithrung bei Flachde-
ckenkonstruktionen komplex ist und eine Vielzahl von Anforderungen Bertiicksichtigung finden
miissen. Im Rahmen dieser Arbeit wird es jedoch angestrebt, eine mdglichst einheitliche und
einfache Bewehrungsanordnung in den Finite-Elemente-Modellen zu implementieren, um um-
fassende Variantenrechnungen durchfiihren zu kénnen. Dahingegen soll dennoch den Anforde-
rungen der technischen Regelwerke entsprochen werden, um einen moglichst nahen Praxisbe-
zug zu gewdahrleisten. Im Rahmen dieser Untersuchungen wurden daher die Bewehrungspara-
meter anhand von ca. 400 normkonformen Stahlbetonbemessungen (geméafd DIN 1045-1) abge-
leitet. Dabei wurden die rechnerisch notwendigen Bewehrungsmengen im Grenzzustand der
Tragfahigkeit mittels des Finite-Elemente-Programms InfoCAD ermittelt und auf Grundlage des-
sen und unter Beriicksichtigung der konstruktiven Durchbildung die Stabdurchmesser,
-abstdnde und -lagen festgelegt. Die gewahlte Bewehrungsfiihrung ist in allgemeiner Form als
Bewehrungsplan in Anhang B dargestellt. Weiterhin wird dort auf den jeweiligen Normenbezug
verwiesen.

Unbertcksichtigt blieben in den Bemessungen sowohl eine Beschrankung der Rissbreiten als
auch eine Erfassung einer Brandbeanspruchung nach DIN 4102-22. Ebenfalls fand die modell-
hafte Implementierung einer Durchstanz- bzw. Querkraftbewehrung als auch die Untersuchung
deren technischer Ausfiihrbarkeit im Rahmen dieser Arbeit keine Beriicksichtigung. Querkraft-
bewehrungen, beispielsweise in Biigelform, wirken sich mit Hinblick auf eine Umschniirungs-
wirkung positiv auf das Verformungsverhalten von Betonbauteilen aus. Im Bereich von Ge-
brauchslasten ist ihr Einfluss auf die Bauteildurchbiegung jedoch als vernachlassigbar gering zu
bewerten.

Des Weiteren wird der Einfluss der Ubergreifungslingen der Biegezugbewehrung hier nicht
explizit erfasst. Es wird unterstellt, dass im Bereich eines UbergreifungsstoRes der hohere Be-
wehrungsquerschnitt sich positiv auf das Verformungsverhalten auswirkt und eine Vernachlas-
sigung jeweils zu den ungiinstigeren Verformungswerten fiihrt.
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6.4 Lastannahmen

6.4.1 Einzellastfalle

Die durchgefithrten numerischen Untersuchungen beschrinken sich auf Flachdeckensysteme
des tliblichen Hochbaus. Dementsprechend werden die Lastannahmen nach DIN 1055 zugrunde
gelegt. Beriicksichtigt werden dabei sowohl die stindigen Einwirkungen aus Eigenlast nach
DIN 1055-1 (2002-06) als auch die verdnderlichen Einwirkungen aus vorwiegend ruhenden
Nutzlasten gemafs DIN 1055-3 (2006-03).

Der Lastfall Eigenlast gy ; beriicksichtigt die Eigenlast der Stahlbetonplatte. Vereinfacht wird
hierbei die Wichte von Stahlbeton mit y = 25,0 kN/m?> geméf} DIN 1055-1 zugrunde gelegt.

Der Lastfall Ausbaulast gy, beinhaltet die stindigen Lasten aus Fussbéden, abgehangten
Decken sowie Gebdudeausriistungen. Die Beanspruchungshéhe wurde als obere Grenze und
damit auf der sicheren Seite liegend mit gy, = 2,0 kN/m? angesetzt.

Die Hohe der anzusetzenden Verkehrslast gy, folgt entsprechend DIN 1055-3 aus der Art der
Nutzung, siehe Tabelle 6.1. Im Rahmen der vergleichenden Untersuchungen wird sowohl eine
Nutzlast der Kategorie B mit 2,0 kN/m? als unterer Wert der BeanspruchungsgréfRe als auch ei-
ne Nutzlast der Kategorien C-D mit 5,0 kN/m? als oberer Wert der Verkehrslast im {iblichen
Hochbau in Ansatz gebracht. Dabei ist bei Nutzlasten kleiner als 5,0 kN/m? ein Trennwandzu-
schlag von mindestens 0,8 kN/m? mit in Rechnung zu stellen.

Tabelle 6.1: Zusammenfassung moglicher Verkehrslasten auf Deckenplatten nach DIN 1055-3

. Flachenlast
Kategorie Nutzungsart i [kN/m?]
Spitzbdden,
A Wohn- und Aufenthaltsrdume 1,0-2.0
B Biiro- und Arbeitsflichen 2,0-5,0
C Versammlungsrdaume 3,0-5,0
D Verkaufsraume 2,0-5,0
Fabriken, Werkstatten, Lagerraume,
E Flachen mit erheblich Menschenan- 50-7,59
sammlungen
*) anzusetzende Mindestwerte
Die betrachteten Lastfille der Nutzlasten ergeben sich damit zu:
1.) Lastfall Geringe Nutzlast: min g, = 2,0 kN/m? + 0,8 kN/m? = 2,8 kN/m?

2.) Lastfall Hohe Nutzlast: max q = 5,0 kN/m?

Der Ansatz einer Verkehrslast der Kategorie E mit Belastungen gréfRer als 5,0 kN/m? erscheint
zur Erreichung der abschlieffenden Zielstellung dieser Arbeit - die Ableitung eines
Biegeschlankheitkriteriums fiir Flachdecken - als nicht zweckmaf3ig. Die in Tabelle 6.1. darge-
stellten Werte der Kategorie E stellen lediglich Mindestwerte dar und kénnen in der Baupraxis
durchaus hohere Beanspruchungen annehmen. Daher ist es in diesem Fall vorzuziehen die zu-
lassigen Verformungen durch eine direkte Berechnung nachzuweisen.

6.4.2 Lastfallkombinationen

Die anzusetzenden Einwirkungskombinationen ergeben sich aus der Kombination der Einzel-
lastfélle, wobei die oben genannten Verkehrslasten getrennt betrachtet werden. Die mafigebli-
chen Lastfallkombinationen lauten somit:
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1.) Lastfallkombination 1: Eigenlast gy ; €@ Ausbaulast gy, @ Geringe Nutzlast min gy
2.) Lastfallkombination 2: Eigenlast gy ; @ Ausbaulast gy, @ Hohe Nutzlast max gy

Die Kombination der Einzellastfélle regelt die DIN 1055-100 (2001-03), wobei in den Grenzzu-
stand der Tragfahigkeit und in den Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit zu unterscheiden
ist. Die Bemessung der Stahlbetonplatten erfolgt im Grenzzustand der Tragfihigkeit unter Be-
ricksichtigung feldweise aufgebrachter Verkehrslasten und der Einwirkungskombination einer
stdndigen und voriibergehenden Bemessungssituation nach Gl. (6.1).

Eq=E Z Y6 9k D Vo1 ki D Z YQi* Yo,i qkj (6.1)

j=z1 i>1

Die zugehorigen Werte der Teilsicherheitsfaktoren y sowie der Kombinationsfaktoren 1 sind
der DIN 1055-100 zu entnehmen.

Nach DIN 1045-1 und DIN 1055-100 ist die Berechnung und Begrenzung von Bauteilverformun-
gen im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit durchzufiihren. Dabei werden die Bean-
spruchungskombinationen nach Gl. (6.2) und Gl. (6.3) mafdgeblich. Entsprechend DIN 1055-100
ergibt sich unter Vernachldssigung der Einwirkungen aus Vorspannung der Bemessungswert
der Beanspruchung Ej fiir die quasi-stdndige Kombination mit:

Ed,perm =E Z Ik @ z Y2 ki (6.2)

j=1 i21

Der Bemessungswert der seltenen Einwirkungskombination folgt aus:

Egqrare = E Z Ixj D qx1 D Z Yo, * ki (6.3)

j=1 i>1

Beziiglich Gl. (6.2) ist zur Berticksichtigung von quasi-standig wirkenden Verkehrslasten der An-
teil der veranderlichen Last gy stets mit dem Kombinationsbeiwert ¥, ; nach DIN 1055-100, Ta-
belle A.2 abzumindern. Demnach ist fiir Nutzlasten der Kategorie A und B der Beiwert i, ; = 0,3
anzusetzen, fiir die Kategorie C und D gilt ¢, ; = 0,6. Fiir eine seltene Beanspruchung entfallt die
Anwendung des Kombinationsbeiwertes, da nachfolgend lediglich eine veranderliche Gréfie in
Ansatz - die Nutzlast - gebracht wird.

Besonders schwierig gestaltet sich bei der realititsnahen Vorhersage der Langzeitverformungen
von Stahlbetonbauteilen die wirklichkeitsnahe Beschreibung des zu erwartenden Last-Zeitver-
laufs. Vereinfachend diirfen - gemafd DIN 1045-1 und DIN-EN-1992-1-1 - Verformungsberech-
nungen auf der Grundlage einer quasi-stindigen Beanspruchungskombination erfolgen. Dabei
gibt der quasi-standige Wert der verdanderlichen Einwirkung den zeitlichen Mittelwert an, wel-
cher mit einer Haufigkeit von 50 % unter- bzw. iiberschritten wird (vgl. DIN 1055-100). Somit
ist zu beachten, dass durch den Ansatz eines zeitlichen Mittelwertes das Auftreten von
Extremwerten (seltene Einwirkungen) nicht ausgeschlossen werden kann. Eine seltene Einwir-
kungskombination ist dagegen definiert als diejenige Einwirkung, welche mit einer Wahrschein-
lichkeit von 98 % innerhalb eines Jahres nicht liberschritten wird bzw. nicht mehr als einmal in
50 Jahren iiberschritten bzw. erreicht wird. Aufgrund der Beanspruchungshéhen bewirken sel-
tene Beanspruchungen in der Regel eine deutliche Abnahme der Bauteilsteifigkeit infolge Riss-
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bildung und koénnen sich somit nachhaltig auf die Langzeitverformung von Stahlbetonbauteilen
auswirken.

Zum Ansatz der unterschiedlichen Einwirkungskombinationen existieren in der Fachliteratur
verschiedene Auffassungen. Mertzsch (2003) fiihrte Uberlegungen zum Ansatz einwirkender
Beanspruchungskombinationen beziiglich der Hohe und der zeitlichen Entwicklung der Beton-
zugfestigkeiten durch und leitete daraus zwei unterschiedliche Berechnungsansitze ab. Dem-
nach diirfen die Langzeitverformungen unter Ansatz einer quasi-stindigen Beanspruchungs-
kombination berechnet werden, wenn entweder eine reduzierte Querschnittssteifigkeit auf der
Grundlage der seltenen Beanspruchungskombination und der 28-Tage-Zugfestigkeit in Ansatz
gebracht oder aber eine abgeminderte Betonzugfestigkeit zugrunde gelegt wird.

Im Probabilistic Model Code (JCSS; 2003) werden hingegen probabilistische Verfahren und
Modelle vorgestellt, die Angaben zur Lastwechselrate, stindig und intermittierend wirkende
Lastanteilen sowie Parameterstreuungen enthalten. Eine Implementierung dieser Lastmodelle
fiihrt in der Regel zu einem enormen Anstieg der Berechnungsdurchginge, da zahlreiche Last-
kombinationen zu beriicksichtigen sind. Daher sind diese eher fiir numerische Untersuchungen
von Einzelbauteilen geeignet.

Hausmann (2007) fiihrte auf der Grundlage des JCSS (2003) probabilistische Verformungs-
untersuchungen an einfeldrigen Spannbetontrdger durch und analysierte verschiedene Last-
Zeit-Verlaufe unter Berlicksichtigung der Streuung von Materialkennwerten und unter Ansatz
einer abgeminderten, zeitlich konstanten Betonzugfestigkeit. Daraus lief3en sich vereinfachend
Aquivalenzlasten ableiten, welche zu identischen Kriechverformungen bzw. zu identischen Ext-
rem- und Momentanwerten der Bauteilverformung fiihrten. Dabei wird es dennoch notwendig
wiederholte Berechnungen an einzelnen Systemen durchzufiithren, um die maximale bzw. rele-
vante Plattenverformung zu ermitteln.

Im Rahmen dieser Untersuchungen werden daher auf der Grundlage deterministischer Analysen
folgende Berechnungsannahmen zugrunde gelegt: Uber den gesamten Betrachtungszeitraum
wird eine konstant wirkende, quasi-stindige Beanspruchung geméafs DIN 1055-100 in Ansatz
gebracht. In diesem Zusammenhang wird ndherungsweise angenommen, dass die zeitliche Ver-
teilung der Nutzlast auf das rdumliche System iibertragen werden kann. So dass von einer
gleichmafligen, iiber alle Deckenfelder verteilten, veranderlichen Einwirkung ausgegangen wird.
Eine Berticksichtigung der seltenen Beanspruchung erfolgt zum Zeitpunkt der Lastaufbringung
bei t = t; = 28 d. Zusétzlich wird in den Berechnungen eine zeitlich veranderlichen Betonzug-
festigkeit nach Abschnitt 3.2.2.2 beriicksichtigt. Damit gilt zum Zeitpunkt der seltenen Einwir-
kung feteff = fetm- ES wird zusatzlich angenommen, dass die seltenen Beanspruchungen kurzzei-
tig einwirken und somit keinen signifikanten Anteil an den Kriechverformungen liefern.

6.5 Modellierung der Systemeigenschaften

Die numerische Umsetzung und Diskretisierung der betrachteten Flachdecken wurde bereits in
Abschnitt 4 beschrieben, daher soll an dieser Stelle lediglich auf die zu erfassenden Randbedin-
gungen der Parameteruntersuchung hinsichtlich ihrer Systemeigenschaften eingegangen wer-
den. Wie bereits erwédhnt, liefsen sich die Stahlbetonplatten durch geschichtete Schalenelemente
in den Finite-Elemente-Modellen idealisieren. Dazu wurde es notwendig, die zuvor ermittelten
Bewehrungsparameter zu implementieren. Diesbeziiglich wurden die Finite-Elemente-Modelle
in 16 Bereiche unterschiedlicher Bewehrungsquerschnitte aufgeteilt und die individuelle Be-
wehrungslage und —querschnittsfliche mit angepasster Schichtenfolge erfasst. Dies erfolgte auf-
grund der Vielzahl der zu untersuchenden Modelle mittels eines selbst entwickelten
Implementierungsaglorithmusses mit dessen Hilfe sich die Schichtenmodelle aus den Bemes-
sungsvorgaben interaktiv erstellen lief3en.

Die Grofde der analysierten Systeme variiert vor allem in Abhdngigkeit der Stiitzweiten. Im Rah-
men dieser Arbeit wurden Modelle mit 24.000 bis 170.000 Freiheitsgraden berechnet. Aufgrund
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der komplexen Materialmodellierung und den hohen Anforderungen an die Netzfeinheit sowie
den Konvergenzkriterien waren zur Berechnung von Einzelmodellen mehrere Tage Rechenzeit
notwendig. Um die angestrebten Variantenrechnungen trotz zur Verfiigung stehender Mehrpro-
zessoren-Rechner im vertretbaren zeitlichen Rahmen realisieren zu konnen, wurde es notwen-
dig die Doppelsymmetrie der untersuchten Flachdeckensysteme auszunutzen und lediglich ein
Deckenviertel zu berechnen. Bild 6.2 zeigt beispielhaft ein Finite-Element-Modell unter Ausnut-
zung der zweiachsigen Symmetrie mit den Bereichen unterschiedlich geschichteter Schalenele-
mente in Analogie zu den Bewehrungsplanen in Anhang B.
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Bild 6.2: Prinzipielle FE-Modellierung der analysierten Stahlbeton-Flachdecken unter Ansatz von Sym-

metrie-Randbedingungen

6.6 Untersuchungen zur Modellierung der Auflagerungsbedingungen

6.6.1  Stiitzen ohne Stiitzenkopfverstirkung

Zur ldealisierung der Plattenlagerung auf Stiitzen ohne Stiitzenkopfverstarkung stehen ver-
schiedene Moglichkeiten der Finite-Elemente-Modellierung zur Verfiigung, siehe unter anderem
Wegner (1978), Ramm, et al. (1985), Meleka (1995), Cramer (1999), Rombach (2000), Werkle
(2000, 2008). Nachfolgend werden signifikante Modellierungskonzepte herausgestellt und mit
Blick auf die sich hier ergebenden Problemstellung kurz erértert. Vorab ist jedoch anzumerken,
dass die Schnittgrofden auf der Grundlage der Plattentheorie im Stiitzenbereich nicht exakt be-
stimmt werden konnen, da im Auflagerbereich ein ausgepragter dreidimensionaler Spannungs-
zustand vorherrscht. Dies zeigte unter anderem Rombach (2000) anhand von Vergleichsrech-
nungen an dreidimensionalen Volumenmodellen. In der Bemessungspraxis haben sich jedoch
Stiitzenidealisierungen im Zuge der Plattentheorie als ausreichend genau bewahrt, so dass ins-
besondere im Hinblick auf den Rechenaufwand hierauf zuriickgegriffen wird. Eine Ubersicht
iiber mogliche Modellierungsvarianten gibt Bild 6.3.

Die einfachste Form der Stiitzenmodellierung besteht in der Punktlagerung. Diese kann unver-
schieblich oder elastisch gebettet umgesetzt werden, siehe Bild 6.3 a). Hinreichend bekannt ist
dabei das Problem der singuldren Schnittgrofien im Auflagerpunkt im Rahmen der Plattentheo-
rie nach Kirchoff bzw. Reissner. Infolge der Singularitit ist zur Beriicksichtigung der Stiitzenbie-
gesteifigkeit die Anordnung einer einzelnen Drehfeder nicht zuldssig. Die Stiitzenmodellierung
als Punktlager findet in der Praxis aufgrund der einfachen Handhabung jedoch haufig Anwen-
dung und ist unter bestimmten Voraussetzungen durchaus als geeignet anzusehen.
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unverschieblich elastisch unverschieblich eingespannt  c)elastische
a) Punktlagerung b) starre Lagerung Flachenbettung

* h_ﬁ-ﬁ 113t Jl }

I S
unverschieblich elastisch/federnd ) Stiitzenschnittgréfien f) Dreidimensionales
d) starrer Stiitzenkopf (Lagrange-Parameter) Volumenmodell
Bild 6.3: Modellierungsansitze zur Beschreibung punktférmiger Lagerungen; Quelle: (Werkle, 2008),
leicht modifiziert

Erfolgt die Ermittlung des Anschnittsmomentes am Ort des Stiitzenrandes, so lassen sich fir
schlanke Stiitzen bg, /¢ < 0,10 sinnvolle Bemessungsmomente ermitteln. Dies zeigen unter an-
derem Vergleichsrechnungen von Ramm, et al. (1985) und Rombach (2000). Eine Integration
der Momentenflache liber der Stiitze liefert hier ebenfalls bemessungsrelevante Stiitzmomente.
Im Allgemeinen sollte dabei die Netzdiskretisierung aufgrund des singuldren Verhaltens nicht zu
klein gewahlt werden. Eine elementtypenabhdngige Netzdiskretisierung von einem Element je
Stiitzenquerschnittsviertel ist fiir linear-elastische Schnittgréfdenermittlungen meist zielfiihrend.
Bei genaueren numerischen Untersuchungen von Deckenfeldverformungen - insbesondere bei
der Beriicksichtigung physikalischer Nichtlinearititen - ist eine punktférmige Lagerung in nur
einem Knoten jedoch als ungeeignet anzusehen. Es kdnnen weder die Bettungsbreiten noch die
notwendigerweise zu berticksichtigende Biegesteifigkeit der anschliefdenden Stiitze erfasst wer-
den. Dariiber hinaus fiihren die auftretenden Singularitdten mit unter zu erheblichen Konver-
genzschwierigkeiten.

Das Auftreten singularer Gréfien kann unter Ansatz einer elastischen Flichenbettung im Stiit-
zenkopfbereich der Platte [Bild 6.3 c)] vermieden werden. Eine Verfeinerung des Finite-
Elemente-Netzes im Bereich der Bettung ist hier sinnvoll. In Abhdngigkeit des Elementtyps soll-
ten wenigstens vier Elemente zur Beschreibung der Bettungsfliche verwendet werden. Die Bet-
tungsziffer ¢ kann sowohl aus der Stiitzenlangssteifigkeit als auch aus der Stiitzenbiegesteifig-
keit bestimmt werden. Die Bettungsziffer c, infolge der Vertikalsteifigkeit der Stiitze resultiert
aus Gl. (6.4).
Ec,St

C, = 7. (6.4)

Unter Berticksichtigung der Stiitzenbiegesteifigkeit ergibt sich die Bettungsziffer c,, fir eine ge-

lenkige Lagerung der Stiitze aus Gl. (6.5) und fiir eine Einspannung am Stiitzenfuf3punkt aus
Gl (6.6) (vgl. Rombach, 2000; Werkle, 2000, 2008).

E

Ccp=3 -2 (6.5)
st
E

Cp =4 -2 (6.6)
st
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Fir den allgemeinen Fall kann die Bettungsziffer c, mit Gl. (6.7) beschrieben werden, worin @
den Einspanngrad am Stiitzenfuf3 definiert. Dabei gilt 0 < @ < 1.

Ec,St

o =0CB+®)-
¢ st

6.7)

Schlieflen zwei Stiitzen - aus dem Unter- und Obergeschoss - in einem Punkt an die Deckenplat-
te an, so kann die hohere Bettungssteifigkeit durch die Addition der Bettungsmodule der Einzel-
stiitzen erfasst werden.

Die Schnittkraftermittlung erfolgt in der Finite-Elemente-Rechnung im Allgemeinen bezogen
auf die Plattenmittelfliche, womit die Bettungsziffern ebenfalls hierauf zu beziehen sind. Nach
Bild 6.4 ergibt sich die Einwirkungsflache der Stiitzenbettung in Hohe der Plattenmittelflache
aus dem Ansatz eines Lastausbreitungswinkels von 45°.

Draufsicht: Schnitt A - A:
1 1 = bE,St o

s . — , Y
i Stiitzenquerschnitt | P T . h
: I : | | A
! = | ! .
I I | ' Plattenmittel- Lastausbrei-
Vo ==lrrr == 3 tung von 45°
4 : [ o fdche | bs |8
] ] i
! A 7_ 1A !
i Einwirkungsflache i
] ]

Bild 6.4: Einwirkungsfliche der Auflagerung punktgestiitzter Platten

Die Gleichungen (6.4) und (6.7) sind somit mit dem Verhéltnis der zugehorigen Querschnitts-
kennwerten zu erweitern. Unter Ansatz der Stiitzen-Vertikalsteifigkeit folgt mit dem Verhaltnis
der Stiitzenquerschnittsfliche und der Einwirkungsflache Gl. (6.8). Unter Beriicksichtigung der
Stiitzen-Biegesteifigkeit ist das Verhaltnis der Flachenmomente 2. Grades der Stiitzflachen in
Ansatz zu bringen, siehe Gl. (6.9).

Ecst Ast
= oSt st 6.8
CZ ‘€St AB ( )
E I;
Cp=(3+d) -2 1 (6.9)
st ILip

Der Index i gibt dabei das Tragheitsmoment in den Hauptspannungsrichtungen der Platte im
Bereich des Stiitzenquerschnittes an. Die Richtungen der Hauptspannungen kénnen im Rahmen
nicht-linearer Finite-Elemente-Rechnungen jedoch variieren. Da nicht-rotationssymmetrische
Stiitzenquerschnitte richtungsabhéngige Querschnittskennwerte aufweisen, miissen streng ge-
nommen die Hauptspannungen im Stiitzenbereich der Platte im Vorfeld einer Rechnung bekannt
sein oder aber die Bettungszahl ist im Laufe einer Rechnung iterativ anzupassen. Eine weitere
Schwiche dieses Modellierungsansatzes liegt in der Inkonsistenz bei der Ermittlung der Bet-
tungsziffer. Diese lasst sich lediglich getrennt bestimmen entweder fiir die Stiitzenvertikalsteif-
igkeit oder fiir die Stiitzenbiegesteifigkeit. Problembezogen wird an dieser Stelle haufig der An-
satz der Stiitzenbiegesteifigkeit dem Vorrang gewahrt.

Vorteilhaft wirkt sich hingegen die einfache Erfassung der realen Stiitzweite durch die flachi-
ge Stiitzenidealisierung aus. Dieser Modellierungsansatz ist generell als robust anzusehen und in
den Finite-Elemente-Modellen leicht zu implementieren, wodurch er sich insbesondere fiir
nicht-lineare Analysen eignet.
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Die Modellierung einer starren Lagerung nach Bild 6.3 b) wird von Ramm, et al. (1985) fiir
Stlitzen mit einer Abmessung von bg; /¢ > 0,2 vorgeschlagen. In Bezug auf die angeschlossene
Platte handelt es sich hierbei um sehr steife und dicke Stiitzen. Eine Auswertung der Schnittkraf-
te ist lediglich am Stiitzenrand gegeben. Fiir Verformungsberechnungen ist die mogliche Erfas-
sung der Bettungsbreite hier als positiv zu bewerten.

Ebenfalls besteht die Moglichkeit der Auflageridealisierung in der Modellierung einer punkt-
formigen Lagerung eines starren Stiitzenkopfes, siehe Bild 6.3 d). Diese kann unverschieblich
oder elastisch gebettet im Starrkdérperschwerpunkt erfolgen. Bei diesem Modellierungskonzept
ist neben der Ausbildung der Bettungsfliche die Abbildung der Stiitzenbiegesteifigkeit durch
Ansatz einer Drehfeder gegeben. Anzumerken ist jedoch, dass die Biegemomente im Bereich des
Starrkorpers konstant verlaufen und im Anschlussbereich der Deckenplatte erhebliche Storun-
gen der Schnittgrofden infolge der stark unterschiedlichen Elementsteifigkeiten auftreten kon-
nen. Dies beeinflusst das Konvergenzverhalten bei nicht-linearen Strukturanalysen negativ.

Cramer (1999) schlagt zur Modellierung der Stiitzung die Beriicksichtigung der Stiitzenschnitt-
grofden als Nebenbedingung bei der Formulierung der Finiten-Plattenelemente vor, siehe Bild
6.3 e). Dabei gilt es den quadratischen Fehler zwischen dem linearen Verschiebungsverlauf in
der Stiitze und den Verschiebungsansatzfunktionen der Plattenelemente zu minimieren. Eine
konsistente Modellierung der Stiitzen ist damit fiir zweidimensionale Deckenmodelle méglich.
Im Bereich der physikalisch nicht-linearen Berechnung bleiben allerdings Fragen zur korrekten
Erfassung der Lagrange-Parameter hinsichtlich Rissbildung und Betonkriechen offen.

Eine exakte Modellierung des Stiitzenanschlusses stellt ein dreidimensionales Volumenmo-
dell [Bild 6.3 f)] dar. Dabei werden Deckenplatte und Stiitze rdumlich und beziiglich ihrer Steif-
igkeiten korrekt erfassen. Aufderdem ist die Abbildung eines dreidimensionalen Spannungszu-
standes moglich. Im Gegensatz dazu ist die Modellierung sowie die Berechnung dieser Modelle
dufderst zeitintensiv und es bedarf der Formulierung eines dreidimensionalen Stoffgesetzes.
Hinsichtlich nicht-linearer Strukturanalysen ist diese Modellierungsform aufgrund des enormen
Rechenaufwandes eher fiir Detailbetrachtung und fiir tiberschaubare Tragsysteme geeignet.

Zur konsistenten Modellierung von Stiitzen stellt Werkle (2000) ein Koppelfedermodell vor.
Dabei wird die Stiitze durch einen eindimensionalen Stab idealisiert, an dessen Endknoten die
Elementknoten der Bettungsfliche (Einwirkungsfliche) der Platte arbeitsdquivalent gekoppelt
sind. Damit kann sowohl die Stiitzenldngssteifigkeit als auch die Biegesteifigkeit der Stiitze unter
Vermeidung von Singularitiaten bertcksichtigt werden. Die von Werkle (2000) getatigten Ver-
gleichsrechnungen zeigen eine gute Ubereinstimmung zwischen den Ergebnissen des Koppelfe-
dermodells und der Stiitzenmodellierung mittels elastischer Flaichenbettung. Dabei wird darauf
hingewiesen, dass dies fiir Eck- und Randstiitzen nur zutrifft, wenn die Ermittlung der Bettungs-
zahl auf der Grundlage der Stiitzenbiegesteifigkeit erfolgt. Nachteilig ist die etwas aufwendigere
Implementierung des Koppelfedermodells zu bewerten, da die Steifigkeiten der Koppelfedern
fiir jeden Elementknoten angepasst werden miissen.

In dieser Arbeit wird zur Idealisierung der Plattenlagerung auf Stiitzen ohne Stiitzenkopfver-
starkung dem Modellierungskonzept der elastisch, flachig gebetteten Platte dem Vorrang gege-
ben. Ausgegangen wird dabei von einer zeitlich konstanten Stiitzensteifigkeit.

6.6.2  Stiitzen mit Stiitzenkopfverstirkung

Zur Modellierung von Stiitzen mit Stiitzenkopfverstarkung sind auf der Grundlage der vorange-
gangenen Modellierungskonzepte weitere Betrachtungen notwendig. Haufig werden zur linear-
elastischen Schnittkraftermittlung im Rahmen der Finite-Elemente-Analyse Stiitzenkopfverstar-
kungen durch exzentrisch angeordnete Elemente mit erh6hter Dicke abgebildet. Die punkt-
formige Plattenlagerung kann nach den vorangegangenen Ausfiihrungen als starre oder gebette-
te Punktlagerung oder mittels elastischer Flachenbettung im Bereich des Stiitzenquerschnittes
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erfolgen. Fiir nicht-lineare Verformungsanalysen erscheint dieser Naherungsansatz jedoch als zu
grob, da insbesondere hohe Stiitzenkdpfe durch die Modellierung mit Plattenelementen nicht
korrekt abgebildet werden kénnen, vgl. Abschnitt 4.2.

Im Gegensatz dazu besteht bei der Abbildung einer konstanten Deckenplattenh6he die Moglich-
keit der elastischen Bettung der Einwirkungsfldche der Stiitzenkopfverstirkung. Der An-
satz einer lber die Stiitzbreite konstanten Flachenbettung ist hingegen hier nicht mehr zielfiih-
rend, da dann auf der Grundlage von Gl. (6.9) unter Beriicksichtigung der Stlitzenbiegesteifigkeit
eine realitdtsferne Abminderung der Bettungszahl c,, resultiert. Weiterhin wird der Bettungs-
modul aufRerhalb des Stiitzenquerschnitts insbesondere durch die Ausbildung des Stiitzenkopfes
und dem daraus resultierenden Lastabtrag bestimmt. Ein variabler Bettungsmodul in Bezug auf
den Abstand des Schwerpunkts des Stiitzenquerschnitts ermdéglicht das naherungsweise Erfas-
sen dieser Tragwirkung. Jedoch ist die Gréf3e als auch der Verlauf der Bettungsziffer insbeson-
dere bei nicht-linearen Analysen kaum realitdtsnah abzuschatzen.

In exakter Form kann mit einem dreidimensionalen Volumenmodell der Anschluss einer
Stiitzenkopfverstarkung beschrieben werden. Wie in Abschnitt 6.6.1 ausgefiihrt, ist die raumli-
che Ausmodellierung sowie die Erfassung der einzelnen Bauteilsteifigkeiten in korrekter Weise
moglich. Die Nachteile liegen auch hier in dem erh6hten Modellierungs- und Rechenaufwand.

Da die vorgestellten Modellierungsansatze zur Beschreibung eines verstarkten Stiitzenkopfan-
schlusses beziiglich nicht-linearer Strukturanalysen in verschiedener Hinsicht unbefriedigend
sind, wurde im Rahmen dieser Arbeit ein eigenes, gemischtes Modellierungskonzept entwi-
ckelt. Dieses weist dieselbe Qualitit der angewandten Stiitzenmodellierung ohne Stiitzenkopf-
verstarkung auf und gewdahrleistet somit die direkte Vergleichbarkeit der Berechnungsergebnis-
se. Das Modellierungskonzept besteht aus der Beschreibung der Deckenplatte mittels zwei-
dimensionalen geschichteten Schalenelementen und der Idealisierung der Stiitzenkopfverstar-
kung durch dreidimensionale Volumenelemente. Dabei wird der Stiitzenanschluss an die model-
lierte Stiitzenkopfverstarkung durch eine elastische Flachenbettung erzielt. Die Koppelung
zwischen den Platten- und Volumenelementen erfolgt mittels Vertraglichkeitsbedingungen, sie-
he Bild 6.5. Der Vorteil dieser Modellierungsvariante liegt in der Beibehaltung der Modellie-
rungsform der Deckenplatte und der elastischen Lagerung bei einer realititsnahen Abbildung
der Stiitzenkopfsteifigkeit. Dariiber hinaus kann mit Blick auf die Minimierung der Rechenzeit
auf eine dreidimensionale Abbildung der gesamten Stiitze verzichtet werden.

geschichtete Schalen-
elemente
(Deckenplatte)

Koppelbedingungen

Volumenelemente
(Stiitzenkopf)

elastische
Flachenbettung

Bild 6.5: Eigener Modellierungsansatz zur Beschreibung stiitzenkopfverstirkter, punktférmiger Platten-
lagerung
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Die Koppelung der Systemkomponenten Platte und Stiitzenkopfverstiarkung erfolgt unter Be-
ricksichtigung der Plattendicke h und der Annahme, dass die Plattenmittelfliche die Quer-
schnittshohe halbiert z = +h/2. Die Kopplungsbedingungen ergeben sich auf der Grundlage ei-
nes linearen Verschiebungsansatzes iiber die Plattenhohe (Bernoulli-Hypothese), siehe Bild 6.6,
nach den GIn. (6.10) bis (6.12).

h
vV _ ,,Pl
wf =uz' + 5 (6.10)
uv—uPl—ﬁ- (6.11)
y TUy T3 :
W = P! (6.12)
1—» Ausgangslage:
x L
u(x) |
z I i
w(x) !
Lage im verformten Zustand:
i ox w(lz)
Bild 6.6: Linearer Verschiebungsansatz iiber die Querschnittshohe

Die Auflagerung der Stiitzenkopfverstirkung mittels einer elastischen Flachenbettung wurde
unter Beriicksichtigung des reinen Stiitzenquerschnittes und der Einwirkungsflache einer Stiitze
ohne Stiitzenkopfverstiarkung nach Bild 6.4 gewéahlt. Somit ist die angesetzte elastische Bettung
bei Systemen mit und ohne Stiitzenkopfverstarkung unter ansonsten gleichen Randbedingungen
identisch, siehe Bild 6.7.

Stiitze ohne Stiitzenkopfverstirkung: Stiitze mit Stiitzenkopfverstirkung:
b
—Plattenmittelflache b - LSEY >

. besi=bst . Stl T bskv S dbse

L ) y | \
- R | bee

. R | h Hsi h
| | 1 | 1

Lastausbrei-
bs: <« tung von 45 °
Legende (Index):
St .. Stitze
SKV ... Stiitzenkopfverstiarkung
E .. Einwirkungsfliche => bpskv = bst + 2 - Abs = bg st
B .. Bettungsflache
Bild 6.7: Idealisierung der Stiitzenbettung fiir Stiitzen mit und ohne Stiitzenkopfverstirkung

6.6.3 Wandscheiben

Zur Abbildung einer Plattenlagerung auf Wandscheiben kann auf die Modellierungsvarianten
nach Abschnitt 6.6.1 zuriickgegriffen werden. Die dort genannten Modellierungshinweise behal-
ten auch hierbei ihre Giiltigkeit. In den nachfolgenden Untersuchungen wird eine linear elasti-
sche Flachenbettung nach Gl. (6.9) zur Beschreibung der Deckenlagerung auf Wanden angesetzt.
Dabei wird die Biegesteifigkeit der Wandscheibe um die Achse des Linienlagers zugrunde gelegt.
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7 Parameterstudie zum Verformungsverhalten punktgestiitzter
Stahlbetonplatten

7.1 Allgemeines

Die vorgestellte Parameterstudie basiert auf den zuvor beschriebenen Material- und Systemmo-
dellen. Auf deren Grundlage wurde das Trag- und Langzeitverformungsverhalten von punktge-
stiitzten Stahlbetondecken mittels nicht-linearen Finite-Elemente-Rechnungen analysiert und
der Einfluss verschiedener Parameter spezifiziert. Im Wesentlichen werden mit dieser Parame-
teruntersuchung zwei Ziele verfolgt: Zum Einen die Relevanz einzelner Einflussfaktoren auf das
Langzeitverformungsverhalten von Stahlbeton-Flachdecken hinsichtlich der Ableitung eines
Biegeschlankheitskriteriums zu untersuchen und zum Anderen fiir ausgewahlte Kenngrofien
eine Fehleranalyse der Parameterstreuung durchzufiihren. Die probabilistischen Kennwerte
wurden den Normenwerken bzw. dem Model Code 1990 sowie dem Probabilistic Model Code
2003 (JCSS, 2003) entnommen.

Im Allgemeinen erfolgen Verformungsberechnungen fiir Stahlbetonbauteile auf der Grundla-
ge von Mittelwerten, woraus sich lediglich ein mittlerer Verformungswert berechnen lasst. Wie
hoch die Qualitat einer solchen Verformungsvorhersage ist, lasst sich dann kaum feststellen. Die
vorgestellte Parameterstudie beriicksichtigt sowohl mittlere Eingangsgrofien als auch die Streu-
ung der einzelnen Parameter. Hierauf aufbauend erfolgt eine Fehleranalyse auf Basis des
Gaufs’'schen Fehlerfortpflanzungsgesetzes womit Aussagen zur Ergebnisqualitit getroffen wer-
den kénnen.

7.2 Randbedingungen des Ausgangssystems

Als Ausgangssystem dient das zuvor beschriebene Flachdeckensystem mit 3 x 3 Deckenfeldern
(Bild 6.1.). In den weiteren Untersuchungen wird lediglich eine Stiitze je Auflagerpunkt in Ansatz
gebracht, deren Liange dem Faktor (3 + @) entspricht. Damit werden sowohl Stiitzen mit gelen-
kiger Lagerung am Fufdpunkt und einer Stiitzenldnge von fg; = 3,0 m als auch eingespannte
Stiitzen mit £g; = 4,0 m sowie alle Stiitzen, deren Einspanngrad @ = fg; — 3 (mit £; in [m] und
0 < @ < 1) entspricht, erfasst. Die Stiitzensteifigkeit wird als zeitlich konstant angenommen.
Steifigkeitsbeeinflussende Effekte aus Kriechen oder aber mdglicher Rissbildung bleiben an die-
ser Stelle unberticksichtigt. Die Berechnungsparameter des Ausgangssystems lassen sich wie
folgt zusammenfassen:

Geometrie:

— Achsmafs, Stiitzweite: ¢y =4, =50m

— Stlitzweitenverhaltnis: £/ ¢, =10

— Querschnittshohe: siehe Abschnitt 7.3
Auflagerbedingungen:

— Stiitzen ohne Stiitzenkopfverstarkung
— Anschluss von nur einer Stiitze in den Auflagerpunkten

— Stiitzenbreite: bsti/fi = 0,05 mit i = x bzw.y
— Stitzenlange: fsi = (3,0 + @) [m]
— Elastizititsmodul des Stiitzenbetons: E. g = 28.800 N/mm?
— Bettungsziffer: nach Gl. (6.9)
Bewehrungsparameter:
—  Stahl-Elastizititsmodul: E, = 200.000 N/mm?
— Stahlgiite: BSt 500 S(A)

— Bewehrungsanordnung und -grad:  gemaf$ Bewehrungsplan, siehe Anhang B
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Materialparameter - Beton:

— Betongiite: C20/25

— Elastizititsmodul Beton: E.m = 24.873 N/mm?

— Betondruckfestigkeit: fex = 20,0 N/mm?

— zentrische Betonzugfestigkeit: fetm = 2,2 N/mm?

— Grofstkorndurchmesser: damax = 16 mm

— Zementfestigkeitsklasse und -art: 32,5; normal oder schnell erhartend
Umweltbedingungen:

— rel. Luftfeuchte; Expositionsklasse: RH = 50 %; XC 1

Lastparameter:
— Stahlbetonwichte (Eigenlast): Ysip = 25,0 kN/m?
— Ausbaulast: Jxz = 2,0 kN/m?
— Nutzlast: max g, = 5,0 kN/m?
— Kombinationsbeiwert: Y, =0,6
— Belastungsbeginn, -ende: to =28d,t, =50a

— Zeitpunkt der seltenen Einwirkung: ... = tg

7.3 Grundlagen der Parameterstudie

In dieser Parameterstudie werden sowohl Material-, Last- als auch Systemparameter analysiert
sowie die Einfliisse der Systemmodellierung untersucht. Dabei ist anzumerken, dass lediglich ein
Parameter je Rechendurchgang variiert wird, um dessen expliziten Einfluss auf die Deckenfeld-
verformung bestimmen zu konnen. Die Berechnungsergebnisse der gesamten Parameterunter-
suchung sind im Einzelnen Anhang C zu entnehmen.

Im Folgenden werden ausschliefdlich Flachdeckensysteme betrachtet, die rechnerisch eine
Langzeitverformung von w, ,,; = £/250 aufweisen. Im Vorfeld lief3en sich diesbeziiglich die er-
forderliche Querschnittshohe flir das Eck-, das Rand- und das Innenfeld mit hgp = 25 cm,
hrr = 22 cm und hp = 18 cm rechnerisch ermitteln. In den weiteren Vergleichsrechnungen
wird jedoch stets eine konstante Querschnittsh6he in Ansatz gebracht, so dass jeweils drei sepa-
rate Systeme analysiert werden. Unter Beriicksichtigung des Rechenaufwandes wird - soweit
nicht anders angegeben - die Doppelsymmetrie des Flachdeckensystems ausgenutzt.

Die Auswertung der Systemanalysen wird im Folgenden auf die Plattenmittendurchbiegung des
Eck- und Innenfelds beschrankt. Diese stellen beziiglich den Deckenfeldverformungen den obe-
ren sowie unteren Grenzwert dar. In ausgewiesenen Fillen wird hingegen eine zusatzliche de-
tailliertere Betrachtung der Randfeldverformung notwendig. Generell erfolgt die Auswertung
der rechnerisch ermittelten Deckenfeldverformungen zum festgelegten Endzeitpunkt von 50
Jahren. Dazu wird nachfolgend in den grafischen und tabellarischen Darstellungen die Verfor-
mungsanderung w,., des betrachten Systems (Index: (i)) zum Ausgangssystem (Index: (0)) nach
GL (7.1) angegeben.

WZ(i)(t —to =>50a)

Wy = Wiy (€ — o = 502) (7.1)

Fiir die untersuchten Deckenfelder sind in Tabelle 7.1 das Rissmoment m.(t = t,) und die Aus-
dehnung des gerissenen Bereiches A..r(t)/Ar auf der Plattenunterseite zum Zeitpunkt der
Lastaufbringung t = t, und zum Endzeitpunkt t — t, = 50 a zusammengestellt. Zusatzlich wird
darin das maximale Feldmoment mled_F im Zustand 1 infolge dufierer Beanspruchung
(gk + ¥ - max gy ) fiir eine quasi-standige und seltene Beanspruchungskombination angegeben.
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Tabelle 7.1: Maximales Feldmoment, Rissmoment und Grofde des Rissbereiches auf der Plattenunterseite
der betrachteten Deckenfelder
Innenfeld mit Randfeld mit Eckfeld mit

hj =18 cm hgr = 22 cm hgr = 25 cm
Max Miq g perm 10,6 kKNm/m 17,1 kNm/m 25,1 kNm/m
MaX Mg F rare 12,7 kNm/m 20,4 kNm/m 29,5 kNm/m
mee(t = tg) 11,9 KNm/m 17,8 KNm/m 22,9 kNm/m
Acrp(t = to)/A 11 % 46 % 49 %
Acrr(t —to = 50a)/A 73 % 76 % 77 %

Generell lasst sich feststellen, dass Flachdeckenfelder mit einer Deckenfeldverformung von
W, zul = £/250 eine ausgeprégte Rissbildung zum Endzeitpunkt von 50 Jahren aufweisen. Diese
Tatsache wirkt sich relevant auf die anschlief?end zu untersuchenden Einflussfaktoren aus. Des
Weiteren ist fiir Rand- und Eckfelder bereits zum Belastungsbeginn eine fortgeschrittene Riss-
bildung erkennbar, wohingegen Innenfelder nur eine einsetzende Rissbildung aufweisen. In die-
sem Zusammenhang ist festzuhalten, dass das Rissmoment im Innenfeld sowie im Randfeld erst
unter einer seltenen Beanspruchung zum Zeitpunkt t = t, iiberschritten wird.

Deutlichere Abweichungen in der Rissentwicklung der einzelnen Plattenfelder sind bei Be-
trachtung des Rissbildes auf der Plattenoberseite zu erkennen. Hierzu gibt Tabelle 7.2 unter an-
derem die maximalen Stiitzmomente liber der Innenstiitze fiir die quasi-standige und seltene
Lastkombination beziiglich des Rissmomentes wieder.

Tabelle 7.2: Maximales Stiitzmoment iiber der Innenstiitze und Gréf3e des Rissbereiches auf der Platten-
oberseite der betrachteten Deckenfelder
Innenfeld mit Randfeld mit Eckfeld mit

hir =18 cm hgr = 22 cm hgg = 25 cm
max mled_S,perm 60,4 kNm/m 65,0 kNm/m 67,5 kNm/m
MaX MEg s rare 73,1 kNm/m 77,4 kKNm/m 79,5 kNm/m
mee(t = tg) 11,9 KNm/m 17,8 KNm/m 22,9 kNm/m
Acrs(t =1ty)/A 65 % 22% 9 %
Acrs(t —to = 50a)/A 90 % 67 % 42 %

Dabei wird deutlich, dass die Stiitzmomente der verschiedenen Systeme nur geringfiigig von
einander abweichen. Dies ist auf die Zunahme der effektiven Bettungsbreite infolge der grofde-
ren Querschnittshohe zuriickzufiihren, siehe Bild 6.4. Weiterhin wird ersichtlich, dass die Aus-
dehnung des Rissbereiches auf der Plattenoberseite im Eckfeld wesentlich geringer ist als im In-
nenfeld. Zum Einen weisen die Deckensysteme unterschiedliche Rissmomente auf. Zum Anderen
sind die allseitig umgebenden Stiitzstreifen des Innenfelds deutlich gerissenen, wohingegen die
freien Rander der Eck- und Randfelder nahezu ungerissenen bleiben.

7.4 Materialparameter

7.4.1  Einfliisse von Betoneigenschaften

Bekanntermafien wirkt sich die Betongiite signifikant auf die Langzeitverformung von Stahlbe-
tonbauteilen aus. Um den Einfluss auf Stahlbeton-Flachdecken zu konkretisieren, werden im
Folgenden die Betongiiten C20/25, C25/30 sowie C30/37 ndher untersucht. In Bild 7.1 sind die
berechneten, zeitlichen Entwicklungen der Plattendurchbiegung der zuldssigen Durchbiegung
von w; .y = £/250 gegeniibergestellt. Dabei ist mit héherer Betongiite eine deutliche Verringe-
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rung der Deckenfeldverformungen zu erkennen. Dies ist insbesondere auf die Zunahme der Ma-
terialkenngrofien Elastizitdtsmodul, Zugfestigkeit und Druckfestigkeit zuriickzufiihren, welche
im Weiteren separat analysiert und bewertet werden.

Beanspruchungsdauer ¢ - ¢, [d]
10 100 1000 10000 100000
0,0
£ .
E oso [Trmmeme e o
EN ......... ..T .— —| Y - — _
= 10,0 e TNe L T
Eb -...' \ f—.
S 150 H e a) Innenfeld; C20/25 e I SNEE €) w,,=0,61
= - = —b) Innenfeld; C25/30 el =~ b)w,,=0,82
5 20,0 # — - =c)Innenfeld; C30/37 A P a) w,,=1,00
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Bild 7.1: Zeitliche Entwicklung der Plattendurchbiegung fiir unterschiedliche Betongiiten

Weitere Berechnungen zeigen, dass der Einfluss unterschiedlicher Elastizitatsmodule sich nur
geringfligig auf die Plattenverformung zum Endzeitpunkt von 50 Jahren auswirkt, siehe An-
hang C.1. Generell ist festzustellen, dass mit abnehmendem Elastizititsmodul die Plattenverfor-
mungen von Flachdecken zunehmen. In JCSS (2003) wird der Variationskoeffizient des Beton-
Elastizititsmoduls mit 15 % angegeben. Den Verformungsberechnungen wird hingegen Modifi-
kationen von *25 % zugrunde gelegt, die sich an den Streuungen des Elastizitatsmoduls infolge
unterschiedlicher Zuschlagstoffarten, siehe Tabelle 3.3, orientieren. Die Verformungsabwei-
chungen lassen sich in diesen betrachteten Fillen auf weniger als 6 % beziffern und verlaufen
somit deutlich unterproportional zu der Elastizititsmoduldnderung. Dies liegt darin begriindet,
dass der Einfluss des Beton-Elastizititsmoduls aufgrund der ausgepréagten Rissbildung auf die
Druckzone sowie auf den geringen Anteil des ungerissenen Flachdeckenbereiches begrenzt ist.

Relevant wirkt sich hingegen der Ansatz der Betondruckfestigkeit auf die Plattendurchbiegung
aus. Dies ist jedoch nicht nur auf die Druckfestigkeit des Betons an sich zuriickzufiihren, sondern
eher auf die Definition der druckfestigkeitsabhdngigen Kriech- und Schwindparameter. Womit
streng genommen die Kriech- und Schwindneigung unterschiedlicher Betongiite untersucht
wird. Dartber hinaus dient die Betondruckfestigkeit zur Beschreibung der spezifischen Bruch-
energie Gp und wirkt sich daher auf das Nachrissverhalten von Beton aus. Im Folgenden wird
der Einfluss der Betondruckfestigkeiten hinsichtlich der Wahl der Betongiite analysiert. Dazu
wurden Flachdeckensysteme mit den Betondruckfestigkeiten von fg = 20 N/mm?,
fex = 25 N/mm? und fg = 30 N/mm? berechnet. Die zugehorigen Schwind- und Kriechmafie
sowie die Verformungsanderung w,, sind in Tabelle 7.3 zusammenfassend dargestellt.
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Tabelle 7.3: Schwindmaf ¢, Kriechzahl ¢ und Verformungsinderung w:« fiir unterschiedliche Beton-
druckfestigkeiten
Betondruck- _ _

Deckenfeld festigkeit f ., gs(t—tyg=50a) ¢@(t—ty=>50a) Wy

20 N/mm? —661-1076 3,28 100 %
[nnenfeld, 25 N/mm? —637-107° 2,76 89 %
hIF =18 cm

30 N/mm? —616-107° 2,39 79 %

20 N/mm? —645-1076 3,10 100 %
Eckfeld, 2 -6

25 N/mm —622-10 2,62 92 %
hEF =25cm

30 N/mm? —-602-107° 2,27 83 %

Grundsatzlich ist mit steigender Betondruckfestigkeit eine unterproportionale Abnahme der
Langzeitverformung zu beobachten. Einerseits fillt die Kriechzahl mit zunehmender Betongiite
weniger stark ab. Andererseits ist der Einfluss des Betonkriechens aufgrund der fortgeschritte-
nen Rissbildung auf die Druckzone sowie auf den geringen, ungerissenen Bereich begrenzt.

Als signifikant ist die Streuung der Betonzugfestigkeit auf das Verformungsverhalten von
Flachdecken zu beurteilen. In den Normenwerken wird hierzu iibereinstimmend ein Variations-
koeffizient von 30 % angegeben. In einer weiteren Untersuchungsreihe wird diesbeziiglich ne-
ben der mittleren Zugfestigkeit der 5 %- bzw. 95 %-Quantilwert entsprechend den Gleichungen
(3.7) und (3.8) in Ansatz gebracht. Die daraus folgenden Berechnungsergebnisse zeigt Bild 7.2.
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Bild 7.2: Zeitliche Entwicklung der Plattendurchbiegung fiir unterschiedliche Betonzugfestigkeiten

Dem ist zu entnehmen, dass die Langzeitverformungen von Stahlbeton-Flachdecken geringer
ausfallen umso hoherer Betonzugfestigkeit ist. Dies ist jedoch nur der Fall, sofern sich eine Riss-
bildung im Betrachtungszeitraum einstellt, was im Allgemeinen fiir nicht-vorgespannte Flachde-
cken zu erwarten ist, vgl. Abschnitt 7.3.
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Die Berechnungsergebnisse verdeutlichen einen unterproportionalen Zusammenhang zwischen
der Anderung der Betonzugfestigkeit und Anderung der Flachdeckenverformung. Dies ist darauf
zurlickzufiihren, dass beim Erreichen der zuldssigen Verformung bereits eine ausgepragte Riss-
bildung vorliegt. Damit sind die Bauteilverformungen insbesondere von der Bauteilkriimmung
in den gerissenen Bereichen abhingig. Das bedeutet, sie werden vorwiegend durch die Dehnung
der Biegezugbewehrung bestimmt. Daraus resultiert jedoch eine héhere Verformungsabhangig-
keit von den Bewehrungsparametern anstelle von der effektiven Zugfestigkeit. Im Gegensatz da-
zu folgt aus einer hoheren Betonzugfestigkeit ein hoheres Rissmoment. Dies hat wiederum unter
Dauerbeanspruchung ein spateres Einsetzen der Rissbildung und eine geringere Ausdehnung
des gerissenen Bereiches - also geringere Langzeitverformungen - zur Folge.

Interessant ist bei Betrachtung der Berechnungsergebnisse, dass die Verformungszunahme
bei langandauernder Beanspruchung wesentlich schlagartiger erfolgt. Dies ist darin begriindet,
dass bei voranschreiteder Dauerbeanspruchung die Zwangsbeanspruchung infolge Schwindens
zunimmt. Diese ist nahezu gleichmaflig iiber die gesamte Deckplatte verteilt und bewirkt im
noch ungerissenen Zustand einen Anstieg der Spannungsgradiente. So dass bei der einsetzenden
Rissbildung die Spannungen iiber weitaus grofdere Bereiche der Deckenplatte umlagert werden
miissen, um einen stabilen Gleichgewichtszustand zu erreichen. Dieses ist wiederum mit einer
plotzlich einsetzenden, zusatzlichen Rissbildung in angrenzenden Plattenbereichen verbunden.
Dies Verhalten ist umso ausgepragt je mehr sich der vorhandene Bewehrungsgrad dem Min-
destbewehrungsgrad annahert.

Der Einfluss des Nachrissverhaltens lisst sich durch die Variation der Betonbruchenergie na-
her analysieren. Dazu werden sowohl unterschiedliche Grofdtkorndurchmesser als auch ver-
schiedene Betondruckfestigkeiten in Ansatz gebracht, siehe Tabelle 7.4. Die Bruchenergien sind
Tabelle 3.1 entnommen bzw. resultieren aus Gl. (3.12). In Model Code 1990 wird eine Streuung
des Grundwerts der Bruchenergie von +30 % angegeben. Dieser Bereich mit den getroffenen Be-
rechnungsannahmen nahezu abgedeckt.

Tabelle 7.4: Verformungsinderung w:~ fiir verschiedene Bruchenergien Gr

Grofdtkorn- Betondruck- Bruchenergie Gg Anderung der Innenfeld Eckfeld

durchmesser festigkeit f Bruchenergie Wy Wy
da,max
8 mm 20 N/mm? 51,4 N/m 83,3 % 103,8 % 110,2 %
16 mm 20 N/mm? 61,7 N/m 100,0 % 100,0 % 100,0 %
16 mm 25 N/mm? 69,2 N/m 112,2 % 96,3 % 96,1 %
16 mm 30 N/mm? 76,4 N/m 123,8 % 93,3 % 90,3 %
32 mm 20 N/mm? 78,1 N/m 126,7 % 92,3 % 87,9 %

Anmerkung: Kursiv dargestellt sind die Kennwerte des Ausgangssystems

Aus Tabelle 7.4 ist ein unterproportionaler, degressiver Verlauf der Plattenverformung beziig-
lich der untersuchten Bruchenergien ersichtlich. Somit ist grundsatzlich festzustellen, dass mit
hoherer Bruchenergie die Langzeitverformungen von punktgestiitzten Stahlbetonplatten - bei
einer Verformungsbegrenzung des Deckenfeldes auf w, ,,; = £/250 - geringerer ausfallen. Dies
ist darauf zuriickzufiihren, dass mit steigender Bruchenergie mehr Energie im Rissquerschnitt
dissipiert wird. In der Folge ist die Ausdehnung des gerissenen Bereiches - also auch die Plat-
tendurchbiegung - unter ansonsten identischen Randbedingungen geringer.

Ebenfalls wirken sich die verwendete Zementfestigkeit und Zementart auf die Verformungs-
entwicklung von Stahlbetonbauteilen aus. Dabei resultieren insbesondere Verformungsande-
rungen aus den unterschiedlichen Schwindneigungen und Festigkeitsentwicklungen. Diese Pa-
rameter wurden bereits in den vorangegangenen Untersuchungen analysiert und erlautert.
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7.4.2  Einfliisse von Stahleigenschaften

Bewehrungsstihle besitzen aufgrund der industriellen Herstellung nur sehr geringe Streubrei-
ten in ihrer Materialeigenschaften. In JCSS (2003) werden die Variations- und Korrelationskoef-
fizienten fiir relevante Stahlkenngréfen angegeben. Fiir Verformungsberechnungen im Grenz-
zustand der Gebrauchstauglichkeit sind in diesem Zusammenhang lediglich Angaben zur Streu-
breite des Stahl-Elastizititsmoduls von Interesse. Hierzu darf nach JCSS (2003) ein konstanter
Elastizititsmodul von E; = 205.000 N/mm? angenommen werden, dessen Streuungen vernach-
lassigbar gering ist. Wie zuvor ausgefiihrt, wird den nicht-linearen Verformungsberechnungen
ein Stahl-Elastizititsmodul von Eg =200.000 N/mm? gemif den Angaben der Normen
DIN 1045-1, DIN EN 1992-1-1 sowie DIN 488-1 zugrunde gelegt. Da offensichtlich unterschiedli-
che Auffassungen zwischen den Regelwerken bestehen, wird trotz vernachlassigbarer Streuung
des Elastizititsmoduls eine Vergleichsrechnung mit variiertem Stahl-Elastizititsmodule vorge-
nommen. Hierzu wird ein Variationskoeffizient von 3 % und somit ein Variationsbereich von
Es = 194.000 N/mm? .. 205.000 N/mm? in Ansatz gebracht.

Erwartungsgemafd lassen sich diesbeziiglich nur sehr geringe Verformungsanderungen ver-
zeichnen, die 2 % der Verformung des Ausgangssystems nicht iiberschreiten, siehe Anhang C.1.
Generell sind mit hoherem Stahl-Elastizitatsmodul geringere Langzeitverformungen von punkt-
gestiitzte Stahlbetonplatten festzustellen. Aufgrund der geringen Bewehrungsgrade im Hochbau
ist der Einfuss des Stahl-Elastizitdtsmoduls in der Regel jedoch vernachlassigbar.

Weiterhin wird in JCSS (2003) auf die Streuung der Bewehrungsstab-Querschnittsflache mit
einem Variationskoeffizienten von 2 % verwiesen. Hinsichtlich der Tatsache, dass zwischen der
rechnerisch erforderlichen Bewehrungsmenge und der tatsiachlich verlegten Bewehrungsmenge
eine deutliche Diskrepanz besteht, wird eine Parameteruntersuchung diesbeziiglich an dieser
Stelle nicht angestrebt, siehe hierzu Abschnitt 7.6.2.

7.4.3  Einfliisse aus dem Verbundtragverhalten von Stahl und Beton

Das Verformungsverhalten von Stahlbeton wird, wie bereits ausgefiihrt, durch das Verbundtrag-
verhalten von Bewehrungsstahl und Beton maf3geblich beeinflusst. Dementsprechend ist es von
Interesse den Einfluss der Streuungen des Zugversteifungseffektes von Beton auf die Langzeit-
verformungen von Flachdecken zu untersuchen. Es konnte zuvor gezeigt werden, dass Flachde-
cken fiir die untersuchte Verformungsbegrenzung weitestgehend gerissenen sind, daher ist eine
Parameteruntersuchung diesbeziiglich zweckmaf3ig.

In den bekannten Regelwerken sind keine Angaben hinsichtlich eines Variationskoeffizients
enthalten. Eine Streuung der Zugversteifung von +30% wird hingegen von Hausmann (2007)
vorgeschlagen. Diese soll die relativ groflen Streuungen bei Rissbreitenberechnungen infolge
der stark streuenden Betonzugfestigkeit berticksichtigen. Aufgrund dessen wird in dieser Unter-
suchungsreihe die Modifikation des Parameters f; mit fB; nin, = 0,7 * By sowie By max = 1,3 B¢ in
Ansatz gebracht. Die daraus ermittelten Verformungsinderungen w,. sind in Tabelle 7.5 zu-
sammengefasst.

Tabelle 7.5: Verformungsinderung w:z« fiir unterschiedliche Beiwerte ft
Anderung des Innenfeld Eckfeld
Beiwert S W0 Wy
70 % 103 % 108 %
100 % 100 % 100 %
130 % 96 % 96 %

Grundsatzlich zeigt sich, dass infolge des Steifigkeitsanstiegs eine erh6hte Mitwirkung von Beton
zwischen den Rissen zu einer Verringerung der Langzeitverformungen von Stahlbeton-Flach-
decken fiihrt. Dieser Zusammenhang weist jedoch eine deutliche Unterproportionalitat auf.
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7.4.4  Parameterabhingige Streuung von Flachdeckenverformungen

Auf der Grundlage der vorangegangenen Untersuchungen lasst sich der mittlere Fehler der be-
rechneten Flachdeckenverformungen beziiglich der Streuungen materialtechnologischer Kenn-
grofsen ermitteln. Dazu wird das Fehlerfortpflanzungsgesetz nach Gauf$ zugrunde gelegt und
vereinfachend angenommen, dass die einzelnen Parameter statistisch unabhéngig sind. Die Feh-
leranalyse erfolgt hier unter Betrachtung der Streuung des Beton- und Stahl-Elastizitdtsmoduls,
der Betonzugfestigkeit, der Betonbruchenergie sowie des Zugversteifungseffekts. Infolgedessen
resultiert der mittlere Fehler der berechneten Flachdeckenverformungen hinsichtlich der Streu-
ung von Materialeigenschaften fiir das Innenfeld mit + 12 % und fiir das Eckfeld mit + 19 %.

7.4.5 Parameterrelevanz

Zusammenfassend lasst sich festhalten, dass die einzelnen Materialparameter der verschiedenen
Betongiiten durch ihr Zusammenwirken das Verformungsverhalten von Stahlbeton-Flachdecken
relevant beeinflussen. Die direkten Wechselbeziehungen kénnen und sollen an dieser Stelle
nicht abschliefdend geklart werden. Jedoch sind die beobachteten Einfliisse der Betongiiten auf
die Flachdeckenverformung insbesondere auf die unterschiedliche Kriech- und Schwindneigung
sowie auf die abweichende Betonzugfestigkeit und Betonbruchenergie unterschiedlicher Beton-
qualititen zuriickzufiihren. Der Einfluss abweichender Beton-Elastizititsmodule kann in diesem
Zusammenhang als geringfiigig bewertet werden. Weiterhin zeigen Streuungen im Verbund-
tragverhalten Auswirkungen auf die Langzeitverformungen von Flachdecken. Zusammenfassend
erscheint daher die Beriicksichtigung der Betongiite zur Herleitung von Biegeschlankheitskrite-
rien als zweckmafdig. Damit besteht eine geeignet Moglichkeit die wesentlichen Einflussfaktoren
von Beton sinnvoll zu beriicksichtigen. Der Einfluss der Streuung des Bewehrungsstahl-
Elastizitdtsmoduls ist als gering und vernachlassigbar zu bewerten.

7.5 Einfliisse der Umweltbedingungen

7.5.1  Einfluss der relativen Luftfeuchtigkeit

Einen wesentlichen Einfluss auf die Langzeitverformung von Stahlbeton-Flachdecken stellen die
vorherrschenden Umweltbedingungen und dabei insbesondere die relative Luftfeuchtigkeit
dar. Normativ wird fiir Berechnungen unter Beriicksichtigung von Kriech- und Schwindeffekten
ein Mittelwert der relativen Luftfeuchtigkeit von RH = 50 % fiir ein trockenes Innenraumklima
vorgeschlagen. Flederer (2002) bestimmte anhand von klimatischen Daten deutscher Stadte
eine Standardabweichung von apy = 10 % fiir die Verteilung der relativen Luftfeuchtigkeit un-
abhingig vom betrachteten Mittelwert. In diesem Zusammenhang ist zu berticksichtigen, dass
die Berechnungsmethoden zur Vorhersage der Kriech- und Schwindmafie durchaus relevante
Streuungen aufweisen. Die DIN 1045-1 nennt diesbeziiglich einen mittleren Variationskoeffi-
zient von ca. £30 %. Flederer (2002) fiihrte zu dieser Problemstellung umfangreiche Untersu-
chungen durch und leitet daraus einen zeitabhangigen Modellfehler fiir die Vorhersagegenauig-
keit von Kriech- und Schwindverformungen ab. Den Variationskoeffizienten gibt er fiir die Vor-
hersage der Kriechverformung mit 15,3 % und fiir die der Schwindverformung mit 16,4 % an.

Hausmann (2007) untersuchte mit probabilistischen, numerischen Analysen ebenfalls die
Vorhersagegenauigkeit der Kriech- und Schwindverformungen und schligt dabei einen Variati-
onskoeffizient von 20 % zur Vorhersage der Kriechzahlen und einen Variationskoeffizient von
17,5 % zur Berechnung des Schwindmafies auf der Grundlage einer mittleren relativen Luft-
feuchtigkeit von RH = 50 % vor.

In der Veroffentlichung von Kriiger, et al. (2009) wird hingegen fiir vergleichende Untersu-
chungen zur Langzeitverformung von vorgespannten und nicht vorgespannten Bauteilen gene-
rell von einer Streubreite von *25 % hinsichtlich der Bertcksichtigung von Kriech- und
Schwindverformungen ausgegangen.

Vor diesem Hintergrund erscheint die Angabe in der DIN 1045-1 zu weitreichend. In der
nachfolgend vorgestellten Untersuchung wird daher einerseits eine Modifikation der relativen
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Luftfeuchte um £10 % zur Beriicksichtigung der Verteilung der relativen Luftfeuchtigkeit ange-
setzt. Anderseits werden zur Erfassung des Fehlers der Vorhersagemodelle die daraus resultie-
renden Kriech- und Schwindmafie um +20 % variiert. Dabei erfolgt lediglich eine Abminderung
der minimalen und eine Erh6hung der maximalen Kriech- und Schwindwerte. Zu Vergleichszwe-
cken wird eine relative Luftfeuchte von RH = 80 % fiir eine feuchte Umgebungsbedingung in die
Untersuchungen miteinbezogen. Die berechneten Schwindmafde und Kriechzahlen sowie die be-
rechneten Verformungsanderungen w,, sind in Tabelle 7.6 gegentibergestellt.

Tabelle 7.6:  Schwindmaf &, Kriechzahl ¢ und Verformungsidnderung w: fiir verschiedene Luftfeuchten

Deckenfeld rel. Luftfeuchte RH &.,(t — t, = 50a) @(t —ty = 50a) Wy
(abs. Werte +20 %)  —845-107° 4,33 132,0 %
RH =40% —704-107° 3,61 108,6 %
Innenfeld, RH =50 % —661-107° 3,28 100,0 %
hip = 18 cm RH =60 % —596-107° 2,94 87,2 %
(abs. Werte -20 %) —477-107° 2,35 64,1 %
RH =80 % —386-10° 2,27 43,4 %
(abs. Werte +20 %)  —824-107° 4,08 130,0 %
RH =40 % —687-107° 3,40 108,3 %
Eckfeld, RH =50% —645-107° 3,10 100,0 %
hgr = 25 cm RH =60 % —582-107° 2,80 91,1 %
(abs. Werte -20 %) —466-107° 2,24 71,9 %
RH =80% —377-107° 2,20 58,9 %

Die Berechnungsergebnisse zeigen erwartungsgemafs, dass aus einer hoheren, relativen Luft-
feuchtigkeit geringere Langzeitverformungen resultieren, welches insbesondere auf die luft-
feuchteabhingigen Kriech- und Schwindeigenschaften von Beton zuriickzufiihren ist, siehe hier-
zu auch Abschnitt 3.2.2.7 und 3.2.2.9. Dabei lasst sich festhalten, dass in den untersuchten, pra-
xisrelevanten Feuchtebereichen sich deutliche Verformungsianderungen ergeben kénnen. Auf-
grund dessen wird die genaue Verformungsvorhersage von Stahlbetonbauteilen ohne Kenntnis
der vorherrschenden Umweltbedingungen deutlich erschwert.

7.5.2 Parameterabhingige Streuung von Flachdeckenverformungen

Unter Einbeziehung der zuvor beschriebenen Ergebnisse lasst sich fiir Flachdecken ein mittlerer
Fehler der Deckenverformung infolge von streuenden Umwelteinfliissen ableiten. Auf der Grund-
lage des Gauf$'schen Fehlerfortpflanzungsgesetzes ergibt sich ein mittlerer Fehler der Decken-
verformung fiir das Innenfeld von * 34 % und fiir das Eckfeld von £29 %.

7.5.3 Parameterrelevanz

Die Ergebnisse der Vergleichsrechnungen zeigen, dass Anderungen in den vorherrschenden
Umgebungsbedingungen sich signifikant auf das Langzeitverformungsverhalten von Flachde-
cken aus Stahlbeton auswirken kénnen. Infolgedessen ware eine Beriicksichtigung der relativen
Luftfeuchte in einem Biegeschlankheitskriterium als sinnvoll zu betrachten. Hingegen ist es be-
kanntermafien nicht méglich den Verlauf der Kriech- und Schwindverformung im Vorfeld einer
Bemessung flir den gesamten Nutzungszeitraum wirklichkeitsnahe vorherzusagen. Somit wird
vereinfachend den weiteren Berechnungen zur Ableitung eines Biegeschlankheitskriteriums
eine mittlere, relative Luftfeuchtigkeit von RH = 50 % zugrunde gelegt. Dies erfolgt unter der
ebenfalls vereinfachten Annahme, dass alle kriecherzeugenden Spannungen sowie das Schwin-
den zum Zeitpunkt der Erstbelastung t, gleichzeitig einwirken.
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7.6 Systemparameter

7.6.1  Allgemeines

Die Untersuchung der Systemparameter beinhaltet neben der Modifikation des Bewehrungsgra-
des und der Variation der Auflagerbedingungen ebenso die Analyse des Einflusses variierter ge-
ometrischer Randbedingungen. Systemeigenschaften unterliegen herstellungsbedingt ebenfalls
Unsicherheiten. Fiir Stahlbetonbauteile sind diese nach JCSS (2003) in die Abweichung von der
ideellen Bauteilabmessung, der geplanten oberen und unteren Betondeckung sowie der vorge-
sehenen Nutzhohe zu unterteilen. Nach JCSS (2003) weisen Streuungen beziiglich der Bauteil-
abmessung lediglich fiir Abmessungen X,,,, < 1,0 m eine Signifikanz auf, so dass im Rahmen
dieser Arbeit auf eine Fehleranalyse fiir die betrachteten Deckenfelder mit Lingen von
Lofr = 4,0 m verzichtet werden darf. Die Beriicksichtigung streuender Stiitzenbreiten ist in dieser
Hinsicht ebenfalls als vernachlassigbar zu bewerten.

Die Standardabweichung der Betondeckung wird fiir Stahlbetonplatten in JCSS (2003) fiir die
untere Stahllage mit oy = 5 — 10 mm und fiir die obere Bewehrungslage mit oy = 10 — 15 mm
angegeben. Die Standardabweichung der Nutzhohe wird mit oy = 10 mm beziffert. Die vorgege-
benen Lageabweichungen der Bewehrung befinden sich im Millimeterbereich und sind fiir die
hier untersuchten Querschnittshéhen von hjz > 18 cm als vernachldssigbar gering zu bewerten.

Weiterhin sind geméafd JCSS (2003) Abweichungen hinsichtlich einer mdglichen Stiitzen-
imperfektion zu beriicksichtigen. Dabei werden auf der Grundlage einer ideellen Stiitze Stan-
dardabweichungen von og;e = £5:/1000 beziiglich der Stiitzenausmitte und der Stiitzenkriim-
mung sowie og, = 0,0015 rad hinsichtlich der Stiitzenschiefstellung angegeben. Fiir tbliche

Stiitzenabmessungen ergibt sich somit eine Anderung der effektiven Stiitzweite im Millimeter-
bereich, die hier ebenfalls als vernachladssigbar anzusehen sind.

7.6.2  Einfliisse der Bewehrungsanordnung

Als relevante Streuung der Systemeigenschaften wird hingegen die Abweichung der angeordne-
ten Bewehrung beziiglich der rechnerisch ermittelten Bewehrung betrachtet. Diesbeziiglich
werden nachfolgend verschiedene Bewehrungsgrade analysiert und der mittlere Fehler hin-
sichtlich der mittleren Bauteilverformung berechnet. Der Einfluss des Bewehrungsgrads auf die
Langzeitverformung von Flachdecken wurde auf der Grundlage der im Grenzzustand der Trag-
fahigkeit erforderlichen Bewehrung des Ausgangssystems analysiert. Dieser Bewehrungsgrad
wird nachfolgend mit, 100 %" bezeichnet. Darauf aufbauend werden sowohl die Anordnung der
1,5-fachen, der doppelten sowie der vierfachen, rechnerisch erforderlichen Bewehrungsmenge
als auch eine auf 85 % verminderte Bewehrungsmenge untersucht. Hierzu wird sowohl die
Feldbewehrung, die Stiitzbewehrung tiber den Stiitzen als auch die Druckbewehrung separat be-
trachtet. Die berechneten Abweichungen der Plattendurchbiegungen zum Endzeitpunkt infolge
verschiedener Bewehrungsgrade der Feldbewehrung sind in Tabelle 7.7 zusammengefasst.

Tabelle 7.7:  Verformungsidnderung w: fiir unterschiedliche, mittlere Bewehrungsgrade der Feldbeweh-

rung pi,m
Innenfeld, hjy = 18 cm Eckfeld, hgr = 25 cm
Bewehrungs- W00 Bewehrungs- W0
grad py grad pym

0,8 % (85 %) 101 % 0,16 % (85 %) 111 %
0,9 % (100 %) 100 % 0,19 % (100 %) 100 %
1,4 % (150 %) 94 % 0,29 % (150 %) 85 %
1,9 % (200 %) 92 % 0,38 % (200 %) 76 %
3,8 % (400 %) 91 % 0,76 % (400 %) 78 %
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Generell ist festzustellen, dass eine Erh6hung der Feldbewehrung eine geringere Bauteilverfor-
mung zum Endzeitpunkt erkennen lasst. Dabei besteht ein unterproportionaler Zusammenhang
zwischen der Anderung der Bewehrung und den resultierenden Flachdeckenverformungen. Dies
ist einerseits zurlickzufithren auf die Zunahme des Flachentrdgheitsmomentes im gerissenen
Zustand infolge des Anstiegs des Bewehrungsgrades. Im Gegensatz dazu bewirkt eine Erh6hung
der Feldbewehrung einen Anstieg der Schwindverkriimmung und somit eine Zunahme der Plat-
tendurchbiegung sowohl im Zustand I als auch im Zustand II. Des Weiteren bestimmt der Be-
wehrungsgrad den mittleren Rissabstand, welcher wiederum zur Definition des Nachrissverhal-
tens herangezogen wird, siehe Gl. (3.83). Somit ist mit dem Anstieg des Bewehrungsgrades ein
duktileres Nachrissverhalten zu verzeichnen. Weiterhin ist anzumerken, dass das Rissmoment
mit zunehmendem Bewehrungsgrad ebenfalls ansteigt. Aufgrund dieser gegenldufigen Effekte
ist fiir die hier betrachteten Fille keine weitere Abnahme der Langzeitverformungen fiir Beweh-
rungsgrade iiber 200 % der erforderlichen Feldbewehrung zu erkennen.

Aus den Ergebnissen der Verformungsberechnungen wird zusatzlich ersichtlich, dass der
Einfluss des Feldbewehrungsgrads im Eckfeld wesentlich ausgeprégter ist als im Innenfeld. Dies
ist darauf zuriickzufiihren, dass vereinfachend und auf der sicheren Seite liegend die erforderli-
che Feldbewehrung des Eckfelds ebenfalls in den Rand- und Innenfeldern angeordnet wurde,
siehe Anhang B. In diesem Zusammenhang ist im Innenfeld bereits im Ausgangsystem eine et-
was hohere als die rechnerisch erforderliche Feldbewehrung vorhanden. Damit fallen die Ver-
formungsanderungen infolge weiterer Erhohungen des Bewehrungsgrades geringfligiger aus.
Nachfolgend wird die Parameterstreuung aufgrund dessen nur fiir das Eckfeld analysiert und
auf die weiteren Deckenfelder {ibertragen.

Einen geringen Einfluss zeigt hingegen die Variation der Stiitzbewehrung iiber den Stiitzen. So
ergab eine Verdoppelung der Bewehrung eine Verformungsabnahme von ca. 10 %. Wohingegen
der Ansatz einer auf 85 % verringerten Stiitzbewehrung lediglich eine Zunahme der Platten-
durchbiegung zum Endzeitpunkt von 3 % bewirkte.

Der Ansatz einer Druckbewehrung von der Grofde der doppelten Mindestbewehrung verur-
sacht an dieser Stelle eine Abnahme der Plattendurchbiegung um ca. 5 %. Grundsatzlich wirkt
sich eine Druckbewehrung positiv auf Plattenverformungen aus, da sowohl die Schwindver-
krimmung reduziert aber auch die Querschnittssteifigkeit erhoht wird. Da eine Druckbeweh-
rung sich sowohl im Zustand I als auch im Zustand Il in der Druckzone befindet, liefert deren Er-
hohung in beiden Beanspruchungszustdnden nur einen geringen Steifigkeitszuwachs. Mit der
Anderung der Druckbewehrung in den untersuchten Grenzen resultieren daher deutlich unter-
proportionale Verformungsanderungen.

7.6.3  Einfliisse der Auflagerbedingungen

Punktgestiitzte Stahlbetonplatten sind auf vergleichsweise geringen Flachen aufgelagert, wo-
durch deren Trag- und Verformungsverhalten mafdgeblich bestimmt wird. Daher wird im Fol-
genden der Einfluss verschiedener Auflagerbedingungen auf die Langzeitverformungen von
Stahlbeton-Flachdecken ndher untersucht. Dazu erfolgten Systemanalysen unter Variation der
Stiitzenbreite, der Stiitzensteifigkeit und der Anordnung von Stiitzenkopfverstarkungen sowie
von tragenden Aufdenwanden.

Zur Beurteilung des Einflusses der Stiitzenbreite wurde eine Parameteranalyse auf der Grund-
lage der bezogenen Stiitzenbreiten bg, = 0,05 - Zogf, bgy = 0,075 - £ogr und bgy = 0,10 - €44 durch-
gefiihrt. Die resultierenden Berechnungsergebnisse zeigt zusammenfassend Bild 7.3.

Grundsatzlich ist dabei festzuhalten, dass die Plattendurchbiegungen des Eckfelds mit grofde-
rer Stiitzenbreite geringer ausfallen. Das ist einerseits mit der Abnahme der effektiven Stiitzwei-
te und anderseits mit dem Uberproportionalen Ansteigen der angesetzten Stiitzenbiegesteifig-
keit zu begriinden. Dieser Sachverhalt wirkt sich insbesondere auf die Verformung von Rand-
und Eckfelder glinstig aus, da Rand- und Eckstiitzen vorwiegend exzentrisch beansprucht wer-
den.
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Bild 7.3: Zeitliche Entwicklung der Plattendurchbiegung fiir unterschiedliche Stiitzenbreiten

In den vorgestellten Untersuchungen lassen sich somit die Verformungen des Eckfelds mit einer
Verdoppelung der Stiitzenbreite nahezu halbieren. Die Zunahme der Stiitzensteifigkeit von In-
nenstiitzen ist fiir das Innenfeld hingegen von untergeordneter Bedeutung. So sind hier mit stei-
gender Stiitzenbreite gegenldufige Tendenzen in der Verformungsanderung zu beobachten, wel-
che sich mit der unterschiedlichen Rissentwicklungen im Stiitzenbereich begriinden lassen.

Der Einfluss der Stiitzensteifigkeit auf die Deckenfelddurchiegung wurde anhand von weiteren
Variationsrechnungen untersucht. Durch die Variation der Bettungszahl, siehe Tabelle 7.8, lasst
sich bei gleichbleibender Stiitzenbreite unter anderem die Anordnung einer weiteren Stiitze,
verschiedene Stiitzenldngen sowie die Abnahme der Stiitzensteifigkeit infolge Kriechen bzw. ei-
ner eventuellen Rissbildung im Stiitzenquerschnitt simulieren.

Tabelle 7.8: Verformungsinderung w: fiir unterschiedliche Stiitzensteifigkeiten

Anderung der Innenfeld  Eckfeld

Stiitzensteifigkeit
Zoo wZOO
des Ausgangssystems

50 % 86 % 117 %
100 % 100 % 100 %
200 % 108 % 87 %
400 % 111 % 80 %

—00 101 % 54 %

Durch die Verdoppelung der Stiitzensteifigkeit — beispielsweise infolge der Anordnung einer
zweiten Stiitze im Obergeschoss - kann die Eckfeldverformung bereits auf 87 % reduziert wer-
den. Im Gegensatz dazu steigt die Durchbiegung des Innenfelds um ca. 8 % an. Generell ist mit
steigender Stiitzensteifigkeit eine Reduzierung der Deckenfeldverformung festzustellen, wohin-
gegen die Verformung des Innenfelds tendenziell ansteigt. Interessant ist dabei, dass infolge ei-

108



7 Parameterstudie zum Verformungsverhalten punktgestiitzter Stahlbetonplatten
7.6 Systemparameter

ner nahezu unendlich grofien Stiitzensteifigkeit sich die Innenfeldverformung gegeniiber den
Stiitzen mit 200 % und 400 % der Stutzensteifigkeit des Ausgangssystems wieder verringert.
Aufgrund der deutlich geringen Eckfeldverformungen dndert sich in diesem Fall der Beanspru-
chungszustand im Innenfeld relevant und damit auch die Rissbildung und -entwicklung. Dies
spiegelt sich im zeitlichen Verlauf der Deckenfeldverformungen wider, siehe Anhang C.3.

Einen beachtlichen und durchaus bekannten, positiven Einfluss auf die Flachdeckenverformun-
gen zeigen Stiitzenkopfverstarkungen. Im Rahmen dieser numerischen Untersuchungen wer-
den die bezogene Stiitzenbreite von bg; = 0,050 - £ beibehalten und der Einfluss von Stiitzen-
kopfverstarkung mit by g¢ = 0,15 - £ sowie by s¢ = 0,25 - £ ndher untersucht. Dabei werden ledig-
lich Stiitzenkopfe in Form von Pyramidenstiimpfen in die Untersuchungen miteinbezogen. Deren
Hohe ist so angepasst, dass das Verhaltnis zwischen einseitiger Verstarkungslange £ und Stiit-
zenkopfhohe hy stets £y/hy = 1,5 betragt. Dies wurde gewahlt in Anlehnung an die Ausfiihrun-
gen der DIN 1045-1 zur Abgrenzung der nachzuweisenden kritischen Rundschnitte bei punktge-
stiitzten Platten mit Stiitzenkopfverstirkung im Zuge eines Durchstanznachweises (vgl
DIN 1045-1, 10.5.2). Die berechneten Verformungsianderungen bei Anordnung einer Stiitzen-
kopfverstiarkung sind in Tabelle 7.9 gegentibergestellt.

Tabelle 7.9: Verformungsinderung w;~ fiir unterschiedliche Breiten der Stiitzenkopfverstirkung

Breite der Innenfeld  Eckfeld
Stiitzenkopfverstirkung Wy Wy
byst = 0,15-¢ 60 % 68 %
byst = 0,25 ¢ 37 % 54 %

Mit der Anordnung von Stiitzenkopfverstiarkungen stellen sich sowohl im Innen- als auch im
Eckfeld deutliche Verformungsabnahmen ein. Dies ist insbesondere auf die signifikante Verrin-
gerung der effektiven Stiitzweite zuriickzufiihren. Damit verringern sich die Feld- und Stiitzmo-
mente deutlich, wodurch wiederum die Rissbildung mafdgeblich abnimmt und das Verfor-
mungsverhalten so positiv beeinflusst wird. Die Verformungsanderung fallt im Eckfeld etwas ge-
ringfligiger aus, aufgrund der bereits erwahnten, h6heren Biegebeanspruchung der Eck- und
Randstiitzen.

Ebenfalls relevant beeinflussen tragende Winde das Verformungsverhalten von Flachdecken.
Im Rahmen dieser Arbeit wird lediglich der Einfluss von tragenden Aufienwanden ndher unter-
sucht, da diese in der Baupraxis hdufig zur Lastableitung herangezogen werden. Zur Idealisie-
rung der Wande wird entsprechend Abschnitt 6.6.3 eine elastische Bettung entlang eines freien
Randes bzw. beider freien Rander des berechneten Plattenviertels angeordnet. Die Wandbreite
wurde mit by, = 0,025 - £ gewdahlt.

Die zugehorigen Berechnungsergebnisse sind in Bild 7.4 dargestellt. Daraus lasst sich ablei-
ten, dass punktformig gestiitzte Eckfelder mit nur einem kontinuierlich gestiitzten, freien Rand
geringere Verformungen aufweisen als punkgestiitzte Randfelder unter gleichen Randbedingun-
gen. Ferner zeigen punktformig gestiitzte Randfelder mit einem kontinuierlich gestiitzten, freien
Plattenrand sowie punktgestiitzte Eckfelder mit zwei kontinuierlich gestiitzten, freien Randern
geringe Plattendurchbiegungen als ein punktgestiitztes Innenfeld. Durch die Anordnung von
Wandscheiben wird einerseits die Durchbiegung des freien Plattenrandes unterbunden. Ander-
seits wird die Plattenverdrehung durch die Wandlagerung - in Form der elastischen Bettung -
behindert, was wiederum zu einer Verringerung der Plattenmittenverformung fiihrt.
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Bild 7.4: Zeitliche Entwicklung der Plattendurchbiegung bei Stiitzung der freien Plattenrinder durch

tragende Winde bei hir = 18 cm

7.6.4  Einfliisse der geometrischen Randbedingungen

Einen wesentlichen Einfluss auf die Deckenfeldverformung ist den Stiitzweiten der Deckenfel-
der zuzuschreiben. In einer weiteren Vergleichsrechnung erfolgte die Verformungsberechnung
des seitengleichen Flachdeckensystems mit einer Querschnittshohe von hgg = 25 cm. Dabei
wurden die Stiitzenweite mit €or = 4,0 m, £ = 5,0 m und €. = 6,0 m variiert und die jeweili-
ge im Grenzzustand der Tragfiahigkeit erforderliche Bewehrungsmenge zugrunde gelegt. In Bild
7.5 sind hierzu die berechneten Verformungen des Eckfeldes herausgestellt.
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Bild 7.5: Zeitlicher Verlauf der bezogenen Plattendurchbiegung fiir variierte Stiitzweiten und her = 25 cm

Eine Anderung der Stiitzweite wirkt sich demzufolge iiberproportional auf die Langzeitverfor-
mungen von Flachdecken aus. Die Verformungsinderungen sind insbesondere auf die
Stlitzweitenabhdngigkeit der einwirkenden Momente zuriickzufiihren. Das zugehorige Feldmo-
ment nimmt mit ansteigender Spannweite nahezu quadratisch zu, wodurch bei gleichbleibender
Querschnittshéhe das Beanspruchungsniveau deutlich ansteigt. Dahingegen bleibt das Rissmo-
ment - trotz zunehmendem Bewehrungsgrad - in etwa konstant. Des Weiteren wirkt sich der
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einhergehende Anstieg des Bewehrungsgrads - insbesondere im Zustand Il - verformungsmin-
dernd aus, siehe Abschnitt 7.6.2. Zusatzlich ist anzumerken, dass die zuldssigen Bauteilverfor-
mungen selbst abhdngig von der Stiitzweite sind. Daher ist in Bild 7.5 die Verformungsdanderung
bezogen auf die jeweilige, zuldssige Deckenfeldverformung angegeben. Dennoch ist hierbei ein
iiberproportionaler Zusammenhang zwischen der bezogenen Verformungsidnderung und der
Anderung der Stiitzweite erkennbar.

Neben dem Einfluss der Stiitzweite seitengleicher Deckenfelder wird der Einfluss des
Stiitzweitenverhiltnisses auf das Verformungsverhalten analysiert. Hierzu wird die minimale
Stlitzweite mit #,,;;, = 5,0 m = konst. zugrunde gelegt und das Seitenverhaltnis ¢ .4/ min Mit
1,0; 1,2; 1,4 und 1,6 fiir das Flachdeckensystem mit einer Querschnittshohe von hgr = 25 cm va-
riiert. Unter Ansatz der zuldssigen Verformung von w, ;1 = fge0/250 sind die bezogenen Plat-

tenverformungen fiir unterschiedliche Stiitzweitenverhéltnisse in Bild 7.6 gegeniibergestellt.
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Bild 7.6: Zeitlicher Verlauf der bezogenen Plattendurchbiegung fiir unterschiedliche

Stiitzweitenverhiltnisse fiir her = 25 cm

In den Normenwerken DIN 1045-1 sowie DIN EN 1992-1-1 werden keine Angaben dariiber ge-
tatigt auf welche Stiitzweite die zuldssige Verformung von w, ;) = £/250 bei Seitenverhaltnis-
sen von 4 p.x/?min > 1,0 zu beziehen ist. Da die Tragwirkung von punktgestiitzten Platte in die-
sen Fallen nicht eindeutig einer Stilitzweite zugeordnet werden kann, wird im Rahmen dieser
Arbeit der Ansatz der geometrisch gemittelten Stiitzweite #g¢, nach Gl. (7.2) zur Beschreibung

der zuldssigen Verformungswerte vorgeschlagen.

egeo = y?max * min (7.2)

Dieser Ansatz erscheint geeignet, da das geometrische Mittel die Seitenlédnge eines flichenaqui-
valenten Quadrats beziiglich eines Rechteckes mit den Seitenldngen €, und £ ,;,, liefert.

Aus Bild 7.6 wird damit ein leicht tiberproportionaler Zusammenhang zwischen dem anstei-
genden Stlitzweitenverhdltnis und der Verformungszunahme deutlich. Dies ist, wie zuvor ausge-
fiihrt, insbesondere auf die liberproportionale Zunahme der einwirkenden Momente mit zu-
nehmender Stiitzweite zuriickzufithren. Mit dem Anstieg der Stiitzweite in x-Richtung resultiert
in Feldmitte jedoch nur ein Anstieg des Moments m,. Infolge der Querkontraktion ist in
y-Richtung hingegen im Zustand I eine Abnahme des Feldmoments my zu verzeichnen. Somit
wird mit zunehmendem Stiitzweitenverhdltnis das Verformungsverhalten punktgestiitzter
Stahlbetonplatten umso mehr durch die langere Stiitzweite bestimmt. Flachdecken mit grofien
Stiitzweitenverhaltnissen nahern sich demzufolge dem Verformungsverhalten einachsig ge-
spannter Stahlbetonplatten an.

In einer weiteren Berechnungsreihe werden die Langzeitverformungen verschiedener Decken-
feldtypen niher untersucht. Dabei wird sowohl in Eck-, Rand- als auch in Innenfelder unter-
schieden. In Bild 7.7 sind die Ergebnisse dieser Analyse gegeniibergestellt.
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Bild 7.7: Zeitlicher Verlauf der Plattendurchbiegung fiir Eck-, Rand- und Innenfeld fiir verschiedene

Querschnittshohen

Hierbei ist festzuhalten, dass die Durchbiegungen von Eck-, Rand- und Innenfelder eines gleich-
massig belasteten Flachdeckensystems deutlich voneinander abweichen. Erfolgt hierbei die Be-
grenzung der Verformung lediglich fiir ein Innenfeld, so werden die zuldssigen Verformungen
fiir die Rand- und Eckfelder deutlich tiberschritten. Im Gegensatz dazu liegen die Durchbieg-
ungen der Innen- und Randfelder deutlich unterhalb des zuldssigen Wertes, sofern die Verfor-
mungsbegrenzung fiir ein Eckfeld erfolgt. Dies ist einerseits auf die unterschiedliche Beanspru-
chung von Eck- Rand- und Innenstiitzen zuriickzufiihren, wie bereits in Abschnitt 7.6.3 darge-
legt. Anzumerken ist dabei, dass mit zunehmender Stiitzensteifigkeit bzw. Stiitzenbreite eine
Verringerung der Verformungsunterschiede zwischen den einzelnen Deckenfeldern zu ver-
zeichnen ist. Andererseits ist der allseitige Lastabtrag fiir Eck- und Randfelder aufgrund ihrer
freien Plattenrander nicht gegeben. Somit weisen Eck- und Randfelder gegeniiber Innenfelder
auch bei einer starren Lagerung deutlich grofiere Verformungen auf.

Ebenso lasst sich an dieser Vergleichsrechnung der Einfluss der Querschnittshéhe naher spezi-
fizieren. Auf der Grundlage der Querschnittsbemessung im Grenzzustand der Tragfahigkeit ist
mit steigender Querschnittshohe - genau genommen mit zunehmender Nutzhéhe - eine Ab-
nahme der erforderlichen Biegezugbewehrung zu verzeichnen - trotz zunehmender Eigenlasten.
Unter Ansatz der jeweils notwendigen Bewehrungsmenge werden fiir drei unterschiedliche
Querschnittshéhen die Plattenverformungen zum Endzeitpunkt in Tabelle 7.10 gegentiberge-
stellt. Dabei werden die jeweiligen Plattenverformungen auf die zugehdrigen Verformungswerte
des Deckenfelds bezogen, welches fiir die betrachtete Querschnittshohe die Verformungsbe-
grenzung von wy ,;;; = £/250 aufweist.

Aus den dargestellten Berechnungsergebnissen lasst sich der entscheidende Einfluss der
Bauteilhohe bzw. der Nutzhohe erkennen. Die Flachdeckenverformungen nehmen {iberpropor-
tional ab, sofern die Querschnittshohe und damit die Nutzhohe ansteigt.
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Tabelle 7.10: Verformungsinderung w:z« fiir unterschiedliche Querschnittshéhen h bzw. Nutzhéhen dux be-
zogenen auf das verformungsbegrenzte Deckenfeld

Querschnitts- Nutzhoéhe Anderung der Eckfeld Randfeld Innenfeld
hohe h dux Nutzhohe Wy Wy Wy
18,0 cm 14,9 cm 100,0 % 192 % 156 % 100 %
22,0 cm 18,9 cm 126,8 % 132 % 100 % 50 %
25,0 cm 21,9 cm 147,0 % 100 % 70 % 16 %

Anmerkung: Das jeweilige Bezugssystem ist kursiv dargestellt.

Zum Einen ist dieser Zusammenhang auf den quadratischen Anstieg des Rissmoments bei zu-
nehmender Bauteilh6he zuriickzufiihren. Somit verringert sich die Ausdehnung des gerissenen
Bereiches und infolgedessen nehmen die Bauteilverformungen ab. Andererseits werden die Ver-
formungen im Zustand I definiert durch die Biegesteifigkeit EI, welche wiederum in kubischer
Form - also ebenfalls iiberproportional - von der Bauteilhhe abhdngt. Im reinen Zustand II hin-
gegen ldsst sich - unter Annahme eines linearen Spannung-Dehnungsverhaltens von Beton - ein
nahezu linearer Zusammenhang zwischen Nutzhéhe und Bauteilverformung feststellen. In die-
sem Fall wird die Bauteilsteifigkeit durch den Hebelarm der inneren Krafte z bestimmt, welcher
im Allgemeinen mit ca. 90 % der Nutzh6he angenommen werden darf. Somit stellt die Wahl der
Nutzhohe ein geeignetes Mittel dar, um die Langzeitverformungen von Flachdecken in einfacher
Weise signifikant zu beeinflussen und zu begrenzen. Vor diesem Hintergrund ist die Bertcksich-
tigung der Nutzhohe in einem Biegeschlankheitskriterium unerlasslich.

Abschliefiend wird in diesem Abschnitt der Einfluss des Platteniiberstandes untersucht. Hier-
bei wird die Linge des Uberstandes mit £;; = 0,05 * £o¢ und £;; = 0,10 - £¢ so gewihlt, dass sich
iibliche Abmessungen zur Bewehrungsverankerung ergeben. Auf eine Untersuchung von aus-
kragenden Deckenplatten iiber dieses Mafd hinaus wird im Rahmen dieser Untersuchungen ver-
zichtet. Die Berechnungsergebnisse sind im Einzelnen Anhang C.3 zu entnehmen und zeigen er-
wartungsgemaf$ sehr geringe Verformungsanderungen. Die Innenfeldverformung unter Bertick-
sichtigung von Platteniiberstidnden lassen sich auf weniger als 2 % der Verformungen des Aus-
gangssystems beziffern. Das Eckfeld weist hingegen durch die Anordnung eines Plattentiber-
stands Verformungsabnahmen bis zu 10 % auf. Generell ist in diesem Zusammenhang festzu-
stellen, dass sich die Eckfeldverformungen mit zunehmendem Platteniiberstand verkleinern.

7.6.5 Parameterabhingige Streuung von Flachdeckenverformungen

In den vorangegangenen Betrachtungen konnte herausgestellt werden, dass die Streuung der
Bauteilabmessungen vernachldssigbar gering ist oder diese hinsichtlich Verformungsberech-
nungen nicht relevant werden. Wie nachfolgend ausgefiihrt, werden von den untersuchten Sys-
temparametern lediglich der Bewehrungsgrad und der Platteniiberstand nicht in den weiterfiih-
renden Berechnungen beriicksichtigt. Daher ist hierzu eine Fehleranalyse erforderlich.

Bei der Beriicksichtigung von Platteniiberstdnden bis zu einer Lange von 5 = 0,10 - £ lief3
sich der mittlere Fehler der berechneten Flachdeckenverformungen fiir das Innenfeld zu +1 %
und fiir das Eckfeld zu +5 % ermitteln. Bei der Ermittlung des mittleren Fehlers infolge unter-
schiedlicher Bewehrungsgrade werden folgende Anwendungsgrenzen zugrunde gelegt: Der
Feld- und Stiitzbewehrung wird eine baupraktische Streuung von 85 % bis 150 % der rechne-
risch und konstruktiv erforderlichen Bewehrung unterstellt. Wohingegen fiir die Anordnung ei-
ner moglichen Druckbewehrung ein Streubereich von 85 % bis 200 % der rechnerisch und kon-
struktiv erforderlichen bzw. der Mindestbewehrung eingerdumt wurde. Wie bereits in Abschnitt
7.6.2 erlautert, erfolgte die Fehleranalyse fiir das Eckfeld und wurde auf die weiteren Felder
tibertragen. Diesbeziiglich ergibt sich der mittlere Fehler der berechneten Flachdeckenverfor-
mungen infolge der Streuung der Feldbewehrung zu ca. £13 %, der Stiitzbewehrung zu 2 %
und einer moglichen Druckbewehrung zu +4 %. Der mittlere Fehler infolge der Nichtberticksich-
tigung von Abweichungen in der Bewehrungsanordnung und von Platteniiberstinden lasst sich
somit in der Summe fiir das Innen- bzw. Eckfeld mit +14 % bzw. £15 % angeben.
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7.6.6 Parameterrelevanz

Die Feldbewehrung zeigt fiir verschiedene Bewehrungsgrade hinsichtlich des Verformungsein-
flusses relevante Anderungen im Langzeitverformungsverhalten punktgestiitzter Stahlbetonde-
cken. Der Einfluss der Stiitz- bzw. der Druckbewehrung ist dagegen als gering zu bewerten. Auf
die Formulierung eines Biegeschlankheitskriteriums in Abhdngigkeit des Bewehrungsgrades,
wie es in DIN EN 1992-1-1 der Fall ist, wird im Rahmen dieser Arbeit verzichtet. Den Berech-
nungen zur Herleitung eines Biegeschlankheitskriteriums wird grundsatzlich die in Abschnitt
6.2 beschriebene Bewehrungsfithrung und -menge zugrunde gelegt und auf den ermittelten,
mittleren Fehler des Einflusses von Systemparametern verwiesen. Hauptsachlich wird diese
Vorgehensweise damit begriindet, dass in der Praxis ein Biegeschlankheitskriterium im Vorfeld
der Bemessung zur Ermittlung der erforderlichen Bauteiln6he genutzt wird. Zu diesem Zeit-
punkt ist dagegen der notwendige Bewehrungsgrad nicht bekannt, so dass der Ansatz eines be-
wehrungsgradabhingigen Schlankheitskriteriums ein iteratives Vorgehen zur Festlegung der
Querschnittshéhe zur Folge hat. Demgegentiber wird die Auffassung vertreten, dass zur Bemes-
sung von Stahlbetondecken ein Biegeschlankheitskriterium einfach zu handhaben sein sollte.

Bei Betrachtung der untersuchten Systemparameter lisst sich feststellen, dass Anderungen der
Stiitzweite und der Nutzhohe sich auf die Flachdeckenverformungen gravierend auswirken. In-
folgedessen ist es zwingend notwendig, diese Parameter in die Beschreibung eines Biege-
schlankheitskriteriums mit einzubeziehen. Weiterhin lasst sich ein relevanter Einfluss des
Stiitzweitenverhaltnisses auf die Verformungen von Flachdecken erkennen. Ebenso konnte ge-
zeigt werden, dass es zweckmaf3ig ist zur Begrenzung der Deckenfeldverformung in Eck-, Rand-
und Innenfelder zu unterscheiden. Somit wird das Stiitzweitenverhaltnis als auch der Typ des
betrachteten Deckenfeldes in der Herleitung des Schlankheitskriteriums mitberticksichtigt. Die
Anordnung eines Platteniiberstandes mit baupraktischen Abmessungen wirkt sich - wenn auch
nur geringfligig - positiv auf die Flachdeckenverformungen auf. Dieser wird jedoch auf der si-
cheren Seite liegend in den weiteren Berechnungen vernachlassigt.

Aufierdem zeigen die Analysen der Auflagerbedingungen signifikante Einfliisse auf das Ver-
formungsverhalten von Flachdecken auf. In diesem Zusammenhang wird sowohl die Stiitzen-
breite und -steifigkeit als auch die Anordnung von Stiitzenkopfverstarkungen zur Ableitung ei-
nes Biegeschlankheitkriteriums in Ansatz gebracht. Dabei ist anzumerken, dass sich Stiitzen-
kopfverstarkungen in Finite-Elemente-Rechnungen und insbesondere bei vereinfachten Berech-
nungsmethoden nur schwierig wirklichkeitsnahe erfassen lassen, siehe Abschnitt 6.6.2. Dadurch
wird die Handhabung solcher Systeme in der Bemessungspraxis haufig erschwert. Ein Biege-
schlankheitskriterium, welches den Einfluss von Stiitzenkopfverstarkungen wiedergibt, stellt
hingegen ein einfaches und geeignetes Hilfsmittel dar, um Verformungen von stiitzenkopfgela-
gerten Stahlbetonplatten sinnvoll begrenzen zu kénnen.

Die Beriicksichtigung von tragenden Auflenwianden wird hingegen in vereinfachter Form an-
gestrebt.

7.7 Lastparameter

7.7.1  Allgemeines

Die wirklichkeitsnahe Erfassung von Lastparametern stellt bei Vorhersagen von Langzeitver-
formungen die grofdte Schwierigkeit dar, da sie neben einer zeitlichen Fluktuation auch in ihrer
raumlichen Verteilung stark streuen konnen und zu dem einen relevanten Einfluss auf die Bau-
teilverformungen besitzen.

Die produktionsbedingten Streuungen der Eigenlasten lassen sich unter Beriicksichtigung des
Variationskoeffizients der Betonwichte von 4 % gemafs JCSS (2003) erfassen, wohingegen die
Streuung der Stahlwichte mit < 1 % als vernachlassigbar angesehen werden darf. Graubner, et al.
(2005) geben den Variationskoeffizient der Festbetonwichte mit 2,5 % bei einer mittleren Wich-
te von y. = 23 kN/m? an. Werden erginzend die zuvor genannten Streuungen der Bauteilab-
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messung und das Eigengewicht der Stahleinlagen sowie deren Streuung mitberiicksichtigt, so
darf ein Variationskoeffizient von 6 % ndherungsweise angenommen werden (vgl. Graubner, et
al., 2005). Der Mittelwert der Stahlbetonwichte ist dabei mit yg, = 25 kN/m?® anzusetzen. Eine
Unterscheidung in Konstruktion- und Ausbauast wird in JCSS (2003) nicht vorgenommen. Daher
wird fiir die stindig wirkende Ausbaulast ebenfalls ein Variationskoeffizient von 6 % angenom-
men.

Wie bereits in Abschnitt 6.4.2 ausgefiihrt unterliegen insbesondere verdanderliche Verkehrslas-
ten zeitlichen sowie auch raumlichen Fluktuationen, welche bekanntermafien nicht exakt vor-
hergesagt werden konnen. In JCSS (2003) werden diesbeziiglich verschiedene Modelle fiir
probabilistische Analysen vorgestellt. Demnach lésst sich die Nutzlast in zwei Lastanteile auftei-
len: Einerseits in einen standig wirkenden Lastanteil, der sich nur geringfligig d&ndert, und ande-
rerseits in einen intermittierenden Lastanteil, welcher durch eine hohe Lastintensitit und einem
kurzzeitigen und seltenen Einwirken gekennzeichnet ist. Damit kdnnen verschiedene zeitliche
Lastverldaufe simuliert werden. Die raumliche Fluktuation ldsst sich durch ein stochastisches
Feld beschreiben, da eine zufillige Verteilung stets unterstellt wird. Dazu werden neben dem
Mittelwert der Last - im Allgemeinen der quasi-stinde Lastanteil - auch Streuungen zwischen
unabhingigen Lastflichen und rdaumliche Fluktuationen innerhalb eines Lastfeldes berticksich-
tigt. In der Regel werden hierzu Bezugsflichen von 20 m? bzw. 100 m? zugrunde gelegt, die sich
durch Aquivalenzlasten auf die betrachteten Bauteilabschnitte (z. B. Deckenfelder) iibertragen
lassen. Dabei wird es jedoch notwendig Lastkonzentrationsfaktoren mit Hilfe von Einflussfla-
chenfunktionen zu ermitteln und in Ansatz zu bringen. Fiir die einzelnen Eingangsgrofien sind in
JCSS (2003) statistische Parameter enthalten.

Diese grob umrissene Vorgehensweise soll verdeutlichen, dass sich eine parameterabhangige
Systemstudie auf der Grundlage von nicht-linearen Materialgesetzmafdigkeiten als enorm re-
chenintensiv gestaltet, da zahlreiche Einflussfaktoren und Kombinationsmoglichkeiten zu be-
ricksichtigen sind. Daher wird nachfolgend lediglich eine Fehlerabschatzung vorgenommen.

Aufgrund der zahlreichen Streuungsmoglichkeiten der veranderlichen Last wird auf Basis der
mittleren, quasi-stindigen Beanspruchungshéhe hinsichtlich der zeitlichen Fluktuation der
Nutzlast ein Variationskoeffizient von +25 % angesetzt. Die raumliche Verteilung und das Auf-
treten einer seltenen Einwirkungskombination werden in zusitzlichen Vergleichsrechnungen
gesondert betrachtet.

7.7.2  Einfliisse der dufleren Beanspruchung

Neben den Einfliissen aus Material- und Systemeigenschaften beeinflussen die Intensitdt und
der zeitlich Verlauf der Beanspruchung die Langzeitverformungen von Flachdecken. Um deren
Einfluss im Einzelnen zu spezifizieren, werden nachfolgende, numerische Untersuchungen vor-
gestellt. Zur Untersuchung der Beanspruchungshohe wird neben der stindig wirkenden Ausbau-
last gy, auch die verdanderliche Verkehrslast g, naher untersucht.

Die stindig wirkende Ausbaulast gy, wird mit gy, = 0,0 kN/m? gy, = 1,0 kN/m? sowie
Jxz2 = 2,0 kN/m? variiert. Die notwendige Bewehrungsmenge des Ausgangsystems wird an die-
ser Stelle explizit beibehalten. Die resultierenden Berechnungsergebnisse auf der Grundlage der
Gesamtlastdnderung sind in Tabelle 7.11 gegeniibergestellt.

Tabelle 7.11: Verformungsidnderung w.- beziiglich der Gesamtlast des Ausgangssystems fiir unterschiedli-
che Belastungshohen der Ausbaulast gk

Hohe der Ausbaulast gy, 9k + @1y Innenfeld (Gx + 91 ) Eckfeld
(9x *+ a0 Wy (9x + a)(0) Wy

2,0 kN/m? 100,0 % 100,0 % 100,0 % 100,0 %

1,0 kN/m? 87,5 % 92,4 % 89,7 % 89,1 %

0,0 kN/m? 75,0 % 83,3 % 79,5 % 73,2 %

115



7 Parameterstudie zum Verformungsverhalten punktgestiitzter Stahlbetonplatten
7.7 Lastparameter

Grundsatzlich ist festzustellen, dass mit hoherer Ausbaulast hohere Langzeitverformungen auf-
treten. Dabei ist ein nahezu linearer Zusammenhang zwischen der Gesamtlaststeigerung und der
Verformungszunahme zu erkennen. Die Verformung im Zustand II wird mafdgeblich durch die
Steifigkeit des gerissenen Querschnitts und durch die Ausdehnung des gerissenen Bereiches be-
stimmt. Aufgrund der identischen Bewehrungsanordnung ergeben sich hier keine relevanten
Anderungen der Plattensteifigkeit im gerissenen Querschnitt. Ferner lieRen sich zum Endzeit-
punkt fiir die untersuchten Félle - bis auf die Plattenoberseite des Eckfelds - keine signifikanten
Anderungen der Grofle des gerissenen Bereiches feststellen. Somit lag diesbeziiglich fiir alle Be-
anspruchungsniveaus eine abgeschlossene Rissbildung vor, so dass eine Laststeigerung lediglich
die Zunahme der Riss6ffnungsbreite bewirkt.

Die Berechnungen der Plattenverformung fiir verschiedene, veranderliche Verkehrslasten q)
erfolgte fiir eine geringe Nutzlast von min g, = 2,8 kN/m? und fiir eine hohere Nutzlast von
max q; = 5,0 kN/m? unter Beriicksichtigung der entsprechenden Kombinationsfaktoren, siehe
Abschnitt 6.4. Eine kurzzeitig wirkende, seltene Beanspruchungskombination wurde jeweils
zum Zeitpunkt t = t; = 28 d in Ansatz gebracht. Die erforderliche Bewehrungsmenge im Grenz-
zustand der Tragfiahigkeit wurde im Gegensatz zur vorangegangenen Systemanalyse separat
ermittelt und in die Berechnungen miteinbezogen. Die Berechnungsergebnisse diesbeziiglich
sind Bild 7.8 zu entnehmen.
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Bild 7.8: Zeitlicher Verlauf der Plattendurchbiegung fiir verschiedene Belastungshéhen der Nutzlast qi;

in Klammern: Anteil der Nutzlast an der Gesamtlast

Aus hoheren Beanspruchungen resultieren demzufolge - trotz des angepassten Bewehrungs-
grads - grofdere Flachdeckenverformungen. Fiir das Eckfeld sind in dieser Vergleichsrechnung
deutliche Verformungsunterschiede zu erkennen. Im Innenfeld fallen diese aufgrund der abwei-
chenden Rissentwicklungen etwas geringfiigiger aus. Dariiber hinaus ist anzumerken, dass mit
zunehmender Stiitzweite der Einfluss der veranderlichen Last - aber auch der Ausbaulast - auf
die Plattenverformung abnimmt, siehe Bild 7.9.

Hierbei wurde diejenige Querschnittshohe zugrunde gelegt, welche zur Begrenzung auf
W, zul = £/250 fiir die jeweilige Stiitzweite rechnerisch notwendig ist. Das Bild 7.9 verdeutlicht,
dass das Verformungsverhalten von Flachdecken insbesondere durch deren Eigenlastanteil be-

116



7 Parameterstudie zum Verformungsverhalten punktgestiitzter Stahlbetonplatten
7.7 Lastparameter

stimmt wird. Die Verkehrslast min g, weist bei einer Stiitzweite von 5,0 m lediglich einen Ge-
samtlastanteil von ca. 10 % auf.

o —a—min gk (Eckfeld)
~ 40% —2—min gk (Innenfeld)
_?_3 0 —a—max gk (Eckfeld)
& 30% ——max gk (Innenfeld)
£ 20%
= —
T 109 =y
>
0%
4,0 5,0 6,0 7,0 8,0 9,0 10,0
Stiitzweite £ ¢ [m]
Bild 7.9: Anteil der Nutzlast an der Gesamtlast von punktgestiitzten Stahlbetondecken bei einer Verfor-

mungsbegrenzung auf wzu = £/250

Die erhohte Verkehrslast max gy zeigt bei geringen Stiitzweiten einen deutlich hoheren Lastan-
teil, der jedoch mit zunehmender Stiitzweite umso schneller abnimmt. Abschliefsend ist festzu-
stellen, dass die Hohe der veranderlichen Nutzlast im Innenfeld einer Flachdecke einen geringe-
ren Verformungseinfluss besitzt als im Eckfeld. Dieser ist im Eckfeld aufgrund der fortschreiten-
den Rissentwicklung etwas ausgepragter.

Der Einfluss des Zeitpunkts der einwirkenden, seltenen Last auf den zeitlichen Verlauf der
Deckenfelddurchbiegung wird durch weitere Vergleichsrechnung herausgestellt. Dazu werden
die Plattenverformungen fiir die Einwirkung der seltenen Beanspruchungskombination nach ei-
ner Belastungsdauer t — t; von 56 Tagen, 365 Tagen und 3650 Tagen analysiert, siehe Bild 7.10.
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Bild 7.10: Zeitlicher Verlauf der Plattendurchbiegung fiir verschiedene Zeitpunkte der seltenen Einwir-
kungskombination
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Demnach nimmt die Deckenfelddurchbiegung zum Endzeitpunkt umso starker zu, umso spater
die seltene Last einwirkt. Eine seltene Einwirkung hat aufgrund ihrer Beanspruchungsintensitat
im Allgemeinen eine einsetzende bzw. mafdgeblich voranschreitende Rissbildung zur Folge. Da-
bei ist eine Abnahme der effektiven Bauteilsteifigkeit infolge der zunehmenden Ausdehnung des
gerissenen Bereiches zu verzeichnen. Daraus resultiert — neben der erh6hten Beanspruchung -
eine deutliche Verformungszunahme. Das Einsetzen einer seltenen Last zu einem spateren Zeit-
punkt fallt umso relevanter aus, da infolge der Lasterhohung eine zusitzliche Schiadigung der
bereits - infolge Schwindens und quasi-standiger Dauerbeanspruchung - gerissenen Deckenfel-
der erfolgt. Wirkt die seltene Beanspruchung hingegen friihzeitig, so erfahrt der gerissene Quer-
schnitt - infolge der Zunahme der Schwinddehnungen - keine weitere Querschnittsschwachung
bis der Grad der Beanspruchung zum Zeitpunkt des Einwirkens der seltenen Last wieder er-
reicht ist.

Zur Beurteilung des Einflusses des Betonalters bei Erstbelastung wird das Betonalter zu Be-
lastungsbeginn mit 7 Tagen, 14 Tagen, 28 Tagen bzw. 56 Tagen in einer weiteren Systemanalyse
variiert. Die hieraus resultierenden Berechnungsergebnisse sowie die zugehorigen Kriech- und
Schwindmafie sind in Tabelle 7.12 zusammengefasst.

Tabelle 7.12: Schwindmaf &, Kriechzahl ¢ und Verformungsinderung w:- fiir unterschiedliche Betonalter
zum Belastungsbeginn

Betonalter t bei

Deckenfeld Erstbelastung gs(t—ty=50a) ¢@(t—ty,=>50a) W0
to=7d 4,26 102,0 %
to = 14d 3,74 101,0 %

znne_nfféd’ 0 —661-107 °

F = 18cm to = 28d 3,28 100,0 %
to =56d 2,87 98,3 %
to=7d 4,03 106,7 %
to = 14d 3,54 103,4 %

Eckfeld, 0 645 -10-° 0

hgr = 25 cm to =28d 3,10 100,0 %
to =56d 2,72 100,4 %

Daraus lassen sich generell geringere Flachdeckenverformungen verzeichnen, je dlter der Beton
bei Erstbelastung ist, da die Kriechverformung geringer und die Betonzugfestigkeit infolge fort-
schreitender Hydratation hoher ausfallen, je spater ein Beton belastet wird. Aufgrund der vor-
handenen Rissbildung wird hier das Verformungsverhalten durch das Betonalter bei Erstbelas-
tung nur noch geringfligig beeinflusst. Im Eckfeld sind dabei etwas deutlichere Verformungsun-
terschiede erkennbar, welche auf die zunehmende Ausdehnung des Rissbereiches zuriickzufiih-
ren sind, vgl. Abschnitt 7.3.

7.7.3  Einfliisse der Laststellung

Gegliederte Deckensysteme zeigen unter Ansatz eines linear elastischen Materialverhaltens im
Allgemeinen eine ausgepragte Durchlaufwirkung, so dass bei ihrer Analyse bzw. Schnittkrafter-
mittlung die Laststellung, also die Anzahl und Reihenfolge der belasteten Felder eine entschei-
dende Rolle zu kommt. Vor diesem Hintergrund wird das Verformungsverhalten von Flachde-
cken in einer weiteren Untersuchung nadher betrachtet. Dazu wird sowohl das Eckfeld, das
Randfeld als auch das Innenfeld des Ausgangssystems analysiert. Die untersuchten Beanspru-
chungsvarianten sind in Bild 7.11 zusammengefasst.
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Legende:

Gleichmafiiges
belastetes
Deckenfeld

a) Volllast b) Eckfeld c) Randfeld d) Innenfeld
unbelastetes
Deckenfeld

e) Aufzen- f) Innen- g) Schach- h) Schach-

streifen streifen brett I brett II
Bild 7.11: Untersuchte Systemvarianten mit unterschiedlichen Laststellungen

In Tabelle 7.13 sind die bezogenen Deckenfeldverformungen w,q ) = w,i/w, 5 infolge der
Laststellung i im Verhéltnis zu der Deckenfeldverformung unter Volllast a) zum Endzeitpunkt
zusammengestellt. Dabei wurden lediglich die Laststellungen ausgewertet, die eine unmittelbare
Belastung des betrachteten Deckenfeldes beinhalteten. Zur Verdeutlichung der einzelnen Ein-
fliisse wird in elastische, gebettete sowie starr gelagerte Flachdeckensysteme unterschieden.

Tabelle 7.13: Verformungsinderung w:z«,) zum Endzeitpunkt fiir unterschiedliche Laststellungen

Deckenfeld Lastmuster Wy00,2) W;0,2) Wy a)
Bettung: elastisch elastisch starr
Materialdefinition . . linear- linear-
Deckenplatte: nicht-linear elastisch elastisch
Innenfeld, d) 121,4 % 123,4 % 100,5 %
hig = 18 cm f) 119,6 % 125,3 % 101,7 %
g) 103,3 % 95,8 % 97,4 %
Randfeld, c) 111,7 % 102,2 % 97,5 %
hrg = 22 cm e) 104,8 % 104,9 % 98,1 %
f) 111,1% 103 % 97,9 %
h) 98,2 % 96,9 % 96,5 %
Eckfeld, b) 93,4 % 99,6 % 100,1 %
hgg = 25 cm e) 101,9 % 100,5 % 100,3 %
g) 93,1 % 97,9 % 99,7 %

Generell ist festzustellen, dass unter Ansatz einer starren Lagerung und eines linear-elastischen
Materialverhaltens der Deckenplatte (Sp. 5) eine Durchlaufwirkung im Flachdeckensystem
kaum zu erkennen ist. Die ermittelten Verformungsunterschiede betragen hier fiir die unter-
suchten Laststellungen weniger als 5 %. Bezieht man in die Betrachtungen den Einfluss einer
elastischen Bettung bzw. der Stiitzenbiegesteifigkeit (Sp. 4) mit ein, so sind insbesondere Ver-
formungszunahmen im Innenfeld unter den Laststellungen d) und f) zu beobachten. Dies ist je-
doch weniger einer gestiegenen Durchlaufwirkung geschuldet, sondern der Tatsache, dass unter
diesen Laststellungen infolge der elastischen Bettung Verdrehungen am Stiitzenkopf eingetra-
gen werden, welche zu zusédtzlichen Verformungen im Deckenfeld fiihren. Erweitert man die Be-
trachtungen auf die Beriicksichtigung des nicht-linearen Materialverhaltens von Stahlbeton
(Sp. 3) so sind nur noch geringe Anderungen in dem Verformungsverhiltnis W;0,2) €rkennbar.

Die Form der Stiitzenbelastung sowie die Stiitzensteifigkeit haben an dieser Stelle einen vorran-
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gigen Einfluss. Der mittlere Fehler aus den betrachteten Laststellungen ergibt sich fiir das In-
nenfeld zu £11 % und fiir das Eckfeld zu #4 %. Eine ausschliefliche Belastung einzelner Feld-
streifen bzw. eines Deckenfeldes unter quasi-stindiger Beanspruchung ist fiir einen Betrach-
tungszeitraum von 50 Jahren im Allgemeinen nicht zu erwarten. Die durchgefiihrte Untersu-
chung zeigt somit Extremwerte infolge unterschiedlicher Langzeit-Laststellungen auf, welche in
einer Fehleranalyse separat bewertet werden. Beziiglich der Ermittlung von temporaren Ext-
remwerten von Plattenverformungen erscheint aber eine differenzierte Betrachtung zweckma-
Big zu sein. Dieser Ansatz wird, wie bereits erldutert, im Folgenden jedoch nicht weiter verfolgt.

7.7.4  Parameterabhingige Streuung von Flachdeckenverformungen

Wie zuvor dargelegt, unterliegen die Eigen- und Ausbaulast produktionsbedingt unvermeidba-
ren Streuungen. Diese wurden neben der zeitlichen und raumlichen Fluktuation der Nutzlast
sowie der variierenden Zeitpunkte der Erstbelastung bzw. einer seltenen Beanspruchung in eine
Fehleranalyse miteinbezogen. Aufgrund der stark vereinfachten Ansétze beziiglich der Idealisie-
rung der zeitlichen und rdumlichen Verteilung der veranderlichen Verkehrslast kann an dieser
Stelle der mittlere Fehler der Flachdeckenverformung infolge der Streuung von Lastparametern
lediglich abgeschatzt werden. Dieser lasst sich somit mit ca. 32 % fiir das Eckfeld und mit ca.
*19 % fiir das Innenfeld angeben.

7.7.5 Parameterrelevanz

In den numerischen Untersuchungen zur Formulierung eines Biegeschlankheitskriteriums wird
ein vollstdndig und gleichmafig belastetes Flachdeckensystem - Lastmuster a) - zugrunde ge-
legt. Unter Ansatz einer quasi-stindig einwirkenden Nutzlast wird davon ausgegangen, dass die
Beanspruchung innerhalb des gesamten Nutzungszeitraums iiber alle Deckenfelder - zeitlich
und raumlich - gleichmaf3ig verteilt ist.

Es ist festzuhalten, dass die Hohe der stdndig wirkenden Ausbaulast und der verdnderlichen
Nutzlast sich relevant auf die Flachdeckenverformung auswirken kann. Dies ist insbesondere auf
die Ausbildung der einzelnen Rissbereiche zuriickzufiihren. Da diese im Vorfeld schwierig abzu-
schitzen sind, wird die Hohe der verdnderlichen Last zur Ermittlung der Schlankheitsgrade
miteinbezogen und - wie in Abschnitt 6.4.1 beschriebenen - fiir die Anwendungsfille des tbli-
chen Hochbaus (min gy; max qy) in Ansatz gebracht. Die Verkehrslast ist normalerweise im Vor-
feld der Bemessung aufgrund der vorgesehenen Gebdudenutzung bekannt, so dass ein weiterer
Einflussfaktor auf die Flachdeckendurchbiegung sinnvoll erfasst werden kann. Die tatséchlich
wirkende Ausbaulast wird hingegen in der Planungsphase haufig modifiziert, so dass auf der si-
cheren Seite liegend eine obere, jedoch realistische Beanspruchungshéhe von gy, = 2,0 kN/m?
in Ansatz gebracht wird. Der Einfluss des Betonalters bei Erstbelastung ist im Rahmen iiblicher
Belastungszeiten fiir die Langzeitverformungen von Flachdecken als geringfligig zu bewerten
und wird, wie zuvor beschrieben, in den weiteren Berechnungen mit ¢t = t, = 28 d zugrunde ge-
legt. Der Zeitpunkt einer seltenen Last ist hingegen schwer abzuschitzen, so dass dieser im Fol-
genden stets dem Zeitpunkt der Erstbelastung gleichgesetzt wird. Damit gilt t.,.. = t; = 28 d.
Aufgrund der auftretenden, relevanten Parameterstreuungen werden im Zuge der Fehleranalyse
die mittleren Fehler der einzelnen Einflussgréfden mit ausgewiesen.

7.8 Rechen- und Modellunsicherheiten

7.8.1  Allgemeines

Modellunsicherheiten resultieren aus notwendigen Tragwerksvereinfachungen sowie aus der
Implementierung vereinfachter mechanischer Zusammenhange. Weiterhin treten Ungenauigkei-
ten in der Modellierung auf, da im Allgemeinen Unkenntnis iiber die tatsachlich vorherrschen-
den Randbedingungen besteht. Hierzu zadhlen beispielsweise unplanméafiige Deckeneinspannun-
gen, nicht berticksichtigte Beanspruchungen aus dufderen Horizontallasten, vernachlassigte Las-
ten aus Fassadenverankerungen oder auch die hier untersuchten Platteniiberstdnde. Des Weite-
ren werden im Rahmen dieser Arbeit ebenso Abweichungen in der Deckenfeldanzahl bzw.
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—-anordnung sowie Abweichungen infolge unterschiedlicher Stiitzweiten benachbarter Decken-
felder als Modellunsicherheit aufgefasst. Der mittlere Fehler aus Modellunsicherheiten kann un-
ter Verwendung hinreichend genauer Berechnungsmodelle in der Regel mit 10 - 15 % ange-
nommen werden (vgl. Hausmann, 2007). Im Rahmen dieser Untersuchung wird diesbeziiglich
ein mittlerer Fehler von £15 % zugrunde gelegt.

Dariiber hinaus kénnen Rechenfehler des angewandten Ndherungsverfahrens zu Ergebnis-
abweichungen fiithren. Neben dem Konvergenzverhalten und dem Einfluss der Schichtenanzahl
wird nachfolgend ebenfalls die Anwendung von Symmetrierandbedingungen ndher untersucht.

7.8.2  Einfliisse der Systemmodellierung

Zur Analyse des Einflusses des Konvergenzkriteriums wurden Konvergenzschranken von
eg= &y =1-10"3bisep = gy = 2,5 107! entsprechend den Gl. (4.4) und (4.5) beriicksichtigt.
Bekanntermafien nimmt mit der Verringerung der geforderten Toleranzschranke der Iterations-
fehler einer Finite-Elemente-Rechnung ab, jedoch steigt die Anzahl der notwendigen Iterations-
schritte bzw. die notwendige Rechenzeit exponentiell an. Fiir die beiden untersuchten Flachde-
ckensysteme sind die Abweichungen der rechnerisch ermittelten Verformungen und die erfor-
derlichen Rechenzeiten fiir unterschiedliche Konvergenzkriterien in Tabelle 7.14 dargestellt.

Tabelle 7.14: Relativer Rechenfehler und Rechenzeit in Abhingigkeit der Konvergenzschranke &

Konvergenz- rel. Fehler Iterations- tepy () Konvergenz- rel. Fehler Iterations- tcpy ()
schrankee R, .,,-3 schritte tcru(e=510"%)| schranke& R, .,,-3 schritte tcru(e=510"3)
Innenfeld mit Ajp = 18 cm Eckfeld mit hgg = 25 cm

5-1073 0,00 % 6950 100,0 % 5-1073 0,00% 12280 100,0%

2-1072 0,24 % 3345 48,1 % 21072 1,80 % 6148 50,1 %

1-1071 0,17 % 848 12,2 % 1-1071 1,13 % 2348 19,1 %
25-1071 0,37 % 530 7,6 % 25-107Y 0,77 % 1002 8,2 %

Relevante Abweichungen der Verformungswerte konnten in den durchgefiihrten Vergleichs-
rechnungen nicht verzeichnet werden. Somit wird das Konvergenzkriterium fiir die Finite-
Elemente-Rechnungen dieser Arbeit mit e = gy = 2+ 1072 gewihlt, siehe auch Abschnitt 4.5.
Damit lasst sich fiir die hier gestellte Problemstellung ein befriedigender Kompromiss beziiglich
der Einhaltung der erforderlichen Ergebnisgenauigkeit, der Gewahrleistung eines stabiles Kon-
vergenzverhaltens fiir die gesamte Bandbreite der numerischen Untersuchungen sowie der Mi-
nimierung der Rechenzeit fiir die Vielzahl der zu beriicksichtigenden Modelle erzielen.

Einen weiteren Einfluss auf die Ergebnisgenauigkeit stellt die Anzahl der Einzelschichten zur
Abbildung der Querschnittshéhe dar. Mit zunehmender Schichtenanzahl ist in etwa ein linearer
Anstieg der Rechenzeit bei Abnahme des Iterationsfehlers zu beobachten, siehe Tabelle 7.15. Der
ermittelte, relative Fehler Ry_4, der Verformung des betrachteten Systems wurde dabei auf die
Verformungen des mit 42 Schichten abgebildeten Flachdeckensystems bezogen.

Tabelle 7.15: Relativer Rechenfehler und Rechenzeit in Abhingigkeit der Schichtenanzahl

Schichten- rel. Fehler Rechenzeit _tcru®) | Schichten- rel. Fehler Rechenzeit tcpy(V)
anzahl N Ry_42 tepy tcru(N=42) | anzahl N Ry_42 tepy tcpy(N=42)
Innenfeld mit Ajp = 18 cm Eckfeld mit hgp = 25 cm
42 0,00 % 51,4h 100,0 % 42 0,00 % 89,1 h 100,0 %
36 0,91 % 45,5h 88,5 % 36 0,71 % 73,7 h 82,7 %
30 0,87 % 38,0 h 74,0 % 30 1,91 % 74,1 h 83,1%
24 0,95 % 32,2h 62,8 % 24 1,03 % 69,9 h 78,4 %
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Vor diesem Hintergrund lassen sich zwei gegenladufige Effekte beobachten: Einerseits steigt der
Rechenaufwand mit zunehmender Schichtenanzahl an, andererseits kann eine feinere
Querschnittsunterteilung zu einem verbesserten Konvergenzverhalten fithren und eine geringe-
re Anzahl notwendiger Iterationsschritte nach sich ziehen. Grundsatzlich ist dabei festzuhalten,
dass bereits Finite-Elemente-Modelle mit 24 Einzelschichten - bei einer Beriicksichtigung von
vier Bewehrungslagen je Plattenquerschnitt - befriedigende Ergebnisse fiir die untersuchten
Querschnittshéhen liefern. Damit ldsst sich auf eine ausreichend genaue Abbildung der
Querschnittshéhe mit N = h [cm] Schichten schliefRen. Um eine wiederholte Anpassung der
Schichtanzahl bei der Vielzahl der Systemmodellierungen zu vermeiden, wurde im Rahmen die-
ser Arbeit die Abbildung der Querschnittsh6he mit stets 36 Einzelschichten zugrunde gelegt.

Dartiber hinaus stellt die Verwendung von Symmetrierandbedingungen eine Niaherung dar.
Dieser Naherungscharakter wurde anhand einer zusatzlichen Untersuchung analysiert, wobei
die betrachteten Flachdeckensysteme als Komplettsysteme abgebildet und berechnet wurden.
Der Vergleich der ermittelten Plattenverformungen des Komplettsystems und des Plattenvier-
tels des Ausgangssystems zeigt zum Endzeitpunkt vernachldssigbar geringe Abweichungen von
weniger als 0,5 %. Daher kann der Ansatz von Symmetrierandbedingungen fiir nicht-lineare Sys-
temanalysen von Flachdecken bei vorliegender Doppelsymmetrie als geeignet bewertet werden.

7.8.3 Parameterabhingige Streuung von Flachdeckenverformungen

Der Analyse des mittleren Fehlers hinsichtlich Modellunsicherheiten und Rechengenauigkeiten
erfolgte auf Basis der vorangegangenen Betrachtungen. An dieser Stelle ist anzumerken, dass die
hier erzielten Rechengenauigkeiten sowie die getroffenen Modellvereinfachungen (Schichtenan-
zahl, Symmetrierandbedingungen) keinen signifikanten Fehler erkennen lassen. Somit lasst sich
der mittlere Fehler sowohl fiir das Innenfeld als fiir das Eckfeld auf der Grundlage der ange-
nommenen Modellunsicherheiten mit +15 % bestimmen.

7.9 Zusammenfassung und Schlussfolgerung

In diesem Kapitel wurden verschiedenartige Einfliisse auf das Verformungsverhalten von
punktgestiitzten Stahlbetondecken detailliert untersucht, um signifikante Einflussfaktoren zur
Beschreibung eines Biegeschlankheitskriteriums fiir Stahlbetonflachdecken zu spezifizieren. Die
weiterfiihrenden nicht-linearen Berechnungen zur Herleitung eines Biegeschlankheitskriteri-
ums basieren auf mittlere Kenn- und Beanspruchungsgrofien sowie teilweise vereinfachten Be-
rechnungsannahmen. Daher wurde es zusatzlich notwendig, den mittleren Fehler der berechne-
ten, mittleren Flachdeckenverformungen zu quantifizieren.

Die Grundlage der durchgefiihrten Fehleranalyse bildeten Modellrechnungen, in denen un-
vermeidbar auftretende Streuungen von verformungsrelevanten Materialkenngrofden, Umwelt-
bedingungen und dufieren Beanspruchungen sowie variable, geometrische Randbedingungen -
also System- bzw. Planungsparameter - beriicksichtigt wurden. Des Weiteren erfolgte eine kriti-
sche Betrachtung der in dieser Arbeit zugrunde gelegten Annahmen zur Berechnung und Aus-
wertung von Flachdeckenmodellen und deren Modellunsicherheiten. Die Ergebnisse der Para-
meterstudie sind in Bild 7.12 in einer Ubersicht zusammengefasst.

Grundsatzlich ist festzuhalten, dass trotz detaillierter Abbildung der komplexen, mechani-
schen Zusammenhdange von Stahlbeton es nicht gelingt, die Langzeitverformungen von Stahlbe-
tondecken exakt vorherzusagen. Besondere Schwierigkeiten bereiten dabei die Tatsachen, dass
es weder moglich ist die zeitliche und raumliche Verteilung der veranderlichen Nutzlast fiir den
gesamten Betrachtungszeitraum exakt vorherzusagen, noch konnen auf der Grundlage der be-
stehenden Modellvorstellungen die zu erwartenden Kriech- und Schwindverformungen genau
bestimmt werden. Allein diese beiden Parametergruppen liefern jeweils einen mittleren Fehler
von ca. +30 % beziiglich der Verformungsvorhersage, siehe Bild 7.12. Dariiber hinaus wird er-
sichtlich, inwieweit sich unvermeidbaren Streuungen der einzelnen Materialkenngréfien rele-
vant auf die Ergebnisgenauigkeit auswirken konnen. Hierbei sind die Abweichungen in der Be-
tonzugfestigkeit sowie in der Betonbruchenergie besonders hervorzuheben.
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Bild 7.12
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Anhand der Parameterstudie lasst sich der Gesamtfehler zur Vorhersagen der mittleren Flach-
deckenverformungen somit auf ca. #50 % beziffern. Dies verdeutlicht den Einfluss unbekannter
und streuender Parameter auf die Verformungsberechnung von Flachdecken sowie die Vorher-
sagegenauigkeit deterministischer Verfahren auf der Grundlage von Mittelwerten. Zu dhnlichen
Ergebnissen kam Hausmann (2007). Auf der Basis probabilistscher Untersuchungen lief sich
dabei ein Variationskoeffizient der berechneten, mittleren Durchbiegungen vorgespannter
Flachdecken von 27 % bis 61 % ermitteln.

Im Gegensatz dazu stellen die zuldssigen Verformungsgrenzwerte der normativen Regelung,
siehe Abschnitt 2.2, lediglich Richtwerte dar. Es darf also nicht streng davon ausgegangen wer-
den, dass nach deren Uberschreiten ein plotzliches Schadensereignis auftritt. Hossain, et al.
(2001) entwickelten auf der Basis umfassender Auswertung internationaler Schadensfille sto-
chastische Modelle zur Beschreibung der zuldssigen Verformungsgrenzwerte. Den Variationsko-
effizienten der zuldssigen Verformungen geben sie fiir geringe Anforderungen an die Verfor-
mungsbegrenzung mit 42 % und fiir hohere mit 57 % an. Damit ergeben sich zwei Grenzzustan-
de: Der Grenzzustand der zu erwartenden Verformung und der der zuldssigen Verformung. Die-
se gilt es im Zuge einer Zuverlassigkeitsanalyse zu bewerten.

Im Rahmen einer Zuverlassigkeitsanalyse wird nach DIN 1055-100 die Einhaltung eines Zuver-
lassigkeitsindex von 8 = 1,5 fiir einen Bezugszeitraum von 50 Jahren im Grenzzustand der Ge-
brauchstauglichkeit gefordert. Dieser Nachweis ist nur mittels aufwendiger, probabilistscher
Analysen zu erbringen. Hausmann (2007) konnte hingegen fiir ausgewahlte Beispiele vorge-
spannter Flachdecken zeigen, dass der Zuverlassigkeitsindex von f = 1,5 stets eingehalten ist,
sofern die deterministisch berechnete Verformungen - auf der Grundlage von Mittelwerten -
unterhalb der zuldssigen Verformungen von w; ;1 = /250 und Aw,,,,; = /500 lagen. An die-
ser Stelle wird eine Ubertragbarkeit der Untersuchungsergebnisse auf schlaff bewehrte Flachde-
cken unterstellt. Hierbei ist jedoch vorauszusetzen, dass die verwendeten Vorhersageverfahren
entsprechende Rechengenauigkeiten aufweisen. Da sowohl in der Arbeit von Hausmann (2007)
als auch im Rahmen dieser Arbeit die Verformungen mit Hilfe von nicht-linearen Finite-
Elemente-Rechnungen ermittelt wurden, darf dies angenommen werden.

Infolgedessen werden in dieser Arbeit die Verformungen von punktgestiitzte Stahlbetonde-
cken deterministisch auf der Grundlage von Mittelwerten ermittelt und daraus ein Biege-
schlankheitskriterium abgeleitet. Es darf somit weiterhin angenommen werden, dass mit diesem
Schlankheitskriterium die Verformungen von punktgestiitzter Stahlbetondecken zuverlassig be-
grenzt werden. Ein rechnerischer Nachweis auf die Einhaltung des Zuverlassigkeitsindex wird
im Rahmen dieser Arbeit nicht erbracht und liefert somit weiteren Forschungsbedarf. Die Giil-
tigkeit und Ubertragbarkeit der oben genannten Annahmen erfolgen aufgrund von Plausibili-
tatsprifungen.

Ein weiterer Untersuchungsschwerpunkt dieser Parameterstudie liegt in der Analyse der Rele-
vanz der verschiedenen Einflussgréfien. So sind in Bild 7.12 die Parameter grau unterlegt, wel-
che in die Entwicklung des Biegeschlankheitskriteriums nachfolgend miteinbezogen werden.
Flir baupraktisch bedeutsame Bereiche ist deren Relevanz nachgewiesen, siehe Tabelle 7.16.

Tabelle 7.16: Zusammenfassung baupraktisch relevanter Verformungsparameter bei Flachdeckensystemen

. Verformungsanderung w;« bei einer
Parameterbereich 8 § (Wzeo

porameter der Analysen nnentelds - Eekfolds
Materialparameter:

Betonglite C20/25 - C30/37 100 % - 61 % 100 % - 34 %
Systemparameter:

Stiitzenbreite bg; 0,05- €= 0,10 £  100% ~» 108 % 100 % — 48 %
Stlitzensteifigkeit (E - I)gt 50% — o0 86 % ~» 101 % 117 % > 54 %
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Parameterbereich

Parameter der Analysen

Verformungsinderung w;« bei einer
Verformungsbegrenzung des
Innenfelds Eckfelds

0-Legr = 0,25 - Lot
1 bzw. 2 Rander gestiitzt
40m—-6,0m
1,0-1,6

Stiitzenkopfverstarkg. by s
Tragende AufRenwadnde
Stiitzweite £
Stltzweitenverh. € in/?max

100% — 37 % 100 % — 54 %
110%, 117 % 48 %,22 %
0,21 - 1,47 -Wyzu
1,03 - 1,85-w,u
16%, 68%, 100% 100%, 156%, 192%
192 % — 100 % 100% —» 16 %

Deckenfeldtyp Eck-, Rand-, Innenfeld
Nutzhohe d 149cm - 21,9 cm
Lastparameter:

Verkehrslast g4 perm 2,8 kN/m?* - 5,0 kN/m?

92 % — 100 % 77 % — 100 %

Generell ist herauszustellen, dass im Weiteren lediglich Verformungseinfliisse erfasst werden,
die Abweichungen der Deckenfeldverformung von iiber 50 % bewirken und somit aufderhalb
des ermittelten Fehlerbereiches liegen. Aufgrund der Variabilitdt der einzelnen Kenngréfien in-
nerhalb des Biegeschlankheitskriteriums kann auf eine gesonderte Fehleranalyse ihrerseits ver-
zichtet werden.
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8 Begrenzung der Durchbiegung von Flachdecken ohne direkte
Berechnung

8.1 Systemvarianten

Zur Beschreibung der Biegeschlankheitskriterien von punktgestiitzten Stahlbetondecken erfolg-
ten weitere nicht-lineare Systemanalysen. Auf der Basis der vorangegangenen Parameterunter-
suchungen (Abschnitt 7) wurden die mafdgeblichen Einflussgréfien herausgestellt und in Bezug

auf das Ausgangssystem (Abschnitt 6) wie folgt variiert:

Stiitzweite £; {’y:
Querschnittshohe bzw. Nutzhohe:

Verhaltnis der Stiitzweiten €21 /‘min
bei #1,in, = 5,0 m:

Stiitzensteifigkeit Kg;:
Stiitzenbreite bg./?:

Breite der Stiitzenkopfverstirkung by, /4

Betongiite:
Bewehrungsgrad:

Nutzlast gy:

gelagerte Plattenrander:

Kriterium der Verformungsbegrenzung:

4m;5m; 6m;7m; 8m; 10 m
Variationsparameter, Schrittweite: Ah = £,,,,/500

1,0; 1,2; 1,4;1,6; 2,0

0,5;1,0; 2,0; »o0
0,050; 0,075; 0,100
0,150; 0,250

C20/25;C25/30; C30/37

entsprechend Bemessung im Grenzzustand der
Tragfahigkeit und Bewehrungsplanen in Anhang B
2,8 kN/m? 5,0 kN/m?

ohne tragende Wande;
eine bzw. zwei tragende Aufienwande

Wz,zul = ‘€/250 ; AWZ,Zul = ‘E/SOO

Gemafd den Ausfiihrungen des Abschnitts 6 wurden die jeweiligen Flachdeckenmodelle separat
abgebildet und deren Langzeitverformungen berechnet. Damit wurde es notwendig {iber 1.000
separate, nicht-lineare Systemanalysen durchzufiihren, um die vorgestellten Parameter in der
Entwicklung der Schlankheitskriterien hinreichend genau erfassen zu konnen.

Die Auswertung der nicht-linearen Berechnungen erfolgte separat fiir beide Begrenzungskri-
terien: w, 5y = /250 und Aw,,, = £/500. Dabei wurde fiir seitengleiche Deckenfelder stets
die effektive Stlitzweite £ = £, zugrunde gelegt. Die mafdgebliche Stiitzweite flir Deckenfelder
mit einem Seitenverhaltnis .3 /?min > 1,0 wurde gemaf3 Gl. (7.2) in Ansatz gebracht. Zur Erfiil-
lung der Forderung w,,, = ¢/250 wurden die Verformungsabsolutwerte zum Endzeitpunkt
von 50 Jahren herangezogen. Hinsichtlich des scharferen Begrenzungskriteriums von
Aw, ;1 = £/500 erfolgte die Ergebnisauswertung auf der Basis des Verformungsunterschieds
zwischen der Langzeitverformung bei t — t, = 50 Jahre und der sofortigen Durchbiegung bei
t = ty. Unter dem Ansatz einer seltenen Beanspruchung zum Belastungsbeginn liegt diese An-
nahme weitestgehend auf der sicheren Seite. Ein spdterer Einbau von Sekundarbauteilen bei
t > t, wirkt sich stets glinstiger aus.

8.2 Allgemeine Vorgehensweise

Die Berechnungen zur Herleitung der Biegeschlankheitskriterien fiir Stahlbeton-Flachdecken
basieren auf den zuvor dargestellten System- und Modellvorstellungen. Fiir die zuvor genannten
Einflussfaktoren wurde die Querschnittshohe h und somit die Nutzhohe d der Platte soweit vari-
iert, dass im betrachteten Deckenfeld sich die berechnete Plattendurchbiegung der zuldssigen
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Verformung von w, ,,, = £/250 bzw. Aw, ,,,; = £/500 annahert. Die Schrittweite dieses iterati-
ven Vorgehens wurde dabei auf Ah = €, /500 begrenzt. Die erforderliche Nutzhéhe d zur Be-
grenzung der zuldssigen Bauteilverformung konnte im Anschluss durch die lineare Interpolation
der Berechnungsergebnisse hinreichend genau bestimmt werden. Die Auswertung der nume-
risch ermittelten Plattenverformungen erfolgte fiir Systeme gleicher Stiitzweiten £, = £y verein-
fachend in Plattenmitte. Dies entsprach in etwa dem Punkt der maximalen Plattendurchbiegung.
Systeme mit einem Stiitzweitenverhaltnis von €2 /#min > 1,0 zeigten diesbeziiglich nicht
mehr vernachldssigbare Abweichungen auf, so dass die Auswertung der Plattenverformungen
hier stets an der Stelle der maximalen Deckenfelddurchbiegung erfolgte.

Die erforderliche Nutzhoéhe d der Stahlbetonplatten wird als der Achsabstand der untersten
Bewehrungslage ag,x zum oberen Bauteilrand definiert (d = d,y), siehe Bild 6.1. Die Anforde-
rungen beziiglich einer Mindestdicke von Vollplatten aus Ortbeton gemafd DIN 1045-1, Abschn.
13.3.1 sowie DIN 4102-4, Abschn. 3.4 bleiben in den weiteren Untersuchungen unberiicksichtigt.

8.3 Vorschlag eines Biegeschlankheitskriteriums

Auf der Grundlage der zuvor genannten Systemanalysen konnte die zuldssige Biegeschlankheit
punktgestiitzter Stahlbetondecken wie folgt ermittelt werden:

k .k
'geff _ ] (81)

d Tla

Darin beschreiben die Parameter j und k den Einfluss der betrachteten Nutzlast in Abhangigkeit
des zugrunde gelegten Kriteriums der Verformungsbegrenzung und sind Tabelle 8.1 zu entneh-
men. Die Ermittlung dieser Parameter erfolgte auf der Grundlage von Regressionsanalysen (Mi-
nimierung der Fehlerquadratesumme) der berechneten Flachdeckenverformungen.

Tabelle 8.1: Parameter j und k in Abhidngigkeit der Nutzlast und der zuldssigen Verformung

Nutzlasten im

iiblichen Hochbau Wazu = €/250 Wazu = €/500
jl-1] k-] jl-1] k-]

qx = 2,8 kN/m? 50 1,30 50 1,35

qx = 5,0 kN/m? 34 1,15 34 1,20

Im Gegensatz zu den haufig verwendeten linearen bzw. bilinearen Verlaufsfunktionen der Biege-
schlankheit wird in dieser Arbeit ein potentieller Verlauf vorgeschlagen, der den tiberproportio-
nalen Einfluss der Stiitzweite auf die Flachdeckenverformung widerspiegelt.

Die Produktkette [] a beriicksichtigt die Einfliisse aus Material- und Systemeigenschaften und
wird durch Gl. (8.2) beschrieben.

| | a=ag Q" Ags " Ayse (8.2)
Darin bedeuten:

ar, Parameter zur Berlicksichtigung des Einflusses der Betongiite

a; Parameter zur Berticksichtigung des Stiitzweitenverhaltnisses: A = €104/ ?min
a; Parameter zur Berticksichtigung des Deckenfeldtyps

Qg s Parameter zur Bertcksichtigung des Einflusses der Stiitzensteifigkeit

Qy st Parameter zur Berlicksichtigung des Einflusses einer Stiitzenkopfverstarkung

127



8 Begrenzung der Durchbiegung von Flachdecken ohne direkte Berechnung
8.3 Vorschlag eines Biegeschlankheitskriteriums

Die Ermittlung der einzelnen Parameter a erfolgte durch Regressionsanalysen. Die Minimierung
der Summe der Fehlerquadrate stellt hierbei ein geeignetes Optimierungsverfahren da. Die all-
gemeine Vorgehensweise bestand darin die Kenngroéfien des Ausgangssystems, siehe Ab-
schnitt 6, als Grundwerte zu definieren und die untersuchten Einflussfaktoren darauf zu bezie-
hen. Die systembezogenen Relationswerte lief3en sich unter Zuhilfenahme von weiteren Regres-
sionsanalysen analytisch beschreiben.

Der Einfluss der Betongiite auf die zuldssigen Verformungen von Flachdecken ergibt sich
unter Beriicksichtigung der bezogenen Betondruckfestigkeit demzufolge gemaf3 Gl. (8.3).

4
0\9
o = (%) (8.3)

mit f3 = 20 N/mm?

Die mittels nicht-linearen Systemanalysen numerisch ermittelten Parameterwerte sind denen
auf der Grundlage der vorgeschlagenen, analytischen Lésung in Bild 8.1 gegeniibergestellt.

100 x ag /
0,95 /
0,90 A
/ ¢ FE-Analyse
0,85 analyt. Formulierung -
0,80 / fock /fcl&

0,60 0,70 0,80 0,90 1,00 1,10

Bild 8.1: Zusammenhang zwischen Parameter as und der bezogenen Betondruckfestigkeit fOck/fcx

Die weiteren Parameter der Gl. (8.2) a;, ags, und ayg korrelieren mit verschiedenen Kenngro-
en der Plattenlagerung. Zur Veranschaulichung der analytischen Beschreibungen werden fol-
gende Betrachtungen vorangestellt.

In den nicht-linearen Strukturanalysen wurde von einer Plattenlagerung auf einer Stiitze je
Anschlusspunkt ausgegangen, siehe Bild 8.2 (a).

% ‘ Ausgangssystem: ﬂ%& Allgemeingiiltiger
®,=0..1 Stiitzenanschluss:

b /Lege = 0,05
Eg,St = 28.800 N/mm* Tsto obere Stiitze:

0
st o (b3)* bst,0; Ist,03 Eceff:sto; €sto
Iy = 12 (Y ”

22, =3,0mmitd° =0 untere Stiitze:

v fSt,u
7&, ®,=0..1

(a) (b)

bSt,u; ISt,u; Eceff;St,u; fSt,u

Bild 8.2: Idealisierung des Stiitzenanschlusspunktes (a) des Ausgangsystems; (b) eines allgemeingiilti-
gen Stiitzenanschlusses
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Um die untersuchten Bettungsparameter des betrachteten Ausgangssystems in eine allgemeine
Form zu iiberfiihren, stellt sich die Frage: Wie grof muss die Stiitzenbreite b, im Ausgangssys-
tem sein, damit die Stiitzebiegesteifigkeit des Ausgangsystems K° der Gesamtbiegesteifigkeit
des betrachteten Stiitzenanschlusses Kges entspricht? Im Umkehrschluss bedeutet dies: Es kann
fiir jedes beliebige System eine dquivalente Stiitzenbreite bg; ermittelt werden, auf deren Grund-
lage die Biegesteifigkeit beider Systeme (Bild 8.2) - dann mit bd, = b$, - iibereinstimmt. Die
nachfolgenden Betrachtungen beziehen sich diesbeziiglich ausschliefilich auf den ,reinen” Stiit-
zenquerschnitt. Die versteifende Wirkung einer Stiitzenkopfverstarkung wird mit dem Parame-
ter ay s anschlieffend gesondert erfasst.

Die Stiitzenbiegesteifigkeit des Ausgangssystems ergibt sich unter Ansatz einer gelenkigen
StiitzenfuRRlagerung (® = 0) bei einer Stiitzenldnge von £2, = 3,0 m nach Gl. (8.4).

=3'E85t'18t

K° 70 (8.4)
St

Mit der Einflihrung der bezogenen Stiitzenbreite f = bg:/ €. folgt auf der Basis des zugrunde
gelegten, quadratischen Stiitzenquerschnitts:

_3 Eo% - (B Lur)" ©5)

KO
12- 03,

Die Gesamtbiegesteifigkeit Kqes des allgemeingiiltigen Stitzenanschlusses [Bild 8.2 (b)] resul-
tiert hingegen aus der Summe der Biegesteifigkeiten der Einzelstiitzen K, und K,,, siehe Gl. (8.6).

_ (3 + (po) ' Eceff;St,o ' [St,o (3 + (pu) ' Eceff;St,u ' ISt,u
ngs = 7 + 7 (8.6)
St,o St,u

Diese lasst sich in allgemeingiiltiger Form fiir punktgestiitzte Deckenplatten gleicher sowie un-
terschiedlicher Stiitzweiten mit rechteckigen Stiitzenquerschnitten nach GI. (8.7) und mit ellipti-
schen bzw. kreisrunden Stiitzenquerschnitten entsprechend Gl. (8.8) ausdriicken.

K,

2
3
_ 1 23 Y (3 + CDL') ’ Eceff;St,i ' ﬂmin,i ' ﬂmax,i
ges,[[] — E " Teffmin ~ Veffmax
i=1

Lsti (8.7)

mit B; = bst;/Les

K,

2
T 3 (3 + (Di) ’ Eceff;St,i ’ :Bg,min,i ' :Bd,max,i 8.8
ges,® — a ' ‘geff,min ' 1?eff,max ' ( . )

Loy
=1 St,i

mit Bq;i = dsti/Cest

Der Index i weist mit dem Wert , 1“ auf die untere Stiitze und dem Wert ,2” auf die obere Stiitze
hin. Beiden Gleichungen wurde - auf der sicheren Seite liegend - eine maf3gebliche Biegung um
die kleinere, bezogene Stiitzenbreite By = bstmin/Zefrmin DZW. den kleineren, bezogenen Stiit-
zendurchmesser f4 min = dstmin/feffmin Zugrunde gelegt. Dabei entspricht €., der zugehori-
gen Plattenstiitzweite in Richtung von bg; ,in bzw. dg; nin, siehe Bild 8.3.
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bSt,miﬁ._ ....................
? N

i
i
!
! dSt,maX

\ ! !

dsemin | -1- Q ................. - _ .........
L i i
e e e
i ; I
i‘ 1«0eff,max o !
Bild 8.3: Definition der minimalen und maximalen Stiitzenbreite bzw. -durchmesser und der zugehdori-

gen Stiitzweiten des Flachdeckenfelds

Die gesuchte, dquivalente Stiitzenbreite in bezogener Form mit % = §* = b, /€. ergibt sich
durch Gleichsetzen der Biegesteifigkeiten K° = Kges fur einen rechteckigen Stiitzenquerschnitt

nach Gl. (8.9) und fiir einen elliptischen bzw. kreisrunden Stiitzenquerschnitt nach Gl. (8.10).

2

. 41 ‘fgt fra;lin (3 + q)i) ’ Eceff;St,i ' :Br?lin,i ’ ﬂmax,i (8 9)
Br = 3 g0 ;3 P s '
¢St "max T St,i
2
g = 1 4 <. ’Egt . f?ﬂin Z B+ D)) - Ecestsei 'ﬁd3,min,i 'rgd,max,i (8.10)
O™ 2 EgSt 23 ax Usti

i=1
mit £2, = 3.000 mm
und EQg; = 28.800 N/mm?

Die Eingangsgrofien sind einheitendquivalent auf der Basis der zugrunde liegenden System-
kennwerte des Ausgangssystems £2, und Eé),St einzusetzen, siehe Bild 8.2.

Aus den Gleichungen (8.9) und (8.10) wird ersichtlich, dass neben den frei wahlbaren Sys-
temparametern sich gleichfalls eine Verminderung der Stiitzensteifigkeit durch Kriechen sowie
Rissbildung in der Berechnung der dquivalenten, bezogenen Stiitzenbreite * berticksichtigen
lasst. Die Abnahme der Stiitzensteifigkeit infolge Betonkriechens darf im linearen Kriechbereich
nidherungsweise unter Ansatz des effektiven Elastizitadtsmoduls mit Gl. (8.11) erfasst werden.

Ecsi(t = to)
Eeeise(t =1) = 25—~ +t(p @ :) (8.11)

Insbesondere Rand- und Eckstiitzen kénnen aufgrund ihrer Lastexzentrizititen bei geringen
Auflasten Rissbildungen aufweisen. In erster Naherung lasst sich eine daraus folgende, vermin-
derte Querschnittssteifigkeit mit Ig; g = @ - Is; in Gl (8.6) berticksichtigen und somit ebenfalls
der Einfluss der Rissbildung in den Stiitzen auf die zuldssige Biegeschlankheit von Flachdecken
erfassen. Der Reduktionsfaktor a lasst sich jedoch im Vorfeld nur schwierig wirklichkeitsnahe
bestimmen, da dieser von einer Vielzahl von Einflussparametern abhéngig ist. Ist eine Rissbil-
dung zu beriicksichtigen, kann die Querschnittssteifigkeit beispielweise in Anlehnung an die Ar-
beit von Kriiger, et al. (2001) ermittelt werden. Im Allgemeinen ist jedoch fiir Stiitzen im iibli-
chen Hochbau ein vollstindig tiberdriickter Querschnitt zu erwarten, woraus a = 1,0 folgt.
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Der Einfluss der Stiitzensteifigkeit bzw. der Stiitzenbreite auf die zuldssige Biegeschlankheit
wird mit Gl. (8.12) berticksichtigt. Dabei ist gemaf3 Gl. (8.9) bzw. Gl. (8.10) die Stiitzenbreite so-
wie der Stiitzendurchmesser in bezogener Form in Ansatz zu bringen. Auf der Grundlage des
Verhaltnisses der bezogenen Stiitzenbreiten °/8* konnte mittels Regressionsanalyse folgender
Zusammenhang abgeleitet werden:

PING

agse = <F> } 2 Qg Stmin (8.12)

mit @Esomin =70 73 7 (8.13)
e

und B°=10,05

Beriicksichtigt wurden an dieser Stelle Stiitzensteifigkeiten im Bereich von 0 < g°/8* < 1,2.
Dabei stellt 8°/8* = 0 eine unendlich steife Stiitzung und °/f* = 1,0 die Stiitzensteifigkeit des
Ausgangssystems dar. Der minimale Grenzwert ag . min basiert auf einer nahezu unendlich stei-
fen Stiitze in Abhangigkeit der Stiitzenbreite nach Gl. (8.13). In Bild 8.4 sind die Ergebnisse der
FE-Analyse und die der analytischen Formulierung nach GI. (8.12) gegeniibergestellt. Des Weite-
ren sind die stiitzenbreitenabhangigen, unteren Grenzwerte des Parameters ag g dort verdeut-
licht. Bezlglich der Anwendung des Biegeschlankheitskriteriums ist der Einflussparameter ag s,
fir ag s < 1,05 numerisch abgesichert.

1,10
‘ ‘ g st
¢ FE-Analyse
1,00 |
analyt. Formulierung /

0,90 /(/
0,80 O A semin(Ps50,05 %) | }/é

A _}_/ O st min(bs 3 0,075+8,) | Steifere weichere
(bs; 7

070 | Qg 5o min(bs; 7 0,100-£,) | Stiitzung Sti'ltzung= B/
0,00 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00 1,20
Bild 8.4: Zusammenhang zwischen dem Parameter ac;st: und dem Verhdltnis der bezogenen Stiitzenbreite
B’/ B*

Die Auswertung der numerischen Untersuchungen lasst erkennen, dass die berechneten, zulas-
sigen Biegeschlankheiten verschiedener Deckenfeldtypen im groflen Mafde von der Stiitzen-
breite bg; abhingig sind. Mit Hilfe von Regressionsanalysen lief3en sich wiederum auf der Basis
des Verhiltnisses der bezogenen Stiitzenbreiten 8°/8* folgende Zusammenhinge ableiten:

aier = 1,0 (8.14)
ﬁO

e = 1,020,147 < 0,95 (8.15)
,80

G = 1,13 = 0,43 75 < 0,90 (8.16)

mit B° = 0,05

Dabei wurden die Berechnungswerte des Eckfeldes zugrunde gelegt. Fiir unendlich steife Stiit-
zen lieferte die Auswertung der Finite-Elemente-Rechnungen den Feldfaktor a; gpe, = 0,95 fiir
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das Randfeld und a;p = 0,90 fiir das Innenfeld, so dass diese Werte als Anwendungsgrenzen
definiert werden. Der abgeleitete Zusammenhang zwischen dem Parameter a; und dem Verhalt-
nis der bezogenen Stiitzenbreite f°/8* ist fiir die Ergebnisse der nicht-linearen FE-Analyse so-
wie fiir die vorgeschlagenen, analytischen Formulierungen in Bild 8.5 dargestellt.

1,10
aiT ¢ Eckfeld (FE-Analyse)

1,00 A 9 O Randfeld (FE-Analyse)
0,90 A Bevbhr iy 0. <. T~ . o 4 A Innenfeld (FE-Analyse)
0,80 A ] Eckfeld (analyt.)

B, — - — Randfeld (analyt.
070 (analyc)

----------------- Innenfeld (analyt.)
0,60 2
< steifere Stlitzung | weichere Stiitzung
0, 0 T T Ll BO/B*
0,00 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00 1,20

Bild 8.5: Zusammenhang zwischen dem Parameter ai und dem Verhiltnis der bezogenen Stiitzenbreite
B°/ B* basierend auf der erforderlichen Nutzhéhe des Eckfeldes

Die Berticksichtigung des Einflusses einer Stiitzenkopfverstarkung erfolgte auf der Grundlage
des Verhiltnisses der mafigebenden, bezogenen Breite Y der Stiitzenkopfverstarkung und der
bezogenen Stiitzenbreite f° des Ausgangssystems. Darauf aufbauend lieR sich der analytische
Zusammenhang nach Gl. (8.17) herleiten.

(8.17)

0,06 y>
ayse = 1,06 12 o0

~ B°/BVI< 1,00
mit B° = 0,05
und BY = byst/Lest

Bild 8.6 zeigt diesbeziiglich den Vergleich mit den Ergebnissen der nicht-linearen Finite-
Elemente-Rechnungen. In den numerischen Untersuchungen wurde sich auf die Breiten der
Stiitzenkopfverstarkung von by g = 0,15 * £¢¢s und by ¢ = 0,25 - £¢ beschrankt, daher wird hier
der Einflussparameter auf ay s; = 0,70 begrenzt.

1,00 g

0,95 |V .

0,90 \\\
0,85 © \
0,80

| <© FE-Analyse \
0,75 [ analyt. Formulierung \ -
0,70 | | MN/AR
1,00 0,80 0,60 0,40 0,20 0,00
Bild 8.6: Zusammenhang zwischen dem Parameter av;st und dem Verhiltnis der bezogenen Stiitzenbreite

B/ BV

Der Einfluss des Stiitzweitenverhaltnisses von anndhernd rechteckigen Deckenfeldern lasst
sich mittels des Faktors a; berlcksichtigen. Dabei wird in Eck- und Innenfelder sowie in
Randfeld ,I“ und ,II“ unterschieden. Die Bezeichnung ,1“ kennzeichnet das Randfeld, welches als
freien Rand die kiirzere Stiitzweite aufweist. Fiir ,Randfeld I1“ ist der freie Rand hingegen mit
der langeren Stiitzweite identisch. Aufgrund der einfachen Handhabung erfolgt die analytische
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Formulierung des Parameters a; mittels eines bilinearen Ansatzes. Dazu sind die Berechnungs-
werte Tabelle 8.2 zu entnehmen, wobei die Zwischenwerte linear interpoliert werden diirfen.

Tabelle 8.2:  Parameter ax in Abhédngigkeit des Stiitzweitenverhdltnisses A fiir anndhernd rechteckige De-

ckenfelder
a, (1)
A = Cmax/Cmin Eckfeld Randfeld I Randfeld II Innenfeld
1,0 1,00 1,00 1,00 1,00
> 1,4 0,90 0,80 1,00 0,95

Die Ergebnisse und Auswertungen der Finite-Elemente-Analysen fiir unterschiedliche Verkehrs-
lasten und Begrenzungskriterien sind in Anhang D.1 zusammengestellt. Eine Gegeniiberstellung
der Ergebnisse der nicht-linearen Strukturanalysen mit denen des vorgeschlagenen Naherungs-
ansatzes zeigt hier exemplarisch Bild 8.7.

105 4 o A ¢ Eckfeld (FE-Analyse)
’ A O Randfeld I (FE-Analyse)
&_Tg -
095 \ e bl A Randfeld II (FE-Analyse)
' I TS - . R x  Innenfeld (FE-Analyse)
0,85 .I Y = . =FEckfeld (analyt.)
. o S $ ............................... Randfeld! (analyt)
0,75 T . T . ;!J Randfeld II (analyt.)
1,0 12 14 16 18 2.0 = == [nnenfeld (analyt.)
A= 'emax/'emin
Bild 8.7: Zusammenhang zwischen dem Parameter ax und dem Verhiltnis der Stiitzweiten A bei einer

Verkehrslast von gk = 5,0 kN/m? und Aw;,.u = £/500; Vergleich der Ergebnisse der Finite-
Elemente-Analyse und der des vorgeschlagenen Naherungsansatzes

Daraus wird erkennbar, dass die gewdhlte Ansatzfunktion die numerisch ermittelten Ergebnisse
fiir grofe Siitzweitenverhaltnisse etwas unterschitzt. Vor dem Hintergrund der einfachen
Handhabung wird jedoch eine maximale Abweichung von ca. 7 % als vertretbar angesehen.

Der Einfluss tragender Aufdenwinde auf die zulassige Biegeschlankheit von Flachdecken wird
im Rahmen dieser Arbeit in vereinfachter Form vorgeschlagen. Die zugrunde gelegten Ergebnis-
se der nicht-linearen Systemanalysen sind zusammenfassend in Anhang D.2 aufgefiihrt. Aus den
numerischen Untersuchungen liefien sich folgende Zusammenhange herleiten:

— Eckfelder mit einem gestiitzten dufderen Plattenrand diirfen als Randfelder ohne
Randlagerung betrachtet werden

— Eckfelder mit zwel gestiitzten dufieren Plattenrander diirfen als Innenfelder ohne
Randlagerung betrachtet werden

— Randfelder mit einem gestiitzten dufderen Plattenrand diirfen als Innenfelder oh-
ne Randlagerung betrachtet werden

— Eine Abminderung der erforderlichen Nutzhéhe d bei Innenfelder im Falle rand-
gestiitzter Eck- bzw. Randfeldern ist hingegen nicht zuléssig
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Die erforderliche Nutzhdhe zur Begrenzung der Bauteilverformungen von Flachdecken kann
folglich fiir das betrachtete Deckenfeld unter Berticksichtigung der zuvor genannten Einflussfak-
toren nach Gl. (8.18) ermittelt werden.

N
erfd = (JLff) "Qp @yt @t Ap st Ay (8.18)

mit geff = geff,max in [Cm]

8.4 Vorschlag eines vereinfachten Biegeschlankheitskriteriums

Zur einfacheren Handhabung lasst sich unter Verringerung der Ergebnisgenauigkeit das Biege-
schlankheitskriterium aus Abschnitt 8.3 auch in vereinfachter Form darstellen. Dazu wird von
einem linearen Zusammenhang zwischen der Stiitzweite £ und der Nutzh6he d ausgegangen.
Des Weiteren werden dieser Naherung - auf der sicheren Seite liegend - folgende Annahmen
zugrunde gelegt: Jeweils zwei Stiitzen schliefden in einem Auflagerpunkt an die Decke an. Die
Stiitzenbreite betrigt bg, = 0,05 - ¢ Die Verkehrslast wird auf g, < 5,0 kN/m? begrenzt. Zur
Beriicksichtigung der Steifigkeitsreduktion in den Stiitzen wird von einer Kriechzahl von
@s: = 3,0 ausgegangen. Ein weiterer Steifigkeitsverlust in den Stiitzen infolge Rissbildung wird
ausgeschlossen, da ein vollig tiberdriickt Stiitzenquerschnitt unterstellt wird. Vereinfachend und
in erster Naherung lasst sich infolgedessen die zuldssige Biegeschlankheit fiir Flachdecken wie
folgt bestimmen:

2.
(—‘) =20 fir wy,, = £/250 (8.19)
d zul
? )
(—) =17 fir Aw,,, =+%/500 (8.20)
d zul ’
mit t=aicag, cLefr (8.21)

Der Faktor a¢, darf entsprechend Gl. (8.3) bestimmt werden. Zur Bertcksichtigung der Decken-
feldart ergibt sich fiir diesen Naherungsansatz der Faktor a; fir ein Eckfeld mit a; g = 1,0 fiir
ein Randfeld mit a; gz = 0,85 und fiir ein Innenfeld mit a; gz = 0,60. Vereinfachend darf die effek-
tive Stiitzweite (£¢ in [cm]) in den Gln. (8.19) und (8.20) als die langere Stiitzweite des betrach-
teten Deckenfeldes angenommen werden. Aufgrund des modularen Aufbaus des komplexeren
Biegeschlankheitskriteriums ldsst sich das vereinfachte Kriterium unter Beriicksichtigung der
einzelnen Parameter a schrittweise ergdnzen und somit die Ergebnisgenauigkeit sukzessiv er-
hohen.
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8.5 Fehlerbetrachtungen

Die nachfolgenden Fehlerbetrachtungen geben die relativen Abweichungen der analytischen Be-
ziehungen zur Beschreibung des Biegeschlankheitskriteriums nach Abschnitt 8.3 zu den Be-
rechnungsergebnissen der nicht-linearen Strukturanalysen an. Dabei werden im Weiteren so-
wohl die einzelnen Einflussparameter a als auch deren Zusammenwirken betrachtet. Aus Griin-
de der Ubersichtlichkeit erfolgt die Auswertung fiir die Verformungskriterien w, ,, = €/250
und Aw, ;1 = £/500 getrennt voneinander. Im Folgenden wird sich auf die Ausgabe der Anzahl
der Auswertepunkte N, des Maximums aller betrachten, relativen Einzelfehler R,,,, sowie der
Angabe des relativen Fehlers R, basierend auf der Euklid’'schen Norm bzw. 2-Norm geméf3
Gl (8.22) beschrankt.

_ My = FGl

R = (8.22)
lill

Darin beschreibt y; die abgeleitete erforderliche Nutzhéhe zur Verformungsbeschrankung aus
den nicht-linearen Strukturanalysen und f(x;) die rechnerisch notwendigen Nutzhohen gemaf3
Gl. (8.18) bzw. GIn. (8.19), (8.20).

Die Ergebnisse der Fehleranalyse von Flachdeckensystemen mit identischer und abweichen-
der Stiitzweite sind in Tabelle 8.3 zusammengestellt und werden in Bild 8.8 verdeutlicht. Zu-
grunde liegen eine Stiitzenbreite von bg. /€. = 0,05 und eine Betongiite C20/25. Die mittleren
Abweichungen erstrecken sich diesbeziiglich iiber einem Bereich von 4 % bis 10 %, wohingegen
die maximale Einzelabweichung 14,2 % betragt.

Tabelle 8.3:  Fehlerbetrachtung an Flachdeckensystemen identischer und unterschiedlicher Stiitzweiten

Wy = £/250 Aw, . = £/500| w,,y = £/250 Aw,,, = £/500
seitengleiche Flachdeckensysteme unter-
Flachdeckensysteme schiedlicher Stiitzweiten
Anzahl der Auswertungen N 36 36 40 40
Maximum des Einzel-
12,4 % 8,1% 14,2 % 10,4 %
fehlers R,,.4
relativer Fehler R 4,8 % 4,1 % 9,7 % 52%
60 o o
2 /"'/’ P v 50 ,"’,”
250 e Sl ARyl
<| ,r,//O ,’ L7 <|4'0 ,’// s - -
&40 IS S v 7
7] /,’0 ”,,»’ t ’/ s P
= Sz ’/’,t ,/, ,/’ -
230 Sy || B3O IR o ke dy
= Py ot 0% E /;’ A 0%
T20 +——sH —ee-210% 1 ||= 20 T A —---x10%
s g e £20% | |5 | | £20 %
10 &= ! ! 10 == ! !
10 20 30 40 50 60 10 20 30 40 50
erfd [cm] aus analytischer Formulierung erfd [cm] aus analytischer Formulierung
Bild 8.8: Abweichungen zwischen analytischer Beschreibung und FE-Ergebnissen fiir seitengleiche

Flachdeckensysteme (links) und Flachdecken mit unterschiedlichen Stiitzweiten (rechts) fiir
AWz zul = 2/500

Die Auswertung der Fehleranalyse von Flachdeckensystemen unterschiedlicher Stiitzensteifig-
keiten und Deckensystemen mit Stiitzenkopfverstarkungen zeigt sowohl Tabelle 8.4 als auch
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8.5 Fehlerbetrachtungen

Bild 8.9. Der relative Fehler konnte fiir diese Systemvarianten auf < 6 % begrenzt werden. Eine
maximale Einzelabweichung ist hier mit 13,4 % zu verzeichnen.

Tabelle 8.4:  Fehlerbetrachtung an Flachdeckensystemen unterschiedlicher Stiitzsteifigkeiten und mit
Stiitzenkopfverstirkungen

Wz’zu] = 8/250 AWZ,Zul = 8/500 Wz’zu] = 8/250 sz,zul = 8/500
Flachdeckensysteme .
S8y Flachdeckensysteme mit
unterschiedlicher Stiitzenkopfverstarkungen
Stiitzensteifigkeiten p &
Anzahl der Auswertungen N 66 66 40 40
Maximum des Einzel-
9,0 % 9,3 % 13,4 % 12,4 %
fehlers R,.4
relativer Fehler R 3,7% 4,9 % 54 % 58 %
60 P 45
3’;) ,"/ i s P Q
= ”r s - _ 7
;é 50 //’// ? ., ///' —E’ 35
1 ’,”/ o e //,/‘ <
E 40 e O’Q 2 ,” g r.rl.]
525
=30 A e aESt || || B
S, pr 0% E 5
= 20 s A ----10% =
R N B R +20 % )=
10 #== f f ¢ 5
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erfd [cm] aus analytischer Formulierung erfd [cm] aus analytischer Formulierung
Bild 8.9: Abweichungen zwischen analytischer Beschreibung und FE-Ergebnissen fiir Flachdeckensys-

teme unterschiedlicher Stiitzensteifigkeiten (links) und mit Stiitzkopfverstirkungen (rechts)
fir Awz,zul = 2/500

Unter Einbeziehung aller variierten Systemkomponenten konnte fiir die Berechnung des
Biegeschlankheitkriteriums gemafd Gl. (8.18) gegeniiber den nicht-linearen Finite-Elemente-
Analysen die Abweichungen aus dem Zusammenwirken aller berticksichtigten Einflussparame-
ter ermittelt werden. Bei einer Anzahl von N = 440 Auswertepunkte ergibt sich der relative
Fehler der Gesamtanalyse zu R = 4,5 %, wobei die maximal auftretende Einzelabweichung
Riax = 14,2 % betragt. Damit kann festgestellt werden, dass die entwickelten, analytischen
Formulierungen zur Beschreibung der zuldssigen Biegeschlankheiten von Flachdecken die Er-
gebnisse der nicht-linearen Systemanalysen sehr gut widerspiegeln und somit fiir die Anwen-
dung in baupraktischen Bereichen geeignet sind.

Beziiglich des vereinfachten Biegeschlankheitskriteriums wurden die Parameter Betongiite,
Stiitzenbreite und -steifigkeit, Stiitzweiten sowie Belastungshdhe einer gesonderten Fehlerana-
lyse unterzogen. Diese erfolgte auf der Grundlage von 312 Auswertepunkte. Der relative Fehler
konnte hier mit R = 12 % ermittelt werden. Die maximal auftretende Einzelabweichung ist hin-
gegen auf R, = 60 % zu beziffern. Damit ist grundsatzlich festzustellen, dass die Streubreite
des vereinfachten Verfahrens erheblich gréfier ist. Nichtsdestotrotz lassen sich im Mittel gute
Ergebnisgenauigkeiten erzielen. Tendenziell treten die grofdten Abweichungen bei Flachdecken-
systemen mit geringen Stilitzweiten auf. Dass heif3t, mit zunehmender Stiitzweite ist fiir das ver-
einfachte Biegeschlankheitskriterium eine Erhohung der Ergebnisgenauigkeit zu verzeichnen.
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8.6 Vergleich mit Berechnungsansatzen aus Normung und Fachliteratur

In Bild 8.10 sind die Ergebnisse der in den Abschnitten 8.3 und 8.4 vorgeschlagenen Biege-
schlankheitskriterien den Werten verschiedener normativer Regelungen fiir exemplarische
Randbedingungen gegeniibergestellt. Dabei ist der Bereich der neu vorgeschlagenen, erforderli-
chen Nutzhohen in Abhangigkeit der Stiitzensteifigkeit grau unterlegt.

A —Ei A
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45 1 W, ,u=£/250 ﬂ
40 | Randfeld; C20/25 — — Vereinfachter Ansatz

bg, = 0,052 —0— EC2 (p=p0)
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=
)
=
:.g
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Bild 8.10: Vergleich des vorgeschlagenen Biegeschlankheitskriteriums mit normativen Regelungen

Aus Bild 8.10 wird ersichtlich, dass die Werte des neu entwickelten Biegeschlankheitskriteriums
fiir Stahlbeton-Flachdecken zwischen den restriktiven Regelungen der DIN EN 1992-1-1 und
denen der DIN 1045-1 bzw. des ACI 318 liegen. Der Vergleich der Begrenzungskriterien lasst er-
kennen, dass das hier vorgeschlagene Biegeschlankheitskriterium die Verformungsbegrenzun-
gen von Flachdecken genauer spezifiziert. Mit dem Neuvorschlag lassen sich hingegen fiir grofe
Stiitzweiten (£ = 9 m) und einer Verformungsbegrenzung auf Aw, ,,,; = /500 etwas geringere
erforderliche Nutzhdhen ermitteln als mit den Biegeschlankheitskriterien gemaf
DIN EN 1992-1-1 bzw. DIN 1045-1.

Wie bereits in Abschnitt 2.3 ausgefiihrt, geben sowohl Kriiger, et al. (2006) als auch
Hausmann (2007) Biegeschlankheitskriterien fiir punktgestiitzte Platten an. Wohingegen
Kriiger, et al. (2006) das Trag- und Verformungsverhalten von Flachdecken durch Momenten-
Krimmungsbeziehungen naherungsweise erfassen, leitet Hausmann (2007) ein Verformungs-
begrenzungskriterium fiir vorgespannte Flachdecken ab und weist auf die Méglichkeit der Uber-
tragbarkeit auf Stahlbeton-Flachdecken hin - ohne dies jedoch konkret nachzuweisen. Ein Ver-
gleich dieser Kriterien mit dem neu vorgeschlagenen Biegeschlankheitskriterium dieser Arbeit
zeigt Bild 8.11.
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Bild 8.11: Vergleich des vorgeschlagenen Biegeschlankheitskriteriums mit Berechnungsansatzen aus der

Fachliteratur

Grundsatzlich lassen sich fiir eine Verformungsbegrenzung von Flachdecken auf w, ,,,; = £/250
trotz unterschiedlicher Berechnungsverfahren und -annahmen gute Ubereinstimmungen er-
kennen. Dagegen werden fiir Stahlbeton-Flachdecken mit grofien Spannweiten bei einer Ver-
formungsbegrenzung auf Aw,,, = £/500 geringere Nutzhohen mit dem hier vorgeschlagenen
Kriterium erforderlich. An dieser Stelle ist anzumerken, dass dem Biegeschlankheitskriterium
nach Hausmann (2007) aufgrund der Ausrichtung auf Spannbeton-Flachdecken lediglich
Betongiiten von C35/45 und grofier in Ansatz gebracht werden kénnen. So dass im direkten
Vergleich in beiden Begrenzungsfillen noch gréfRere Nutzhéhen zu erwarten waren. Zusatzlich
wird der signifikante Einfluss der Auflagerbedingungen aus dem vorgeschlagenen Berechnungs-
ansatz deutlich, welcher in den bestehenden Schlankheitskriterien stets vernachlassigt wurde.

Dartiber hinaus lasst sich feststellen, dass unter Ansatz der vereinfachten, vorgeschlagenen
Biegeschlankheitskriterien sich gute Naherungen erzielen lassen. Im Allgemeinen und insbeson-
dere filir geringe Stiitzweiten unter €. = 7,0 m darf angenommen werden, dass die zuldssigen
Biegeschlankheiten auf der Grundlage des vereinfachten Verfahrens gegeniiber dem komplexen
Biegeschlankheitskriterium auf der sicheren Seite liegen.

8.7 Voraussetzungen und Abgrenzungen zur baupraktischen Anwend-
barkeit

Die Herleitung der zuvor dargelegten Biegeschlankheitskriterien erfolgte auf einer breiten Basis
von untersuchten, baupraxisrelevanten Einflussfaktoren. Deren Abgrenzungen zeigen den An-
wendungsbereich des vorgeschlagenen Bemessungskriteriums auf, welche nachfolgend zusam-
menfassend nochmals dargestellt werden. Es wird an dieser Stelle abermals darauf hingewiesen,
dass die erforderliche Nutzhohe d der Stahlbetonplatten stets als der Achsabstand der untersten

Bewehrungslage hier ag,x zum oberen Bauteilrand (d = d,yx) nach Bild 6.1 festgelegt wurde.
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Untersucht wurden Stiitzweiten im Bereich von f.; = 4,0m bis ¢, = 10,0 m. Die Quer-
schnittshohe von Flachdecken mit kleineren Stiitzweiten ergibt sich im Allgemeinen durch die
konstruktiv erforderlichen Mindestdicken. Hingegen werden Flachdecken mit einer Stiitzweite
iiber 10,0 m in der Regel aus wirtschaftlichen Griinden als Spannbetondecken ausgefiihrt. Be-
ricksichtigt wurden ausschliefilich Systeme mit rechteckigem Stiitzenraster. Geringe Abwei-
chungen von dieser Grundrissform erscheinen unter Ansatz der maximalen Stlitzweiten als ver-
tretbar. Untersucht wurden weiterhin Stiitzweitenverhaltnisse von ¢, /i, = 1,0..2,0. Da-
bei wurde der zuldssige Wert der Plattendurchbiegung in Abhangigkeit des geometrischen Mit-
tels definiert, siehe GL. (7.2). Der Einfluss unterschiedlicher Stiitzweiten benachbarter De-
ckenfelder wurden im Rahmen dieser Arbeit nicht ndher ergriindet. Grasser, et al. (1991) geben
zur ndherungsweisen Ermittlung von Schrittgréfden punktgestiitzter Platten eine Begrenzung
benachbarten Stiitzweiten in gleicher Richtung von 4,/ min < 1,5 an. Diese Abgrenzung er-
scheint auch fiir die Anwendung der hier genannten Biegeschlankheitskriterien aus ingenieur-
technischer Sicht als zweckmaf3ig.

Analysiert wurden drei unterschiedliche Betonklassen: C20/25, C25/30 und C30/37. Eine ge-
ringe Betongiite wird in der Regel nicht verwendet. Hohere Betonklasse kénnen unter Anwen-
dung von Gl. (8.3) Berticksichtigung finden. Den Berechnungen wurde ein normal bis schnell er-
hartender Zement der Festigkeitsklasse 32,5 zugrunde gelegt.

Der Ansatz verdnderlicher Lasten beschrankt sich in dieser Arbeit auf Verkehrslasten des iibli-
chen Hochbaus mit mingg =2,8 kN/m? (inklusive Trennwandzuschlag) und
max g, = 5,0 kN/m? Geringere verianderliche Einwirkungen lassen sich sicher erfassen. Bei we-
sentlich grofderen Abweichungen ist jedoch eine direkte Berechnung der Langzeitverformung
unumginglich. Als Ausbaulast wurde eine stindig wirkende Last von g, = 2,0 kN/m? ange-
nommen, welche als obere Grenze eingeschitzt werden kann. Das Betonalter bei Erstbelas-
tung betragt t, = 28 d. Der Endzeitpunkt des Betrachtungszeitraums wurde mit t,, = 50 a
festgelegt.

Zur Ermittlung der Kriech- und Schwindparameter wurde eine mittlere, relative Luftfeuchtig-
keit von RH = 50 % bei einer mittleren Umgebungstemperatur von 7;, = 20 °C zugrunde ge-
legt. Das Einwirken von Schwinden und aller kriecherzeugenden Spannungen wurde vereinfa-
chend zum Zeitpunkt der Erstbelastung angenommen.

Die getroffenen Festlegungen erfassen Stiitzenbreiten im Bereich von bgy = 0,05..0,10 - £¢
und Stiitzenkopfverstarkungen bis by, = 0,25 £ Deren Hohe wurde so angepasst, dass
das Verhdltnis zwischen einseitiger Verstirkungsldnge ¢y und Stitzenkopfhdhe hy stets
fu/hy = 1,5 betragt. Darliber hinaus ist eine Beriicksichtigung der Steifigkeitsabminderung
von Betonstiitzen infolge Kriechen und Rissbildung durch den Ansatz einer dquivalenten, bezo-
genen Stiitzenbreite moglich. Die Untersuchung von tragenden Aufenwanden liefs die Schluss-
folgerung zu, dass ein Randfeld mit einem aufgelagerten Aufienrand bzw. ein Eckfeld mit zwei
aufgelagerten Aufienrdndern naherungsweise als Innenfeld betrachtet werden darf. Dagegen
kann ein Eckfeld mit einem aufgelagerten Aufdenrand als Randfeld angesehen werden.

Eine Schalungsiiberh6hung wurde in den numerischen Untersuchungen nicht beriicksichtigt.
Deren Ansatz wirkt sich positiv auf das Verformungsverhalten von Flachdecken aus, so dass die
hier getroffenen Festlegungen bei einer Vernachlassigung einer Deckeniiberh6hung auf der si-
cheren Seite liegen. Platteniiberstinde wurden in den Berechnungen zur zuldssigen Biege-
schlankheit ebenfalls vernachlassigt. Vergleichsrechnungen zeigten jedoch, dass die zu erwar-
tenden Langzeitverformungen von Flachdecken im Mittel um weniger als 5 % abweichen, sofern
die Abmessungen der Platteniiberstinde von £j5 < 0,10 - £¢ eingehalten werden.
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punktgestiitzten Stahlbetonplatten

9.1 Allgemeines

Wie zuvor beschriebenen, sind die entwickelten Biegeschlankheitskriterien an mehrere Rand-
bedingungen gekniipft. Wird hiervon signifikant abgewichen, so wird es notwendig, die Lang-
zeitverformungen direkt zu berechnen, um die Einhaltung der zuldssigen Verformungen nach-
weisen zu konnen. Inwieweit sich ein Einflussfaktor signifikant auf die Langzeitdurchbiegung
von Stahlbeton-Flachdecken auswirkt, zeigt die Zusammenfassung der Ergebnisse der Parame-
terstudie in Bild 7.12 und Tabelle 7.16.

Die Durchfiihrung nicht-linearer Systemanalysen zur direkten Verformungsberechnung auf
der Grundlage der vorgestellten Materialmodelle und Systemrandbedingungen ist duf3erst auf-
wendig und rechenzeitintensiv. In der Praxis stehen in der Regel weder geeignete Programme
noch ausreichende Rechenkapazititen zur Verfiigung. Daher wird sich im Allgemeinen mit Na-
herungsverfahren zur direkten Berechnung von Bauteilverformungen begniigt.

Kordina (1992) stellte beispielsweise zur Abschitzung der Langzeitverformungen von
punktgestiitzten Stahlbetondecken das Ndherungsverfahren der Streifenmethode basierend auf
Momenten-Kriimmungsbeziehungen vor, welches auf den Uberlegungen von Marcus (1924)
bzw. Hillerborg (1975) aufbaut. Aus Vergleichsrechnungen wird jedoch schnell deutlich, dass die
dort getroffenen Berechnungsannahmen mit unter weit auf der sicheren Seite liegen und die
ermittelten Verformungen teilweise deutlich iiberschitzt werden. Dies ist einerseits auf die ver-
einfachte Schnittkraftermittlung zuriickzufithren. Andererseits wird eine vereinfachte und fir
Flachdecken eher unzutreffende Definition des Rissverteilungsfaktors zur Berechnung der mitt-
leren Bauteilkriimmung in Ansatz gebracht. Ein weiterer Grund liegt in den angewandten
Querschnittsbetrachtungen, welche das Kriech- und Schwindverhalten getrennt voneinander
wiedergeben. Im Einzelnen werden nachfolgend diese Unzuldnglichkeiten aufgegriffen, um das
bereits bestehende Verfahren der Streifenmethode zur Berechnung von Langzeitverformungen
von punktgestiitzten Stahlbetonplatten entscheidend zu verbessern.

9.2 Anwendung der Streifenmethode

Die Herleitung vereinfachter Ansitze zur Bemessung und Verformungsberechnung punktge-
stiitzter Stahlbetondecken ist bereits seit mehreren Jahrzehnten Gegenstand der Forschung, vgl.
Abschnitt 1.4. Im Allgemeinen gehen die theoretischen Untersuchungen auf die Uberlegungen
von Marcus zurlick. Bereits 1924 wurde die ndherungsweise Erfassung des Tragverhaltens von
Platten anhand von zueinander orthogonal verlaufenden Balkenscharen beschrieben (vgl.
Marcus, 1924). Hillerborg (1975) konnte dariiber hinausgehend zeigen, dass diese Vorgehens-
weise die Anwendung des unteren Grenzwertsatzes der Plastizitatstheorie darstellt. Die theore-
tischen und numerischen Untersuchungen der letzten Jahre zur ndherungsweisen Berechnung
von Flachdeckenverformungen basieren in der Regel auf diesen Betrachtungsweisen (vgl.
Rangan, 1975; Tellenbach, 1985; Kordina, 1992).

Der prinzipielle Berechnungsablauf der Verformungsberechnung mittels der Streifenmetho-
de ist in Bild 9.1 dargestellt. Das betrachtete Deckenfeld wird dabei in zwei orthogonale Strei-
fensysteme aufgeteilt und deren Durchbiegung anhand der Stabstatik separat ermittelt. Die
Durchbiegung in Deckenfeldmitte kann anschliefiend aus der Mittelung der Verformungen der
einzelnen Streifensysteme - wgy und wgy in Bild 9.1 - erfolgen. Um die Langzeitverformungen

wirklichkeitsnah vorhersagen zu kdénnen, sind auch hier alle steifigkeits- und verformungsrele-
vanten Einfliisse zu beriicksichtigen. Dazu hat sich im Allgemeinen die Implementierung von
Momenten-Kriimmungsbeziehungen bewahrt.
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Verformungen des Deckenfelds, Verformungen des Deckenfelds,
betrachteter Streifen in x-Richtung: betrachteter Streifen in y-Richtung:

WEx = WE1x + WE2x WEy = WE1ly + WE2y
WE1x = (Wcy + wpy) / 2 WE1y = (Wax + Wex) / 2

| Verformung in Deckenfeldmitte: we = (Wey + Wex) / 2 |

Bild 9.1: Verformungen eines Deckenfeldes, Berechnungsansatz unter Anwendung der Streifenmethode

Mit der Anwendung der Streifenmethode wird unterstellt, dass die Drillmomente vernachlassig-
bar sind und die Gleichgewichtsbedingungen am Plattenelement allein durch die Anteile der
Biegemomente erfiillt werden. Es wird also grundsatzlich von einer drillweichen Platte ausge-
gangen. Diese Annahme erscheint fiir punktgestiitzte Stahlbetonplatten, welche sich im Allge-
meinen im Zustand II befinden, vorerst gerechtfertigt zu sein.

9.3 Erweiterung der Dbestehenden Berechnungsansatze  und
Neuvorschlige

9.3.1 Verformungsvorhersage auf Systemebene

Aus den Ansitzen der Balkenstatik lasst sich unter Vernachlassigung der Querkraftverformung
bekanntermafien folgender Zusammenhang zwischen Balkendurchbiegung w,, Kriimmungsra-
dius r bzw. Bauteilkriimmung k herstellen:
WZII

SEK=ET3 (9.1)

' [1+ @22
Hinsichtlich der Bauteilldnge diirfen die auftretenden Verformungen als klein betrachtet wer-
den, vgl. Abschnitt 4.2. Damit darf vereinfachend angenommen werden, dass gilt:

k= (9.2)

1 _M
r E-1I

Unter Ansatz einer konstanten Bauteilsteifigkeit ist die vorhandene Durchbiegung durch die Lo-
sung der Differentialgleichung bestimmbar. Im Gegensatz dazu besteht die Moglichkeit die Bau-
teildurchbiegung lediglich in einem diskreten Punkt unter Anwendung des Prinzips der virtuellen
Arbeit mit Gl. (9.3) zu ermitteln.
X
= J KM dx (9.3)
0

fefio
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Somit lasst sich die Durchbiegung eines stabférmigen Bauteils - ebenfalls unter Annahme einer
konstanten Biegesteifigkeit E - I - durch die Integration der Verkriimmung iiber die gesamte
Bauteillinge berechnen. Fiir Stahlbetonbauteile ist diese Annahme in der Regel unzulassig, da
bereits durch das Auftreten von Rissen die Biegesteifigkeit entlang der Bauteillinge deutlich va-
riiert. Die Bauteilbiegesteifigkeit ist dann eine lastabhangige Grofde, wodurch kein linearer Zu-
sammenhang mehr zwischen dem einwirkenden Moment und der Bauteilverkriimmung besteht.
Zusatzlich ist hierbei zu beachten, dass Kriechen und Schwinden des Betons die Bauteilverfor-
mungen zusatzlich erheblich beeinflussen kdnnen.

Vor diesem Hintergrund stehen zwei Losungsmoglichkeiten zur Verfiigung. Zum Einen lasst
sich unter Annahme einer abschnittsweisen, konstanten Biegesteifigkeit die Bauteilkrimmung
mit Hilfe von Momenten-Kriimmungs-Beziehungen fiir mehrere, diskrete Querschnitte ermit-
teln. Die Verformungsberechnung erfolgt dann durch abschnittsweise Integration der einzelnen
Kriimmungen entlang der Bauteilachse - beispielsweise durch die Anwendung der Simp-
son’schen Regel. Zum Erreichen einer befriedigenden Ergebnisgenauigkeit sind haufig mehrere
Unterteilungen der Bauteilachse notwendig, wodurch diese Vorgehensweise aufwendig wird
und sich fiir eine Handrechnung wenig eignet. Daher wird im Rahmen dieser Arbeit die zweite
Losungsmoglichkeit weiter verfolgt. Diese besteht in der Ermittlung einer mittleren Bauteilsteif-
igkeit bzw. einer mittleren Bauteilkriimmung, die nur an einem Punkt - in der Regel an der Stelle
des grofiten Moments - zu berechnen ist. Dabei ist vorauszusetzen, dass der Momentenverlauf
entlang der Bauteilachse affin zu dem Verlauf der Kriimmungen ist. Die Berechnung der Bauteil-
durchbiegung kann dann nach Gl. (9.4) erfolgen.

w, = k€% Kk, (9.4)

Darin beschreibt der Parameter k die Form der duféeren Belastung und des statischen Systems.
Der Beiwert kann auf der Grundlage des Prinzips der virtuellen Kréfte bestimmen werden oder
ist fiir haufige Anwendungsfille beispielsweise der Arbeit von Kordina (1992) zu entnehmen.
Fiir die Berechnung von Flachdeckenverformungen unter der Annahme einer gleichmaflig ver-
teilten Last, siehe Bild 9.2, folgt der Parameter k aus Gl. (9.5).

stat. System und Belastung: Momentenverteilung:
| | N e
Bild 9.2: Momentenverteilung fiir Durchlauftriger unter Gleichlast
1 Mg+ Mg,
k=0,104- (1 -— —) 9.5
10 M, (9-5)

Bei der Berechnung der mittleren Kriimmung von Stahlbetonbauteilen wird im Allgemeinen da-
von ausgegangen, dass die zu erwartende, mittlere Verformung zwischen der Bauteilverformung
im Zustand [ und der im reinen Zustand II liegt. Riisch (1967) gibt hierzu folgenden Zusammen-
hang an:

k=ow. k'+(1-w): K (9.6)

Dabei dient w, als Wichtungsfaktor und wird als Rissverteilungsbeiwert bezeichnet. Dieser Be-

rechnungsansatz wird von Mertzsch (2003) aufgegriffen und um die Beriicksichtigung der Zug-

versteifung von Beton im Zustand II erweitert. Bei Betrachtung der Bauteilverformung ldsst sich

der Rissverteilungsfaktor w, dann durch Gl. (9.7) beschreiben.
w, — w)

WZIIm - WzI
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Riisch (1967) und Mertzsch (2003) geben fiir verschiedene statische Systeme und Belastungen
Rissverteilungsfaktoren an, jedoch nicht fiir die in Bild 9.2 dargestellten und fiir die Berechnung
punktgestiitzter Stahlbetonplatten notwendigen Randbedingungen. Somit wird die Entwicklung
dieser Rissverteilungsfaktoren im Weiteren notwendig.

9.3.2 Neuvorschlag von Rissverteilungsfaktoren zur Verformungsberechnung punkt-
gestiitzter Stahlbetondecken

Die direkte Berechnung des Rissverteilungsfaktors w, nach Gl. (9.7) ist prinzipiell nicht gegeben,
da sowohl der Verteilungsfaktor w, als auch die ,wahre” Bauteilverformung w, nicht bekannt
sind. Daher basiert die Neuentwicklung der Rissverteilungsfaktoren auf weiteren ca. 700 nicht-
linearen Systemanalysen von Stahlbetonbalken auf Grundlage der vorangegangenen Materialbe-
schreibungen. Unter der Berlicksichtigung des Rissmomentes und des Bewehrungsgrades zur
Aufnahme des maximalen Feld- bzw. Stiitzmoments lieféen sich fiir verschiedene Randbedingun-
gen sowohl die Verformungen im Zustand I und im Zustand II - unter Ansatz der Zugverstei-
fung - als auch die ,wahren“ Bauteilverformungen w, ermitteln. Daraus folgend konnten die
Rissverteilungsfaktoren fiir unterschiedliche Beanspruchungshéhen nach Gl. (9.7) abgeleitet
werden.

Untersucht wurden neben gelenkig gelagerten Einfeldsystemen auch Einfeldtrager mit elasti-
schen Einspannungen, siehe Bild 9.3. Aufgrund der Einspannwirkung an Stiitzen und Stiitzstrei-
fen wurden verschiedene Einspanngrade und Einspannverhaltnisse ndher untersucht.

System I: System II: System III:
g+q g+q g+q
LTETEATETFATTEATEE) _;%JIIIIIIIIIIIIIII AFATHFRITH = Hlﬂﬂﬂlﬂﬂ]%y
A AN AN AN WA AN
[«— 2.4=80m —» l¢—— fer=8,0m —W l&—— for=8,0m ——W
Bauteilquerschnitt: Materialkennwerte:
As2(MsEd) Beton: C20/25
............... PP Y m=2,2 N 2
.......................... . ih= 30cm ]1:"2 - 28,800/11;?/1?11m2
» - > Stahl: BSt500 S (A)
l\lutzhdhel:)dlléodl?= 27 cm | At £s=200.000 N/mm?

Bild 9.3: Erfasste statische Systeme zur Berechnnung von Rissverteilungsfaktoren, verwendete Quer-
schnitt- und Materialkennwerte

Die Allgemeingiiltigkeit der nachfolgend vorgestellten Berechnungsergebnisse konnte durch
weitere Vergleichsrechnungen an Stahlbetonbalken mit einer Querschnittshéhe von h = 18 cm
und h = 50 cm belegt werden.

Nachfolgende Zusammenhinge liefden sich aus den numerischen Untersuchungen ableiten.
Fiir den gelenkig gelagerten Einfeldtrager ergibt sich der Rissverteilungsfaktor w,r aus dem
Verhdltnis der Momentenfliche im gerissenen Bereich mit M(x) = M. und der Gesamt-
momentenflache, siehe Bild 9.4 und GL. (9.8).

f;j;f M(x) dx

Wy f (98)

T M(xdx
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System I:
I|4 Leff =i
TPV RTETATATTRTONTNTTTATI, - o+
,max ; —¢
X fxo M(x) dx
x=
—>x f M(x)dx firM = M,
=x,
Bild 9.4: Berechnungsansatz zur Beschreibung des Rissverteilungsfaktors fiir Einfeldtriager

Die Anwendung der Gl. (9.8) liegt der Ansatz der zentrischen, effektiven Zugfestigkeit zur Er-
mittlung des Rissmomentes nach Gl. (9.9) zugrunde.

Mcr(t) = fct,eff(t) * Wela (9.9)

In diesem Zusammenhang ist zu erwahnen, dass biegebeanspruchte Bauteile erst eine ausge-
prégte Rissbildung nach dem Uberschreiten der bauteilkérperabhingigen Biegezugfestigkeit
aufzeigen. In den Finite-Elemente-Rechnungen wurde dazu von einer ausgeprégten Rissbildung
bei dem Erreichen von M = 1,3 - Mcr(fct’eff) ausgegangen, siehe Abschnitt 3.4.2.1. Wie aus den
nicht-linearen Verformungsberechnungen hervorgeht, zeigen Stahlbetonbalken unter einer Be-
anspruchung von M (feeefr) < M < 1,3 - Mo (ferefr) lediglich erste Entfestigungen einzelner Be-
tonschichten, welche keine signifikanten Steifigkeitsdnderungen nach sich ziehen. Somit kann
niherungsweise der Rissverteilungsfaktor in diesem Beanspruchungsbereich mit w, = 0 ange-
setzt werden.

Unter Beachtung der Randbedingung eines Einfeldtragers lasst sich das Integral aus Gl. (9.8)
auflosen, womit der Rissverteilungsfaktor fiir das System I aus Gl. (9.10) resultiert.

Rissverteilungsfaktor fiir System I - fiir Mg ), = 1,3 - M,

w =<1+1- Mer ) 1-— Mer (9.10)
' 2 MF,max MF,max

Weiterhin konnte nachgewiesen werden, dass der Rissverteilungsfaktor eines gelenkig gelager-
ten Einfeldsystems [GL. (9.10)] sich direkt auf den Bereich des wirkenden Feldmomentes eines
Durchlauftragersystems ilibertragen lasst. Fiir Systeme mit elastischen Einspannungen und so-
mit mit vorhandenem Stiitzmoment Mg; bzw. Mg, kann demnach die Gl. (9.10) auf die GIn.
(9.11) und (9.12) erweitert werden. An dieser Stelle wird jedoch vorausgesetzt, dass das De-
ckenfeld bereits gerissenen ist.

Rissverteilungsfaktor fiir System II - fiir Mg, = 1,3 - M;:

2 M F,max F,max

_ 1 My M,
(Ur - 1 + == + CI(MSI) - 1 - M + CI(MSI) [9.11)

Rissverteilungsfaktor fiir System III - fiir Mg . = 1,3 - M,

1 M M,
=14+ ——+C;(Msy) + C;(Msy) |+ |1 ———+ C;(Ms;) + C,(Ms) (9-12)
2 MF,max MF,max

144



9 Direkte Berechnung der Langzeit-Biegeverformungen von punktgestiitzten Stahlbetonplatten
9.3 Erweiterung der bestehenden Berechnungsansatze und
Neuvorschlage

Darin beschreiben die Parameter C; und C, den Einfluss der Rissbildung {iber den Stiitzen auf
die mittlere Bauteilsteifigkeit. Diese Zusammenhange lief3en sich auf Basis umfangreicher Reg-
ressionsanalysen bestimmen. Die Parameter C; und C, ergeben sich aus der Gl (9.13) mit
i = 1; 2. Dabei sind die Momente vorzeichenkonform einzusetzen.

1 Mg 1
+= (9.13)

Ci(Mg;) = — -
1( Sl) 10 MF,max 5

Schwieriger gestaltet sich die vereinfachte, analytische Formulierung des Rissverteilungsfaktors
fiir Beanspruchungen unter denen der Feldbereich im Zustand I verbleibt. Fiir den héufig auftre-
tenden Fall, dass die Bereiche tiber den Stiitzen bereits gerissenen sind, aber das Deckenfeld an
sich keine Rissbildung aufweist, wurden vereinfachte Annahmen getroffen und der Verlauf des
Rissverteilungsfaktors bis zum Einsetzen der Rissbildung im Feld linearisiert, siehe auch Bild
9.5. Damit folgt:

Rissverteilungsfaktor fiir System II - fiir Mg ,,,, < 1,3 - M, sowie Mg; > 1,3 - M,:

_13-M,
MF,maX
F—1

1

wr = 0. (Mgmax = 1,3 Mcy) - +1 (9.14)

Rissverteilungsfaktor fiir System III - fiir Mg ., < 1,3 - M sowie Mgjund Mg; = 1,3 - M,

|13 M
Mre
wy = 0 (Mpmax = 1,3+ My - FlF—:_ml +1]>0 (9.15)

Dabei ist w.(Mgmax = 1,3 M¢;) entsprechend Gl (9.11) bzw. GL (9.12) mit Mg ax = 1,3 - M,
einzusetzen. Die Formfaktoren F; und F, folgen aus Gl. (9.16) miti = 1; 2.

Ms;

F=—04- +0,6>1,0 (9.16)

F,max

Die Rissverteilungsfaktoren fiir ausgewahlte Randbedingungen werden in Bild 9.5 veranschau-
licht. Die Ergebnisse der gesamten Analyse sind in Anhang E.1 zusammengestellt. Bild 9.5 (a)
gibt fiir einen gelenkig gelagerten Einfeldtrager (System I) den Verlauf des Rissverteilungsfak-
tors wieder. Zum Vergleich sind zusatzlich verschiedene Ansétze aus der Literatur mit aufge-
fiihrt. Dabei ist erkennbar, dass der Ansatz gemafd DIN EN 1992-1-1 - wie er auch von Kordina
(1992) vorgeschlagen wird - gute Ubereinstimmungen mit den Ergebnissen der Finite-
Elemente-Rechnungen zeigt, sofern eine ausgepragte Rissbildung vorliegt. In der Arbeit von
Mertzsch (2003) wird dagegen ein etwas groferer Rissverteilungsfaktor angegeben, wobei der
Ansatz von Konig, et al. (2003) die Steifigkeitsabnahme deutlich unterschatzt. Fiir den hier vor-
geschlagenen, analytischen Berechnungsansatz ist generell eine sehr gute Ubereinstimmung mit
der Finite-Elemente-Losung festzustellen.
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Bild 9.5: Verschiedene Ansitze des Rissverteilungsfaktors im Vergleich: (a) gelenkig gelagerter Einfeld-

trager; (b) elastisch eingespannt, |Ms1|/Mrmax =|Msz|/Mrmax = 0,25; (c) elastisch eingespannt,
|Ms1|/MF,max =0,5, |[Msz| /MF,max = 1,0; (d) elastisch eingespannt, |Ms1|/MF,max =|Msz|/MFr,max = 1,5

Die weiteren Abbildungen [Bild 9.5 (b) - (d)] verdeutlichen den Einfluss der Steifigkeitsabnah-
me durch die zusatzlichen Rissbildungen auf der oberen Bauteilseite in den Bereichen der Ein-
spannungen. Flr unterschiedliche Einspanngrade und -verhdltnisse sind hier die Rissvertei-
lungsfaktoren exemplarisch denen nach DIN EN 1992-1-1 - welchen eine Allgemeingiiltigkeit
unterstellt wird - gegeniibergestellt. Dabei wird deutlich, dass unter Ansatz des Rissverteilungs-
faktors nach DIN EN 1992-1-1 die Verformungen fiir eingespannte Bauteile - wie eingangs her-
ausgestellt - relevant iberschitzt werden. Insbesondere ist dies fiir geringe Einspanngrade und
durchschnittliche Beanspruchungshéhen von Mg ), = 1,0..2,0 M, zu erkennen.

Dartiber hinaus wird haufig bei der Ermittlung von Rissverteilungsfaktoren der tatsachlich vor-
handene Bewehrungsgrad vernachldssigt. Im Rahmen dieser Arbeit wird ein Berechnungsan-
satz vorgeschlagen, der den verformungsrelevanten Einfluss des tatsachlichen Bewehrungs-
grads auf die Rissverteilung und somit auf die mittlere Bauteilkrimmung berticksichtigt. Die
nicht-linearen Systemanalysen wurden diesbeziiglich dahingehend erweitert, dass der erforder-
liche Bewehrungsgrad der Feldbewehrung variiert wurde. Dazu erfolgte eine schrittweise Be-
wehrungserhéhung um 50 % bis auf 300 % der rechnerisch erforderlichen Feldbewehrung. Fiir
einen gelenkig gelagerten Stahlbetonbalken (System I) mit den Querschnitt- und Materialkenn-
werten nach Bild 9.3 liefd sich der bewehrungsgradabhéngige Rissverteilungsfaktor damit zu-
satzlich ermitteln. Der daraus resultierende Faktor §,_ folgt aus weiteren Regressionsanalysen

und beschreibt die Bewehrungsgradabhangigkeit, siehe Gl. (9.17).
11

Ogr fyk >0
Op =—~(1,4—-09-=]4+0,9 9.17
As = gll < O'SH> }<_ 1 (9:17)
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Der bewehrungsgradabhingige Rissverteilungsfaktor @, lasst sich mit Gl (9.18) beschreiben.

wr = SAS * wr (918)

Der Einfluss des Bewehrungsgrads auf den Rissverteilungsfaktor ist in Bild 9.6 dargestellt. Fer-
ner sind darin die Ergebnisse der Finite-Elemente-Rechnungen denen der analytischen Losung
gegeniibergestellt. Dabei ist eine sehr gute Ubereinstimmung der neu vorgeschlagenen Nihe-
rungsansatze mit den Ergebnissen aus den Finite-Elemente-Rechnungen zu verzeichen.

s 1,00 ---#--- FE-Losung 1,0As
-%ﬁ i 0,90 ----&--- FE-Losung 1,5As
££ 080 -+ FE-Losung 2,0As
SE€ 070 ---#-- FE-Losung 2,5As
-‘u: %" 0,60 ----+--- FE-Losung 3,0As
k= 050 — = = Formel ohne As
Eﬂ ‘g 0,40 —0O— Formel 1,0As
£2 030 —— Formel 1,5As
S Z 0,20 —o— Formel 2,0As
E 0,10 —o0— Formel 2,5As

0,00 i —+— Formel 3,0As

0,00 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
Mcr,Stb/ MF
Bild 9.6: Rissverteilungsfaktor in Abhingigkeit des Bewehrungsgrads

In weiteren Untersuchungsreihen erfolgte die Analyse des Kriecheinflusses auf den Rissvertei-
lungsfaktor. Dazu wurde aufbauend auf den zuvor genannten Berechnungsmodellen mit unter-
schiedlichen Bewehrungsgraden, zuséatzlich die Kriechzahl ¢ variiert. Dabei lief3en sich lediglich
fir hohere Beanspruchungsgrade (M >2,0-M.,) und fiir grofRere Bewehrungsgrade
(as = 3,0 - erfa) relevante Abnahmen des Rissverteilungsfaktors bei zunehmender Kriechzahl
verzeichnen. Die Auswertung der Berechnungsergebnisse ist in Anhang E.1 zusammengefasst.
Bild 9.7 zeigt exemplarisch die Ergebnisse von zwei unterschiedlichen Untersuchungsreihen.

0,80 0,80 : —
L 070 073 Bige 070 | 0,66 “roe FE-LOsung, =0 |
) 0,71 sl e @ ---4--- FE-L6sung, @=1
£ 060 [0,65 S = 060 1" o57 Ny ----tc--- FE-L3sung, =2 |
£ 0,50 SR & 0,50 AT 1 !
g R E 048 "Tp vorhA =3,0erfA L
= 0,40 RN = 0,40 S ! s s
3 1 vorh A, =2,0 erf A ) Y
E 0,30 I 1 AR E 0,30 OB
2020 |l FE-Losung, ¢=0 = > 020 AN
2 .. A w AN
- -ee3--- - = W - \“\
2010 | FE L?sung, =1 i & 0,10 N

----tc--- FE-Losung, @=2 ‘ih P,
0,00 : . 0,00 Phariy
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 0,0 0,2 0,4 0,6 08 1,0
Mcr/MF,max Mcr/MF,max
Bild 9.7: Rissverteilungsfaktor in Abhingigkeit der Kriechzahl ¢

Demzufolge ist der Einfluss des Kriechens auf den Rissverteilungsfaktor fiir baupraktisch rele-
vante Bereiche als nahezu vernachladssigbar anzusehen, da erst signifikante Abweichungen fiir
Bewehrungsgrade tliber der dreifachen, rechnerisch erforderlichen Bewehrungsmenge erkenn-
bar werden. Aufgrund der einfachen Handhabung wird in den weiteren Untersuchungen der
Kriecheinfluss im Rissverteilungsfaktor - auf der sicheren Seite liegend - nicht mit beriicksich-
tigt. Es ist jedoch anzumerken, dass fiir hohere Bewehrungsgrade an dieser Stelle deutlich gerin-
gere Verformungswerte resultieren konnen.
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9.3.3  Problemorientierte Schnittkraftermittlung

Die Anwendung der Streifenmethode erfordert es, die Biegemomente in den mafigebenden
Punkten des betrachteten Deckenfelds zu kennen. Zu deren Ermittlung stehen fiir Flach- und
Pilzdecken mehrere Mdéglichkeiten zur Verfiigung. So werden von Grasser, et al. (1991) zwei Na-
herungsverfahren vorgestellt. Die Berechnung der Biegemomente von Flachdecken kann dabei
entweder mit Hilfe von Ersatzrahmen- bzw. Ersatzdurchlauftragern oder auf der Grundlage der
Plattentheorie erfolgen. Dabei finden neben den Stiitzensteifigkeiten und dem Deckenfeldtyp
auch die mafdgeblichen Laststellungen der verdnderlichen Nutzlast Beriicksichtigung. Jedoch ist
die Anwendung dieser Verfahren auf Deckenfelder mit einem Seitenverhéltnis bzw. mit einem
Verhaltnis benachbarter Stiitzweiten von €3 /€rmin < 1,33 bzw. €4/ min < 1,5 begrenzt.

Die Schnittgréfien beliebiger Flachdeckensysteme lassen sich hingegen mit der Hilfe der Finite-
Elemente-Methode berechnen. Dabei sind die Ausfithrungen nach Abschnitt 6.6 zur Idealisie-
rung der Stiitzenauflagerung zu beriicksichtigen. Im Zuge von Verformungsanalysen sollte je-
doch generell eine elastische Flachenbettung in Ansatz gebracht werden.

Die Schnittkraftermittlung auf der Basis der Finite-Elemente-Methode hat sich in den vergan-
genen Jahren in der Praxis durchgesetzt und soll daher nachfolgend weiter betrachtet werden.
Vergleichsrechnungen von Rombach (2000) zeigen aber auch, dass sich befriedigende Uberein-
stimmungen in der Schnittkraftermittlung mittels beider Verfahren - Naherungsldsung nach
Grasser, et al. (1991) und Finite-Elemente-Methode - verzeichnen lassen. Dies ist darin begriin-
det, dass das Verfahren von Grasser, et al. (1991) auf den Auswertungen von FE-Rechnungen be-
ruht.

An dieser Stelle ist anzumerken, dass neben den zuvor genannten Berechnungsmoglichkeiten
weitere Konzepte zur Schnittkraftermittlung existieren. Im Zuge von Flachdeckenbemessungen
werden auch haufig Schnittkraftermittlungen auf der Basis der Plastizitdtstheorie bzw. Bruchli-
nientheorie herangezogen. Diese Verfahren beriicksichtigen das nicht-lineare Last-
Verformungsverhalten auf der Tragwerksebene und sind daher insbesondere zur Traglaster-
mittlung geeignet.

Im Rahmen dieser Arbeit wird eine angepasste Schnittkraftermittlung basierend auf der Finite-
Elemente-Rechnung vorgeschlagen mit dem Ziel die Rechengenauigkeit weiter zu erhdhen, be-
stehende Unsicherheiten weitgehend zu vermeiden und die Konformitdt mit den zuvor vorge-
schlagenen Berechnungsansatzen herzustellen. Unter Anwendung der Gl. (9.5) und der zuvor
beschriebenen Rissverteilungsfaktoren [Gln. (9.10) bis (9.15)] wird streng genommen unter-
stellt, dass im betrachteten Plattenstreifen ein Momentenverlauf in der Form einer q#?/
8-Parabel vorliegt. Dies ist infolge des zweiaxialen Lastabtrags bei Flachdecken nicht zwangslau-
fig der Fall, wie Bild 9.8 verdeutlicht. Die Ergebnisse der Finite-Elemente-Rechnung in Bild 9.8
veranschaulichen, dass typischerweise die Stiitzmomente bei Flachdecken relativ grof3 sind und
lediglich in dem Deckenfeld ein g#?-Momentenverlauf vorhanden ist.
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Flachdecke:

3 x 3 seitengleiche Deckenfelder
unter Eigenlast

(zzgl. Symmetrierandbedingungen)
5 Querschnitthéhe: h =30 cm

5| Stlitzweite: Lett = 8,0 m

3 Stiitzenbreite: bst = 0,05 - Lesr

Randstiitze

Randstiitze

Moment mxx
infolge Eigenlast

-200,0
—o— FE-Rechnung
1500 91 qf?/8-Verlauf fiir Stiitzenstelle in max|M]|
E 1000 | Vorschlag des Berechnungsmoments 4 q#¢?/8-Parabel
g
c P
2 -50,0 )LM < X > X3
Eﬁ M*g, 3 ( Kurve 2
"E 0'0 LI = L L
g %, ‘/Kurve 1
s 500 > W e < X, — P
i |
100,0 _l 1. Nullstelle ‘ | 2. Nullstelle
Lesr >
150,0
Bild 9.8: FE-Modell und Berechnungsergebnisse (oben), Momentenverlauf mxx im Stiitzstreifen eines

Flachdeckenfeldes und Modifikation der Berechnungsmomente (unten)

Daher wird hier bei Anwendung der Finite-Elemente-Methode zur Schnittkraftermittlung fiir die
niherungsweise Verformungsberechnung vorgeschlagen, den gesamten Momentverlauf anhand
von drei Stiitzstellen einer q#2/8-Parabel anzupassen (Kurve 1 in Bild 9.8). Als Stiitzstellen sind
die erste und zweite Nullstelle sowie die Lage und Grofde des maximalen Feldmoments geeignet,
siehe Bild 9.8. In der Folge werden dadurch zwar geringere Stiitzmomente Mg; und Mg, ermit-
telt, dies wirkt sich jedoch hinsichtlich der Verformungsberechnung nur geringfiigig aus. Wei-
terhin wird aus Bild 9.8 ersichtlich, dass sich mit dieser Vorgehensweise der weitaus verfor-
mungsrelevantere Verlauf des Feldmoments verfahrenskonform - beziiglich Bild 9.2 sowie
Gl (9.5) - und hinreichend genau bestimmen lasst. Wird eine Anpassung der Momentenlinie
hingegen vernachlassigt (Kurve 2 in Bild 9.8), so wird unter Anwendung der Gl. (9.5) unterstellt,
dass eine q£%/8-Parabel in den Stiitzstellen Mgy, Ms; und Mg .y vorliegt, siehe Bild 9.8. Diese
Annahme gibt den Momentenverlauf aus der Finite-Elemente-Rechnung und damit auch den
verformungsrelevanten Bereich der Rissbildung im Deckenfeld nur unzureichend wieder und
fiihrt zu signifikanten Abweichungen in der Verformungsvorhersage von Flachdecken.

An dieser Stelle wird explizit darauf hingewiesen, dass die hier vorgestellte Vorgehensweise
nicht dazu dient bzw. geeignet ist, die Schnittgrofien zur Flachdeckenbemessung im Stiitzenbe-
reichen zu ermitteln.
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9.3.4 Erweiterung der Streifenmethode

Versuche an Stahlbetonplatten von Schifer, et al. (1983) zeigen, dass die Drillsteifigkeit von Plat-
ten infolge Rissbildung deutlich abnimmt. Dabei konnte jedoch festgestellt werden, dass auch im
vollstindig gerissenen Zustand eine gewisse Drillsteifigkeit vorhanden ist und dass die Steifig-
keitsabnahme von der Art der Beanspruchung abhingig ist. Vor diesem Hintergrund kann bei
Verformungsberechnungen weder von einer drillsteifen Platte - wie es im Allgemeinen bei der
Schnittkraftermittlung der Fall unterstellt wird - noch von einer drillweichen Platte - wie es un-
ter Anwendung des Streifenverfahrens angenommen wird - ausgegangen werden. Den Ver-
suchsauswertungen von Schifer, et al. (1983) kann vereinfachend entnommen werden, dass die
Drillsteifigkeit von Stahlbetonplatten nach dem Einsetzen einer Rissbildung (M > M..) unter
einachsiger Biegung auf etwa 55 % und unter zweiachsiger Biegebeanspruchung auf ca. 10 %
abféllt. Nach dem Erreichen einer ausgepragten Rissbildung (M > 1,3 - M) sind keine signifi-
kanten Abnahmen der Drillsteifigkeit bei gleichbleibender Belastungsweise zu verzeichnen. Un-
ter Annahme eines linearen Zusammenhangs zwischen der Drillsteifigkeitsreduktion und des
Momentenanstiegs kann zur Erfassung der abgeminderten Drillsteifigkeit im gerissenen Zustand
vereinfachend von einem Drillsteifigkeitsbeiwert pps nach Bild 9.9 ausgegangen werden. Der in
Bild 9.9 dargestellte Zusammenhang ist in analytischer Form mit Gl. (9.19) angegeben.

(=]
N
Beiwert p¢

2
“eep, , 13 ‘wb‘\
X/
K
1,6
Bild 9.9: Beiwert pps zur Beriicksichtigung der Plattendrillsteifigkeitsreduzierung infolge Rissbildung
mFXX| |zugeh. myy| >01
=-15- | — + +4,0:— 7 9.19
Pps < Mer Mer < 1’0 ( )

Dabei bezeichnet mg,, das im betrachteten Streifen wirkende maximale Feldmoment und
zugeh. myy das an derselben Stelle, aber senkrecht dazu wirkende Moment.

Um den positiven Einfluss der tatsachlich vorhandenen Drillsteifigkeit punktgestiitzter Plat-
ten zu beriicksichtigen wird gegeniiber den bestehenden Verfahren die Streifenmethode erwei-
tert. Im Rahmen dieser Arbeit wird daher vorgeschlagen, die Biegemomente (Msy, Ms;, Mg max)
in den betrachteten Plattenstreifen sowohl fiir eine drillsteife als auch fiir eine drillweiche Platte
separat zu ermitteln. Die zur Verformungsberechnung anzusetzenden Momente ergeben sich
dann nach GI. (9.20).

M = pps - Mgs + (1 — pps) - Maw (9.20)

Vergleichsrechnungen zeigen jedoch, dass unter Ansatz der Biegemomente nach Gl. (9.20) die
Verformungen der freien Rander teilweise deutlich iiberschatzt werden. Daher wird empfohlen,
fiir die Verformungsberechnung der Plattenstreifen an den freien Plattenrdndern den Beiwert
stets mit ppg = 1,0 in Ansatz zu bringen.
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9.3.5 Verformungsvorhersage auf Querschnittsebene

Die nachfolgend vorgestellten Verformungsberechnungen auf der Querschnittsebene basieren
auf den Ausfiihrungen von Kriiger, et al. (2006), welche bereits zur Beschreibung des zeitvarian-
ten Verbundverhaltens in Abschnitt 3.4.2.2 bei nicht-linearen Finite-Elemente-Rechnungen her-
angezogen wurden. Die weiteren Betrachtungen erfolgen auf Basis der Vereinfachten Verfor-
mungsgleichung. Damit wird der Einfluss der Lastgeschichte auf die Langzeitverformungen ver-
nachlassigt, was im Rahmen dieses Naherungsverfahren als ausreichend genau angesehen wer-
den darf. Wird es erforderlich die Lastgeschichte mit zu berticksichtigen, so kann das hier vorge-
stellte Verfahren auf die Allgemeine Verformungsgleichung, welche ebenfalls in der Arbeit von
Kriiger, et al. (2006) dargelegt wird, erweitert werden.

Die entnommenen, allgemeingiiltigen Ansatze zur Berechnung der Spannungen und Dehnun-
gen an einem Stahlbetonquerschnitt werden hier fiir doppelt bewehrte Stahlbetonquerschnitte
spezifiziert und hinsichtlich des zweiaxialen Lastabtrags erweitert. Die nachfolgenden Betrach-
tungen beziehen sich lediglich auf biegebeanspruchte Bauteile, so dass der Einfluss einer Langs-
kraft - als dufdere Last - in den Querschnittsbetrachtungen unberticksichtigt bleibt. Dieses Nahe-
rungsverfahren lasst sich anhand der Ausfiihrung von Kriiger, et al. (2006) dennoch auf die all-
gemeingiiltige Problemstellung der Kombination aus Biegung und Langskraft erweitern, so dass
damit auch die Verformungsvorhersage vorgespannter Flachdecken ndherungsweise erfolgen
kann. Dies ist jedoch nicht Gegenstand dieser Arbeit.

Generell ist es notwendig die Bauteilkriimmung im betrachteten Querschnitt sowohl fiir den Zu-
stand I als auch fiir den reinen Zustand Il zu ermitteln. Die Berechnung der zu erwartenden Ver-
formungen erfolgt, wie bereits ausgefiihrt, durch die Wichtung der beiden Verformungszustande
anhand des Rissverteilungsfaktors nach Abschnitt 9.3.2 und unter Beriicksichtigung des Zugver-
steifungseffekts. An dieser Stelle erweist es sich als zweckmaifdig, die weiterentwickelten Be-
trachtungen des zeitabhdngigen Verbund- und Rissverhalten aus Abschnitt 3.4.2.2 auch in den
vereinfachten Berechnungen mit zu beriicksichtigen. Dazu wird es jedoch insbesondere erfor-
derlich, das effektive Rissmoment M..(t) zum Betrachtungszeitpunkt t = t; zu bestimmen. Da-
her wird der Berechnungsansatz zur Ermittlung des Rissmoments an dieser Stelle herausge-
stellt.

Ausgegangen wird von dem Ansatz der zentrischen, effektiven Zugfestigkeit f.; . und des elasti-
schen Widerstands W,y,, siehe Gl. (9.9). Auf den steifigkeitserhhenden Einfluss der vorhande-
nen Bewehrung darf fiir die im Hochbau iiblichen Bewehrungsgrade im Allgemeinen verzichtet
werden. Mit dem Ansatz der effektiven, zentrischen Zugfestigkeit lassen sich die verschiedenen
Einfliisse auf die Betonzugfestigkeit erfassen. Somit kann sowohl die Festigkeitszunahme infolge
fortschreitender Hydratation nach Gln. (3.31) und (3.37) als auch die Zugfestigkeitsabnahme in-
folge Dauerbeanspruchung geméafd Abschnitt 2.3.3 beriicksichtigt werden. Wie dort bereits aus-
gefiihrt, erfolgt flir Berechnungen auf der Querschnittsebene die Abnahme der Betonzugfestig-
keit unter Biegedauerbeanspruchung gemaf3 Gl. (3.36) infolge der Beriicksichtigung der Lastex-
zentrizitat.

Ebenfalls erweist es sich als giinstig, die auftretenden Betonzugspannungen, die aus Schwind-
behinderung infolge der vorhandenen Bewehrung resultieren, auf der Seite der effektiven Be-
tonzugfestigkeit zu beriicksichtigen. Mertzsch (2003) gibt dazu folgende Zusammenhange an:

At
Bre(t) =1 - kcs'\jo 035'h(2)5+t—ts *Bec(t) (9.21)
RH
mit kes = (0,836 - %) .ps(o"“”“m) (9.22)
100-4
und ps = > (9.23)
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Das zeitvariante Rissmoment M..(t) resultiert abschlieféend auf der Basis der effektiven Zugfes-
tigkeit aus GL. (9.24).
M, (t) = fct,eff(t) * Wela
o5 (9.24)
= Bece(t) lgct_sus @®)- lgrt(t) *fetm * Wela

Damit wird es moglich die Beanspruchungszustdnde im Querschnitt unter Rissschnittgrofie zu
einem beliebigen Zeitpunkt ¢t zu ermitteln.

Auf der Grundlage der Vereinfachten Verformungsgleichung lassen sich die Stahlspannungen oy
und -dehnungen &gy unter der Berticksichtigung von Langzeiteinfliissen zum beliebigen Be-
trachtungszeitpunkt t = t; berechnen. Der prinzipielle Berechnungsablauf fiir doppelt bewehrte
Rechteckquerschnitte ist sowohl fiir den Zustand I als auch fiir den Zustand II in Anhang E.2 zu-
sammengestellt. Dariiber hinaus wird dort die Beriicksichtigung des Zugversteifungseffekts auf
der Seite der Stahldehnung verdeutlicht. Mit bekannten Stahldehnungen ergibt sich die Bauteil-
kriimmung im betrachteten Querschnitt im Zustand I nach Gl. (9.25) und im Zustand II unter Be-
riicksichtigung des Zugversteifungseffekts nach Gl. (9.26).

I I
& — &
I _ |h52,kd Szkl [925)
— W1 T U2
n_ |€;12,k B Séllm,k (9.26)

™ h—d, —d,

Die mittlere Bauteilkriimmung folgt dann aus Gl. (9.27) und fiihrt unter Anwendung von Gl. (9.4)
zur Verformung des betrachteten Plattenstreifens.

Km =&k} +(1—a,) «! (9.27)

Die maximale Deckenfeldverformung punktgestiitzter Stahlbetonplatten lasst sich somit gemaf3
Bild 9.1 unter Beriicksichtigung der Rissbildung, des Kriechens und Schwindens von Beton so-
wie der zeitvarianten Material- und Verbundparameter berechnen.

9.4 Vergleich mit den Ergebnissen der numerischen Systemanalyse

Abschliefiend gilt es, die entwickelten Erweiterungen der vereinfachten Ansatze zur Berechnung
von Flachdecken-Langzeitverformungen zu verifizieren und deren Leistungsfahigkeit zu bewer-
ten. Dazu wurden die Ergebnisse der Verformungsberechnungen auf der Grundlage der erwei-
terten Streifenmethode einerseits mit den in Bauteilversuchen gemessenen Durchbiegungen
(siehe Abschnitt 5) und andererseits mit den Ergebnissen aus nicht-linearen Systemanalysen
(siehe Abschnitts 7 und 8) verglichen. Die Gegeniiberstellung der gemessenen und ndaherungs-
weise berechneten Flachdeckenverformungen zeigt Bild 9.10.

30 ¢ Bauteilversuche o -1
25 J ------- -30% P M
----- 15 % e $4. -7

220 A ———+0% T =
g - +15% - 1.7 D3
Eqs 4l - +30% S T
E P e L]
210 ST LT
% s i
=5 P i

0 T

0 5 10 15 20 25 30
Wz,Versuch [mm]

Bild 9.10: Vergleich der aus Bauteilversuchen (S4-S6 von Gilbert/Guo sowie D3 von Tellenbach) gemesse-
nen Langzeitdurchbiegung wzversuch mit den berechneten Verformungen wzvereint. auf der Grund-
lage der erweiterten Streifenmethode
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Dabei lassen sich mittlere Abweichungen von ca. 24 % feststellen, wobei die maximale Abwei-
chung nicht mehr als 30 % betragt. Aus Bild 9.11 ist hingegen der Vergleich der mittels des vor-
gestellten Naherungsverfahrens und der mittels nicht-linearen Finite-Elemente-Analysen be-
rechneten Verformungen ersichtlich. Dabei wird eine Differenzierung der betrachteten Decken-
felder in Eck-, Rand- und Innenfelder vorgenommen.

70 — —3
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pad e Lol
60 - =" -7
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— // - o _- -7 T
g i o _.+"" L
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= D e A S +0%
20 - :// 7 /’/9__ 47 ----+15% L]
s A +30%
A g ¢ Eckfeld
10 B2 ,a—'A"-' O Randfeld [
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Bild 9.11: Vergleich der mittels Finite-Elemente-Methode berechneten Langzeitverformung wzrem mit den

berechneten Verformungen wzyvereint. auf der Grundlage der erweiterten Streifenmethode

Grundsatzlich sind hier gute bis sehr gute Ubereinstimmungen der Berechnungsergebnisse fest-
zustellen. Auf der Basis von insgesamt 59 verglichenen Deckenfeldern betrdgt die mittlere Ab-
weichung der berechneten Eckfeldverformungen ca. 8 % und die der Randfeld- und Innenfeld-
verformung 12 % bzw. 18 %. Dies ist darauf zuriickzufiihren, dass die Innenfelder in den be-
trachteten Systemen deutlich geringere Verformungen aufweisen als die Eck- und Randfelder.
Eine geringe, absolute Abweichung von wenigen Millimeter kann bereits zu deutlichen, prozen-
tualen Abweichungen fiihren. So ist die maximale Abweichung in dieser Fehleranalyse fiir ein
Innenfeld mit ca. 50 % zu verzeichnen. Entsprechend der nicht-linearen Finite-Elemente-
Rechnung ware hier eine Deckenfeldverformung von 14 mm zu erwarten gewesen.

Im Allgemeinen sind die Abweichungen darauf zuriickzufiihren, dass mittels der Streifenme-
thode die zweiaxialen Spannungszustdnde in der Platte nicht korrekt abgebildet werden kénnen
und Anderungen der Spannungszustinde im gesamten System infolge Rissbildung nur nihe-
rungsweise erfasst werden. So weist das erwéhnte Innenfeld laut der Finite-Elemente-Analyse
eine Rissbildung im Deckenfeld auf, wobei nach der Berechnung mittels Streifenmethode das
Feldmoment das Rissmoment eben gerade nicht libersteigt.

Die grofden prozentualen Differenzen ergeben sich vor allem fiir sehr kleine, absolute
Deckenfelddurchbiegungen, welche fiir baupraktische Bereiche und insbesondere zur Verfor-
mungsbegrenzung irrelevant sind. Damit ist generell festzuhalten, dass mit zunehmender
Absolutverformung die Ergebnisgenauigkeit zu nimmt. Dies spiegelt die korrekte Erfassung der
Rissbereiche und der Rissverteilung unter Anwendung der vereinfachten Berechnungsansitze
wider.

Der Variationskoeffizient der ndherungsweise berechneten Flachdeckenverformungen betragt
im Rahmen dieser Fehleranalyse unter Einbeziehung aller Deckenfelder ca. 11 %. Damit konnen
die vorgeschlagenen Naherungsansatze zur Vorhersage von Flachdecken-Langzeitverformungen
als geeignet und im baupraktischen Bereich als anwendbar bewerten werden.
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10 Zusammenfassung und Ausblick

Die vorliegende Arbeit befasst sich mit der Modellierung und der nicht-linearen Berechnung der
Langzeitverformungen von schlaff bewehrten Flach- und Pilzdecken. Die wesentliche Zielset-
zung dieser Arbeit bestand darin, ein Biegeschlankheitskriterium fiir punktgestiitzte Stahlbe-
tondecken zu entwickeln, welches numerisch abgesichert ist und sich an der heutigen Bemes-
sungspraxis orientiert. Damit steht dem Anwender ein geeignetes Hilfsmittel zur Verfiigung mit
dem die Flachdeckenverformungen in einfacher Art und Weise nachweislich und zuverlassig be-
grenzen werden konnen, ohne die Langzeitverformungen direkt berechnen zu miissen. Dazu
wurde es erforderlich, die signifikanten Einfliisse auf das Verformungsverhalten von punktge-
stiitzte Stahlbetondecken im Rahmen einer Parameterstudie eingehend zu untersuchen und zu
bewerten. Ferner bestand das Ziel der Arbeit darin, das bestehende Naherungsverfahren der
Streifen-Methode auf Basis der gewonnen Erkenntnisse derart zu verbessern, dass mit deren
Anwendung eine deutliche Steigerung der Vorhersagegenauigkeit erzielt werden kann. Die Rea-
lisierung dieser Zielstellungen lasst sich in folgende Bearbeitungsschwerpunkte unterteilen:

= Auswahl und Entwicklung geeigneter Materialmodelle fiir Beton, Stahl und Verbundbe-
dingungen unter der Beriicksichtigung von zeitvarianten Einfliissen und zweiaxialen Be-
anspruchungen

= Verifikation der angewandten Modellvorstellungen und Lésungsalgorithmen

= Untersuchung und Entwicklung der modellhaften Beschreibung der Stiitzenlagerung mit
und ohne Stiitzenkopfverstarkung

= Durchfithrung einer Parameterstudie zur Beurteilung der Relevanz und der Streuung
von Einflussgrofen hinsichtlich des Langzeitverformungsverhaltens punktgestiitzter
Stahlbetondecken

= Entwicklung eines parameterabhdngigen, komplexen sowie eines vereinfachten Biege-
schlankheitskriteriums fiir Flach- und Pilzdecken aus Stahlbeton

= Weiterentwicklung und Verbesserungsvorschlage zur vereinfachten, direkten Berech-
nung von Langzeit-Biegeverformungen punktgestiitzter Stahlbetonplatten

Bei der Auswahl von Stoffgesetzen stand die problemorientierte Materialbeschreibung im Vor-
dergrund. Dazu wurde die Zuverlassigkeit und Plausibilitat von Trag- und Versagensmechanis-
men bewertet und aufbauend auf phianomenologischen Beziehungen in den Materialmodellen
implementiert. Auf die sehr detaillierte Abbildung einzelner Effekte wurde zugunsten des Re-
chen- und Modellierungsaufwandes verzichtet. Eine wesentliche Voraussetzung zur realitdtsna-
hen Verformungsvorhersage ist die gemeinsame Beriicksichtigung von Rissbildung, Kriechen
und Schwinden sowie der hydratationsbedingten Festigkeitsentwicklung des Betons. Der mo-
dellhaften Beschreibung und Implementierung der last- und zeitabhangigen Materialeigenschaf-
ten kam deshalb in dieser Arbeit eine zentrale Rolle zu. So wurde es unter anderem als notwen-
dig erachtete, die zeitabhdngigen Effekte in der modifizierten Stahlarbeitslinie genauer zu erfas-
sen und in den weiterfithrenden Berechnungen anzuwenden. Die hierbei zugrunde gelegten Mo-
dellformulierungen wurden auf der Basis numerischer Querschnittsbetrachtungen und Plausibi-
lititen getroffen. An dieser Stelle besteht daher weiterer Forschungsbedarf.

Anhand von umfangreichen Verifikationsrechnungen lief} sich die Anwendbarkeit der entwickel-
ten und implementierten Materialvorstellungen sowie der Losungsalgorithmen des angewand-
ten Programmsystems nachweisen und deren Leistungsfahigkeit belegen.

Im Rahmen der Arbeit wurde der detaillierten Abbildung des Auflagerbereichs besonderer Auf-

merksamkeit geschenkt und der signifkante Einfluss der Auflagermodellierung bei Verfor-
mungsberechnungen von punktgestiitzten Stahlbetondecken herausgestellt. Dabei wurde hier

154



10 Zusammenfassung und Ausblick

auf den Ansatz einer elastischen Flachenbettung zurtickgegriffen. Auf der Grundlage der Platten-
theorie und unter Beriicksichtigung der Stiitzenbiegesteifigkeit sowie der Lastausbreitung im
Plattenquerschnitt stellt dies eine sinnvolle und zweckmaflige Idealisierung dar. Um den Ein-
fluss von Stiitzenkopfverstarkungen adaquat untersuchen zu kénnen, erfolgte die Entwicklung
einer zielgerechten und problembezogenen Abbildung des verstarkten Stiitzenkopfanschlusses.
Mit der dreidimensionalen Modellierung des verbreiterten Stiitzenkopfes und der Kopplung des
Stiitzenkopfes an die Deckenplatte mittels Vertraglichkeitsbedingungen konnte die Stiitzenkopf-
verstarkungen in dquivalenter Weise gebettet werden, wie es bei einer vergleichbaren Flachde-
cke der Fall ware. Somit lief3 sich auf diesem Wege der Ansatz einer identischen Stiitzenbiege-
steifigkeit gewahrleisten und eine direkte Vergleichbarkeit beider Deckensysteme herstellen.

Auf der Grundlage der zuvor entwickelten und abgeleiteten Material- und Modellbeschreibun-
gen erfolgte mit Hilfe von nicht-linearen Finite-Elemente-Rechnungen eine umfassende Parame-
terstudie zum Verformungsverhalten punktgestiitzter Stahlbetonplatten. Damit liefd sich sowohl
der Verformungseinfluss streuender Eingangsparameter auf die Langzeitverformung als auch
die Relevanz der untersuchten Einflussgroflen bestimmen. Der Erkenntnisgewinn bestand an
dieser Stelle darin, flir die einzelnen Einflussgréfien den mittleren Fehler auf die zu erwartende
Flachdeckendurchbiegung zu ermitteln. Fiir die Bemessungspraxis steht damit ein iibersichtli-
ches Hilfsmittel zur Verfiigung die zu erwartenden Abweichungen bei Verformungsberechnun-
gen basierend auf Mittelwerten abschatzen zu kénnen.

In diesem Zusammenhang liefd sich verdeutlichen, dass es nicht méglich ist, die Langzeitver-
formungen von punktgestiitzten Stahlbetondecken exakt vorherzusagen. Das angewandte sehr
genaue Berechnungsverfahren und die detaillierten Materialbeschreibungen sollen nicht darii-
ber hinwegtiuschen, dass die deterministisch ermittelten Bauteilverformungen mitunter erheb-
lichen Streuungen unterworfen sind. Im Rahmen dieser Arbeit liefs sich der Variationskoeffizient
der berechneten, mittleren Flachdeckendurchbiegungen von ca. +50 % ermitteln. Im Gegensatz
dazu sind die normativen Grenzwerte zur Verformungsbegrenzung als Richtwerte zu verstehen,
denen ebenso eine individuelle, problembezogene Abweichung unterstellt werden darf.

In dieser Arbeit wird zugrunde gelegt, dass der Nachweis zur Einhaltung der normativen
Grenzwerte anhand deterministischer Berechnungen - auf der Grundlage von mittleren Materi-
al- und Beanspruchungsgrofien — stets dem geforderten Zuverlassigkeitsindex von f = 1,5 ge-
niigt. Dies darf infolge der durchgefiihrten Parameterstudien, Plausibilitdtspriifungen und vo-
rangegangenen, probabilistischen Untersuchungen angenommen werden. Der direkte Nachweis
wird im Rahmen dieser Arbeit nicht erbracht und liefert somit an dieser Stelle ebenso Méglich-
keiten zu weiterfithrenden Forschungen. Fiir zukiinftige Arbeiten sind - insbesondere mit der
einhergehenden Steigerung der Rechenkapazititen - auch probabilistische Analysen auf der
Grundlage stochastischer Modelle fiir Verformungsberechnungen und -begrenzungen von Stahl-
betondecken denkbar.

Als Ergebnis der Parameteruntersuchung erwiesen sich die Betonglite, die Auflagerbedingun-
gen, die Stiitzweite und das Stiitzweitenverhaltnis, die Nutzhohe, die Lage des Deckenfeldes so-
wie die Beanspruchungshohe der Verkehrslast fiir punktgestiitzte Stahlbetondecken als beson-
ders verformungsbeeinflussend. Im Rahmen dieser Arbeit wurde daher ein komplexes Biege-
schlankheitskriterium in Abhangigkeit dieser Einflussgrofden entwickelt. Dies erfolgte anhand
von Regressionsanalysen auf der Basis von tiber 1.000 nicht-linearen Verformungsberechnun-
gen an verschiedenartigen, punktgestiitzten Deckensystemen. Aufgrund der gewahlten Abhéan-
gigkeiten weist das vorgeschlagene Schlankheitskriterium eine gewisse Komplexitit gegentiber
den bestehenden Kriterien zur Verformungsbegrenzung auf. Infolgedessen wurde ein weiterer
Vorschlag fiir ein vereinfachtes Schlankheitskriterium unterbreitet. Aufgrund des modularen
Aufbaus ist das vereinfachte Schlankheitskriterium jedoch sukzessiv erweiterbar und lasst sich
so an das komplexere Kriterium schrittweise anpassen. Eine schrittweise Genauigkeitssteige-
rung ist im Zuge dessen moglich. Sowohl die baupraktische Anwendbarkeit als auch die Leis-
tungsfahigkeit beider vorgeschlagener Biegeschlankheitskriterien wurde anhand einer an-
schlieffenden Fehleranalyse nachgewiesen.
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Im Vergleich mit den bestehenden normativen Regelungen konnte gezeigt werden, dass nach
der Auffassung der DIN 1045-1 fiir Flachdecken weitestgehend niedrigere Nutzhéhen zur Ver-
formungsbegrenzung erforderlich sind. Somit ist eine zuverldssige Einhaltung der zuldssigen
Grenzwerte mit der Anwendung der Biegeschlankheitskriterien nach DIN 1045-1 (2008-08) fiir
Flachdecken nicht gegeben. Im Gegensatz dazu erweist sich die Vorgehensweise der
DIN EN 1992-1-1 (2005-10) im Allgemeinen als zu restriktiv. Ein Biegeschlankheitskriterium
zur direkten Verformungsbegrenzung von Pilzdecken existiert in beiden Normenwerken nicht.
Mit der Neuentwicklung der Biegeschlankheitskriterien steht gegeniiber den bestehenden
normativen Regelungen ein genaueres und numerisch abgesichertes Verfahren zur Verfor-
mungsbegrenzung von punktgestiitzten Stahlbetondecken zur Verfiigung, das sich an der heuti-
gen Bemessungs- und Baupraxis orientiert. Die explizite und einfache Beriicksichtigung der Auf-
lagerbedingungen bzw. der Stiitzenkennwerte (Stlitzenbreite, -linge, -steifigkeit und Quer-
schnittsform) stellen einen entscheidenden Bemessungsvorteil gegentiber bestehenden Verfah-
ren dar. Im Zuge dessen ist die Beriicksichtigung von Stiitzenkopfverstarkungen und somit die
einfache Begrenzung von Pilzdecken besonders herauszustellen. Als weitere Vorteile gegeniiber
den bestehenden Verfahren sind die detaillierte Unterscheidung in Eck-, Rand- und Innenfelder
sowie die explizite Beriicksichtigung von Deckenfeldern mit Stiitzweitenverhaltnissen von
Cmax/? > 1,0 zu nennen. Wie bereits in DIN EN 1992-1-1 angewandt und in der Fachliteratur

haufig vorgeschlagen, erweist sich hier die Beriicksichtigung der Betongiite als zweckmaf3ig.

In dieser Arbeit wurde der Anspruch erhoben, dass unter Anwendung des hergeleiteten,
komplexeren Biegeschlankheitskriteriums - bei der Einhaltung der angegebenen Randbeding-
ungen - die Langzeitverformungen von schlaff bewehrten Flach- und Pilzdecken zuverlassig be-
grenzt werden kénnen und somit den normativen Anforderungen zur Verformungsbegrenzung
gentiigen. Mit dem hier vorgeschlagenen, vereinfachten Biegeschlankheitskriterium fiir punktge-
stiitzte Stahlbetondecken ist ebenfalls eine zuverldssige Verformungsbegrenzung moglich. Ge-
geniiber dem komplexeren Kriterium liegen die zuldssigen Schlankheitswerte weitestgehend auf
der sicheren Seite. Die Entwicklung der vorgestellten Biegeschlankheitskriterien basiert auf de-
terministischen Verformungsberechnungen, welche weitreichend verifiziert wurden. Wie zuvor
erwahnt, durfte fiir die angewandte Vorgehensweise die Einhaltung des erforderlichen Zuver-
lassigkeitsindexes von § = 1,5 im Zuge der Nachweisfithrung angenommen werden, so dass eine
direkte Uberfiihrung der Schlankheitskriterien in die Bemessungspraxis gegeben ist. Dies ent-
bindet den Anwender jedoch nicht, die vorliegenden Randbedingungen und deren Einhaltung
kritisch zu priifen. Zur Beurteilung der Verformungsrelevanz verschiedener Einflussgrofien
dient die Ergebnisiibersicht der Parameterstudie in Bild 7.12 und Tabelle 7.16 als Hilfsmittel.

Wird es hingegen notwendig, die Langzeitverformungen punktgestiitzter Stahlbetonplatten di-
rekt zu berechnen, so kann auf das in Kapitel 9 vorgestellte und im Rahmen dieser Arbeit erwei-
terte Naherungsverfahren zuriickgegriffen werden. Dazu wurde explizit der bereits bekannte
Berechnungsansatz der Streifenmethode unter Anwendung von Momenten-Kriimmungsbezieh-
ungen zugrunde gelegt und entscheidend weiterentwickelt. Einerseits konnten detailliertere als
bisher angewandte Berechnungsansiatze auf der Querschnittsebene integriert werden und
andererseits erfolgte die Neuentwicklung des bislang nur ndherungsweise angesetzten Rissver-
teilungsfaktors zur genaueren Berechnung der mittleren Bauteilkrimmung. Hierzu wurden zu-
satzliche nicht-linearen Systemanalysen und Parameterstudien an Stahlbeton-Einfeldtragern
notwendig, wobei auf die zuvor beschriebenen und verifizierten Material- und Modellbeschrei-
bungen zurilickgegriffen werden konnte. Des Weiteren wurde das Naherungsverfahren auf die
zweiaxiale Problemstellung unter Ansatz der Plattendrillsteifigkeit und deren Reduktion infolge
von Rissbildungen erweitert. Weiterhin lief§ sich auch im vereinfachten Verfahren die weiter-
entwickelte Modellvorstellung zur Erfassung des zeitabhdngigen Verbundtragverhaltens durch
die Beriicksichtigung von Langzeiteffekten in der Beschreibung des Zugversteifungseffektes bei
der Rissbildung im spédten Betonalter implementieren. Fiir das vorgestellte Nahrungsverfahren
erfolgte dariiber hinaus ein Vorschlag zur problemorientierten Schnittkraftermittlung. Somit
stand abschliefiend ein Ndherungsverfahren zur Verfligung mit dem sich steifigkeits- und ver-
formungsrelevante Einfliisse umfassend beriicksichtigen lassen und die Langzeitverformungen
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von punktgestiitzten Stahlbetonplatten hinreichend genau berechnet werden kénnen. Die aus-
reichende Vorhersagegenauigkeit wird anhand von Vergleichs- und Verifikationsrechnungen at-
testiert. Die mittleren Abweichungen gegenliber dem komplexeren und genaueren Berech-
nungsverfahren der nicht-linearen Finite-Elemente-Methode sowie gegeniiber Bauteilversuchen
betragt ca. 11 %. Damit ist das weiterentwickelte Naherungsverfahren der Streifen-Methode fiir
baupraktisch relevante Bereiche grundsatzlich als geeignet anzusehen.

Perspektivisch kann dieses Losungsverfahren sowohl um die Beriicksichtigung einer Vor-
spannung als auch um die Erfassung der Lastgeschichte erweitert werden. In diesem Zusam-
menhang kann auf die grundlegenden Querschnittsbetrachtungen von Kriiger, et al. (2006) zu-
riickgegriffen werden. Eine Verifikation dieser Erweiterungen anhand von nicht-linearen Finite-
Elemente-Rechnungen bzw. Bauteilversuchen ist stets empfehlenswert.

Fiir zukiinftige Verformungsrechnungen bzw. Berechnungen zur Verformungsbegrenzung an
punktgestiitzten Stahlbetonplatten erscheint es sinnvoll, sowohl die zeitliche Entwicklung der
Stiitzensteifigkeit als auch unterschiedliche Stiitzenraster bzw. unregelmaflige Deckenfeld-
geometrien sowie die mogliche Anwendung von Leichtbeton in die Betrachtungen mit einzube-
ziehen. Des Weiteren geben umfangreiche Analysen zum Langzeitverformungsverhalten und zur
zuverldssigen Verformungsbegrenzung von Hohlkdrper- bzw. Verdrangungskorperdecken eben-
falls Moglichkeiten zur weiterfithrenden Forschung. Die grofdten Probleme bei den Berechnun-
gen von Langzeitverformungen im Spann- und Stahlbetonbau werden jedoch zurzeit in der
genauen Vorhersage der Kriech- und Schwindverformungen als auch der Beanspruchungsszena-
rien innerhalb eines Betrachtungszeitraums gesehen. Weiterfithrende probabilistische Unter-
suchungen auf der Basis stochastischer Modelle konnen hier zu einer Verbesserung der Zuver-
lassigkeit bestehender Modellvorstellungen fiihren.
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Notationsverzeichnis

Notationsverzeichnis

Sonderzeichen:

(&) in Kombination mit

[|m], Fehlernorm als Euk/id’schen Norm bzw. 2-Norm
[|m]|e maximaler Absolutwert des Tensors

m(Ek Zustandsgrofie im Iterationsschritt 7und Inkrement &
min Minimalwert

max Maximalwert

Lateinische Buchstaben:

Acetts Actetr
A,

As

As,min
Agy; Agy
Qix; iy
Qsx; Asy

B

b

bB,St
bB,SKV
bE,St
bE,SKV
bsix; bSt,y
bs

bst
bSKV;bV,St

by
Cy; Gy

c,St
EC,St

Flache

Scheibensteifigkeitsmatrix

Bettungsflache; Einwirkungsflache der Stiitze in Hohe der Plattenmittelflache

Flache des betrachteten Deckenfeldes

Querschnittsflache der Stiitze

Gesamtflache des Betonquerschnitts

Flache der Ausdehnung des gerissenen Deckenfeldbereiches auf der Unterseite des be-
trachteten Deckenfeldes

Flache der Ausdehnung des gerissenen Deckenfeldbereiches auf der Oberseite des be-
trachteten Deckenfeldes

effektive Betonzugquerschnittsfliche; effektive Zugzone

Flache eines ebenen, finiten Elements

Querschnittsfliche des Betonstahls

minimal erforderliche Querschnittsfliche des Betonstahls

Querschnittsflache des Betonstahls der 1. bzw. 2. Bewehrungslage

Auflagerflache in x- bzw. in y-Richtung

bezogene Querschnittsfliche des Betonstahls in x- bzw. in y-Richtung
Koppelsteifigkeitsmatrix

Bauteilbreite

Breite der Bettungsflache der Stiitze

Breite der Bettungsflache der Stiitzenkopfverstarkung

Breite der Einwirkungsflache der Stiitze in Hohe der Plattenmittelflache

Breite der Einwirkungsflache der Stiitzenkopfverstarkung in Hoéhe der Mittelfliche
Breite des Stiitzenquerschnitts in x- bzw. y-Richtung

Referenzwert der Stiitzenbreite mit b, = 0,05 - £

steifigkeitsdquivalente Stiitzenbreite

Breite der Stiitzenkopfverstarkung

Breite der tragenden Wand

Parameter zur Erfassung des Einflusses der Rissbildung iiber den Stiitzen auf die mittlere
Bauteilkrimmung

Beiwerte zur Erfassung der Schubmodulreduzierung von Stahlbeton infolge Rissbildung
Bettungsziffer unter Ansatz der Stiitzenldngssteifigkeit

Bettungsziffer unter Ansatz der Stiitzenbiegesteifigkeit

Plattensteifigkeitsmatrix

statische Nutzhohe; Nutzhéhe der unteren, in x-Richtung liegenden Bewehrungslage
Abstand des Schwerpunkts der 1. bzw. 2. Bewehrungslage zum nachstgelegenen Bauteil-
rand

Grofdtkorndurchmesser der Gesteinskérnung

Durchmesser des Bewehrungsstabs

Lastausmitte, Exzentrizitiat

Elastizitaitsmodul; Beanspruchung

Elastizitatsmodul fiir Normalbeton

Elastizitaitsmodul fiir den Beton der an die Deckenplatte anschliefdenden Stiitze
Referenzwert des Beton-Elastizititsmodul der Stiitze mit EJg; = 28.800 N/mm?
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ECO

EcOm
Ecm
EcO,mod
Ec,28
Ec,eff

Eceff;St
Eq
Ed,perm
Ed,rare
Es
Freaction

Fresidual
F;; F,

f
fe
fc,red

fck,cyl; fex

0
fck

fck,cubels

fem
fcm,red
fet
fctm
fetk;0,055 fetmin
fetk;0,955 fetmax
fct,eff
fct,fl
fct,eff,fl
fct,sp
fe

fy

9

Ik,

G

Gred
Gr

Gro

ge

h

h®

hgg; hg; hip

Elastizititsmodul des Betons als Tangente im Ursprung der Spannungs-Dehnungs-Linie
bei einem Betonalter von 28 Tagen (Tangentenmodul)

mittlerer Elastizititsmodul als Tangentenmodul fiir Normalbeton

mittlerer Elastizitdtsmodul als Sekantenmodul fiir Normalbeton

modifizierter Tangentenmodul bei einem Betonalter von 28 Tage

Elastizititsmodul fiir Normalbeton bei einem Betonalter von 28 Tagen

effektiver Elastizitaitsmodul fiir Normalbeton bei der Beriicksichtigung von Kriech- und
Alterungsprozessen

effektiver Elastizititsmodul fiir den Beton der an die Deckenplatte anschliefdenden Stiitze
Bemessungswert einer Beanspruchung

Bemessungswert einer Beanspruchung aus quasi-stdndiger Kombination
Bemessungswert einer Beanspruchung aus seltener Kombination

Elastizitdtsmodul fiir Betonstahl

Lastvektor der Reaktionskrafte

Lastvektor der verbleibenden Restkrifte (Residuen)

Parameter zur Erfassung des Einflusses der Rissbildung iiber den Stiitzen auf die mittlere
Bauteilkriimmung bei nicht gerissenem Deckenfeld

Vektor der inneren Knotenkrafte

Betondruckfestigkeit

reduzierte Betondruckfestigkeit

charakteristische Betonzylinderdruckfestigkeit des Beton bei einem Betonalter von 28
Tagen; vereinfachend als f,, bezeichnet

Referenzwert der charakteristischen Betondruckfestigkeit mit £,% = 20 N/mm?
charakteristische Wiirfeldruckfestigkeit des Betons ermittelt an einem Wiirfel mit 15 cm
Kantenldnge bei einem Betonalter von 28 Tagen

Mittelwert der Zylinderdruckfestigkeit des Betons

reduzierte, mittlere Zylinderdruckfestigkeit von Beton

zentrische Zugfestigkeit des Betons

Mittelwert der zentrischen Zugfestigkeit des Betons

charakteristischer Wert des 5 %-Quantils der zentrischen Zugfestigkeit des Betons
charakteristischer Wert des 95 %-Quantils der zentrischen Zugfestigkeit des Betons
effektive, zentrische Zugfestigkeit des Betons

Biegezugfestigkeit des Betons

effektive Biegezugfestigkeit des Betons

Spaltzugfestigkeit des Betons

Zugfestigkeit des Betonstahls

Streckgrenze des Betonstahls

standig wirkende Beanspruchung

charakteristischer Wert der j-ten stindig wirkenden Beanspruchung

Schubmodul

reduzierter Schubmodul von Stahlbeton infolge Rissbildung

spezifische Bruchenergie (einaxialer Zug)

Grundwert der Bruchenergie (einaxialer Zug)

volumenspezifische Bruchenergie

Bauteilh6he

Hohe der Einzelschicht

Plattenquerschnittshohe im Eckfeld (EF), Randfeld (RF) bzw. Innenfeld (IF)

Hohe der Stiitzenkopfverstarkung

Bezugsho6he mit hy = 100 mm; wirksame Bauteildicke [mm]

effektive Zugzonenhohe

1. Spannungsinvariante des allgemeinen Spannungstensors

Referenzwert des Flichentridgheitsmoments des Stiitzenquerschnitts auf Basis von b&
reduziertes Flachentriagheitsmoment des Stiitzenquerschnitts
Flachentragheitsmoment der Bettungsflache um die Achse 7

Flachentragheitsmoment des Stiitzenquerschnitts um die Achse 7
Flachentragheitsmoment des Betonquerschnitts

Laufvariable
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J2

kov k

ol Kol

MF; mg
Msy; Ms;
* *
MSl' MSZ

M.
My me,

Mcr,Stb

M,
Mreaction

Mresidual
I
max mEd,F,perm

1
max mEd,F,rare
max m}
Ed,S,perm

1
max mEd,S,rare

Z2zZ=z3H 33
a a o
- gl/)
1/12

QAT W =
=

=

2. Spannungsinvarianten des deviatorischen Spannungstensors

Einheitsverformung, Kriechfunktion

Laufvariable; Beiwert zur Berechnung des Biegeschlankheitskriteriums

Steifigkeitsmatrix

Referenzwert der Biegesteifigkeit des Stiitzenanschlusses des Ausgangssystems
Biegesteifigkeit eines beliebigen Stiitzenanschlusses unter Ansatz von Rechteckstiitzen
Biegesteifigkeit eines beliebigen Stiitzenanschlusses unter Ansatz von kreisférmigen Stiit-
zenquerschnitten

Laufvariable; Skalierungsfaktor zur Anpassung der einaxialen Druckfestigkeit an biaxiale
Festigkeitswerte; Beiwert zur Berechnung des Biegeschlankheitskriteriums; Parameter
zur ndherungsweisen Verformungsberechnung auf Basis des Prinzips der virtuellen Krafte
Beiwert zur Erfassung des Einflusses der Bewehrung und der Betonalterung auf das Krie-
chen im Zustand I bzw. 11

Lange, Stiitzweite

einseitige Lange der Stiitzenkopfverstarkung

Stiitzenldnge

Referenzwert der Stiitzenlange mit £2, = 3,0 m

kritische Lange

dquivalente Lange

effektive Stiitzweite

geometrische Mittel der Stiitzweiten

ideelle Stiitzweite

minimale bzw. maximale Stiitzweite eines Plattenfeldes

Stiitzweite in x- bzw. in y-Richtung

Lasteinleitungsliange

Lange des Platteniiberstandes

Moment

Moment aus virtueller Einheitsverschiebung bzw. Einheitslast

Feldmoment in Tragermitte

maximale Stiitzmomente in einem Durchlauftragersystem

mafigebende Stiitzmomente in einem Durchlauftragersystem fiir die ndherungsweise Ver-
formungsberechnung mit Hilfe der Streifenmethode

Moment im Betonquerschnitt

Rissmoment

Rissmoment unter Beriicksichtigung der Bewehrungsstahleinlagen auf der Bauteilwider-
standsseite

Moment beim Erreichen der Bauteiltragfahigkeit

Momentenvektor der Reaktionsmomente

Momentenvektor der verbleibenden Restmomente (Residuen)

maximales Feldmoment infolge quasi-stindiger Beanspruchung aus linear-elastischer

Schnittkraftermittlung im betrachteten Deckenfeld

maximales Feldmoment infolge seltener Beanspruchung aus linear-elastischer Schnitt-
kraftermittlung im betrachteten Deckenfeld

maximales Stiitzmoment infolge quasi-standiger Beanspruchung aus linear-elastischer

Schnittkraftermittlung im betrachteten Deckenfeld

maximales Stiitzmoment infolge seltener Beanspruchung aus linear-elastischer Schnitt-
kraftermittlung im betrachteten Deckenfeld

Momente im Bemessungsquerschnitt einer drillsteifen Platte
Momente im Bemessungsquerschnitt einer drillweichen Platte
zur Verformungsberechnung gewichtetes Moment
Normalkraft

Normalkraft im Betonquerschnitt

Normalkraft in der 1. bzw. 2. Bewehrungslage

einwirkende Einzellast

Vektor der dufderen Krafte

lokale Steifigkeitsmatrix der Einzelschicht &

globale Steifigkeitsmatrix der Einzelschicht &
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wi
Wz(0)

Wa(iy

Wz, FEM
WZ,Vereinf.
Wz,Versuch
Wz,zul

X

X1;Xp; X33 Xy
Xy Z

Z

Zs1; Zs2

verdnderliche Einwirkung

charakteristischer Wert der iten, veranderlichen Einwirkung

relativer Fehler beziiglich m

mittlerer, relativer Fehler

relative Luftfeuchte der Bauteilumgebung

Radius

mittlerer Rissabstand

maximaler Rissabstand

Schwerpunkt des Querschnitts

Temperatur; Bauteiltemperatur

Bezugstemperatur; T, = 1 °C

Referenztemperatur; Tger = 20 °C

mittlere Bauteiltemperatur im Betrachtungszeitraum

Zeit; Betonalter zum betrachteten Zeitpunkt

tatsachliches Betonalter bei Belastungsbeginn

Endzeitpunkt des Betrachtungszeitraums

Rechendauer zur Problemlésung

wirksames Betonalter bei Belastungsbeginn

Zeitpunkt der Einwirkung der seltenen Beanspruchungskombination

Betonalter zu Beginn der Austrocknung

Vektor der Knotenverschiebung

uniaxiale Verschiebung in Richtung x bzw. y des lokalen Koordinatensystems
Translation der Stiitzenkopfverstarkung in Richtung 7

Translation der Deckenplatte in Richtung 7

Uberhéhung der Deckenplatte

Widerstandsmoment auf der Grundlage elastischen Materialverhaltens
Rissoffnungsweite von Beton

Rissoffnungsweite von Beton bei der keine Spannung mehr tibertragen wird
Plattendurchbiegung, Verschiebung in z-Richtung

Bauteilverformung im ungerissenen Zustand (Zustand I)

Bauteilverformung im gerissenen Zustand (reiner Zustand II)

Bauteilverformung im gerissenen Zustand unter Ansatz des Zugversteifungseffekts
Plattendurchbiegung des Ausgangssystems

Plattendurchbiegung des betrachteten Flachdeckensystems 7

auf Basis der Finite-Elemente-Methode berechnete Bauteilverformung

auf Basis der Naherungslosung der Streifenmethode berechnete Bauteilverformung
in Bauteilversuchen gemessene Bauteilverformung

zuldssiger Grenzwert der Bauteilverformung

Betondruckzonenhdohe

Abstand zwischen den Stiitzstellen zur Beschreibung der mafigebenden Momentenlinie
Achsen des lokalen Koordinatensystems

Abstand der Mittelfliche der Einzelschicht zur Plattenmittelfliche des Schichtenverbunds;
Hebelarm der inneren Krafte

Abstand des Schwerpunkts der 1. bzw. 2. Bewehrungslage zum Querschnittsschwerpunkt
des Bauteils
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Griechische Buchstaben:

a

ag
Qg st

Qay st

ar

a fe

a;

Beiwert; Beiwert zur Beschreibung der Form finiter Elemente; Skalierungsfaktor zur An-
passung der einaxialen Druckfestigkeit an biaxiale Festigkeitswerte

Beiwert zur Beriicksichtigung des Einflusses der Gesteinskérnung

Parameter zur Bertcksichtigung des Einflusses der Stiitzensteifigkeit bei der Berechnung
des Biegeschlankheitskriteriums

Parameter zur Berticksichtigung des Einflusses einer Stiitzenkopfverstarkung bei der Be-
rechnung des Biegeschlankheitskriteriums

Warmedehnzahl

Parameter zur Beriicksichtigung des Einflusses der Betongiite bei der Berechnung des
Biegeschlankheitskriteriums

Beiwert zur Beschreibung des Zusammenhangs zwischen Tangentenmodul und
Sekantenmodul von Beton; Parameter zur Berticksichtigung des Deckenfeldtyps bei der
Berechnung des Biegeschlankheitskriteriums

@;gr; Qirr; @ pParameter zur Berticksichtigung des Deckenfeldtyps bei der Berechnung des Biege-

Tico

Ored
as

s eff

az

:3 RH
Bre

schlankheitskriteriums fiir eine Eckfeld (EF), Randfeld (RF) bzw. Innenfeld (IF)
Parameter zur Beriicksichtigung des Deckenfeldtyps bei der Berechnung des Biege-
schlankheitskriteriums unter Ansatz einer nahezu unendlichen Stiitzenbiegesteifigkeit
Beiwert zur Beriicksichtigung der Schubmodulreduzierung von Stahlbeton
Verhéltniswert zur Berticksichtigung der Elastizititsmodulunterschiede zwischen Beweh-
rungsstahl und Beton

Verhéltniswert zur Beriicksichtigung der Unterschiede zwischen dem Elastizitdtsmodul
des Bewehrungsstahls und dem effektiven Elastizitditsmodul des Betons E o
Parameter zur Beriicksichtigung des Stiitzweitenverhéltnisses des betrachteten Decken-
feldes bei der Berechnung des Biegeschlankheitskriteriums

bezogene Stiitzenbreite

Referenzwert der bezogene Stiitzenbreite auf der Grundlage von b,
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Bauteilkriimmung im ungerissenen Zustand (Zustand I)

Bauteilkriimmung im gerissenen Zustand (reiner Zustand II)
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Grundwert des Kriechens
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Kombinationsbeiwert nach DIN 1055-100
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Rissverteilungsfaktor

Rissverteilungsfaktor eines gelenkig gelagerten Einfeldtragersystems; Rissverteilungsfak-
tor im Bereich der Feldmomente

bewehrungsgradabhdngiger Rissverteilungsfaktor
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A Berechnungsansatze zur Berlicksichtigung von Langzeiteffekten
A.1 Analytische Beschreibung des Betonkriechens

A. Berechnungsansitze zur Beriicksichtigung von Langzeiteffekten
A.1 Analytische Beschreibung des Betonkriechens

Die Berechnungsansatze zur analytischen Beschreibung des linearen Betonkriechens sind aus
DAfStb, H. 525 (2003) entnommen und lassen sich wie folgt zusammenfassen. Die zeitlich ver-
anderliche Kriechzahl ergibt sich aus:

@t to) = @o Bc(t, to) (A1)

Die Grundzahl des Kriechens ¢ folgt aus:

®o = @ru " B(fem) " B(to) (A.2)
RH
1~ 100
mit Qpry = |1+ —— a;|'a» (A.3)
| T
16,8
B(fem) = — (A4)
fem
Blte) = ————
o) = 0.2
toeff) (A.5)
014+ (——
(&)
Dabei entspricht:
a
9
oeff = to " |[————3+ 1| =0,5Tage (A.6)
2+ ()
ty

Die zeitliche Verlaufsfunktion B.(t, t,) resultiert aus:

t—t, 1*°
(51
H t
. RH\'®] h,
mit .BH =150-|1+ (1,2 ' m) ' h_ + 250+ a3 < 1.500- a3 (A8)
1
Dabei gilt:
35\%7
o, = (f—) (A9)
cm
35\%?
a, = (f—) (A.10)
cm

182



A Berechnungsansatze zur Berlicksichtigung von Langzeiteffekten
A.1 Analytische Beschreibung des Betonkriechens

35\%°
s = (_ (A11)

cm

A
hy = 22 (A.12)
u

Darin beschreibt © [mm] den Querschnittsumfang, welcher einer Austrocknung ausgesetzt ist
und A. [mm?] die Querschnittsfliche. Die Parameter h; und t; stellen Bezugsgrofen dar und
sind mit h; = 100 mm bzw. t; = 1 Tag anzusetzen. Der Beiwert a@ dient zur Beriicksichtigung
der Festigkeitsentwicklung des Betons und kann in Abhdngigkeit des Zementtyps Tabelle A.1
entnommen werden.

Tabelle A.1:  Beiwerte zur Berechnung der Kriech- und Schwindverformung von Beton in Abhingigkeit des
Zementtyps
Festigkeitsklassen
Zementtyp Merkmal nach DIN EN a Qs Qgs1 Ugs2
197-1
SL langsam 32,5N -1 800 3 0,13
erhirtend
normal oder
N, R schnell 32,5R; 425N 0 700 4 0,12
erhiartend
schnell
RS erhirtend 42’551;’ 55%5 N; 1 600 6 0,12
und hochfest ’
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A.2  Analytische Beschreibung des Betonschwindens

A.2 Analytische Beschreibung des Betonschwindens

Die angewandten Berechnungsansitze zur analytischen Beschreibung der zeitlich veranderli-
chen Schwindverformungen von Beton sind ebenfalls den Ausfiihrungen des DAfStb, H. 525
(2003) entnommen. Die mittlere Schwindverformung ergibt sich demnach aus der Summe der
Verformungsanteile des autogenen Schwindens und des Trocknungsschwindens.

Ecs(t) = €cas(t) + €cas(t ts) (A.13)
Diese Anteile setzen sich wie folgt zusammen:
Ecas(t) = Ecaso(fem) * Bas(t) (A.14)

€cds (b ts) = Ecaso(fem) * Bru(RH) - Bys (£, ts) (A.15)

Der Grundwert des autogenen Schwindens lasst sich nach Gl. (A.16) berechnen.

2,5

Ecaso(fom) = —as - (60]:1—“}) -107° (A.16)

Die zeitliche Verlaufsfunktion des autogenen Schwindens ergibt sich zu:

us®) = 1— ¢ 0 (A17)

Der Grundwert des Trocknungsschwindens resultiert aus Gl. (A.18).
—ay.,Jem 6
scdso(fcm) = [(220 +110- Ofdsl) cg 42 10] -10 (A.18)

Der Einfluss der relativen Luftfeuchte und die zeitliche Verlaufsfunktion des Trocknungs-
schwindens lassen sich wie folgt erfassen.

RH\?
— . —— 0 0y < . 0
B (RH) = ]~ 155 [1 (100)] fiir 40% < RH < 0,99 - Bs;[%] (A19)
0,25 fir RH = 0,99 - B, [%]
t—tg
(51
Bas(t ts) = PG (A.20)
(=20 —
350 (hl) +h
0,1
mit Bo = (E) <1,0 (A.21)
fem

Der Ansatz der einzelnen Kenngrofien erfolgt analog zu Kap. A.1. Die Parameter a,, a4s; und
Q452 sind Tabelle A.1 zu entnehmen.
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A.3 Berechnung der Stahlspannung zur Beschreibung des zeitvarianten
Verbundtragverhalten

Zur Veranschaulichung ist an dieser Stelle Bild 3.30 nochmals dargestellt.

‘ As2 !
—
#“ ) 0/0 see | i— _>N52(t) :
[}
d2 Zs2 :
; M | M(6)
d —.d4._._. _‘ ..... - F__‘LV_G: _}_ivc@ .......
S i
+Z |Zs1 :
sesccce . — 5105 &1(t)
Y ' ——
dl Asl !
Bild 3.30: Schnittgréfien und Dehnungsverteilung eines bewehrten Betonquerschnittes

Die Berechnungsgrundlage stellt der Zusammenhang fiir 1 .. n Stahllagen nach Gl. (A.22) dar.

1+ Ps1,s1 Ps1,sn Os1k Dsl,k
: : =] (A.22)
Psn,s1 - 1+ Psn,sn Osn,k Dsn,k
Index: sl .. Bewehrungslage Ag;
sn .. Bewehrungslage Ag,
k .. zum Zeitpunkt k mit ¢, > t,
In Gl. (A.22) bedeutet:
n
Dsi,k = Osik + (as ' z Tesisv asv,k> ’ (l/}O + k(p,I ’ (Pko) [A-23)
v=1
Asj Ac
Psisj = As A_ 1+ [_ “ZsitZsj )t (l/}O + k(p,I ’ (Pko) (A.24)
C C

Der Index i stellt die Laufvariable zur Kennzeichnung der betrachteten Stahllage und der Index j
die Laufvariable zur Kennzeichnung der Stahllage i beeinflussende Stahllage j dar.

= Berechnung der Querschnittswerte:

Psisj = Tesiysj * s (IIJO + kq),l ’ (Pko) = Tesisj * Eseff (A.25)
. Ay A
mit Tesisv = =\ 1+ =" Zesi " Zgy (A.26)
Ac I

In Gl. (A.26) kennzeichnet der Index ¢ der Parameter r und z die Betonfaser in Hohe der be-
trachteten Stahllage i. Der Index v beschreibt mit v = 1..n alle weiteren, vorhandenen Stahlla-
gen, welche die Stahllage i beeinflussen. Dabei stellt z den Abstand der betrachteten Faser zum
Schwerpunkt des Gesamtquerschnitts dar, siehe Bild 3.30.
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Dabei gilt:
Ac=b-h (A.27)

Fiir Flaichentragwerke ist anzusetzen:

b-h3 1

l. = —
¢ 12 1-v?

(A.28)

Der Bewehrungsgrad beziiglich der Bewehrungslage i im Zustand I bzw. im Zustand II folgt aus
der Gl. (A.29) bzw. der Gl. (A.30).

Asi

psi =" (A29)
a .
psi=— (A.30)

= Berechnung der Materialkennwerte:

Die Verhéltniswerte der Elastizititsmodule lassen sich wie folgt zusammenfassen:

E.,g 1
Py =—==— A31
] Ec,j ,BE ( )
E;
U0 =% - (A.32)
c
Es
Ag eff = Eeorf (A.33)
ce
Dabei darf angesetzt werden:
EcOm
Ecett =77 A.34
Wt ke o) (438
Erfolgt der Belastungsbeginn bei einem Betonalter von 28 Tagen gilt:
Ec2s
E S L
c,eff (1 + k(p . (Pk()) (A35)

Fir den Zustand [ darf nach Kruger, et al. (2006) angenommen werden, dass gilt: k,; = 1,0. Die
Berechnung der Kriechzahl ¢ fiir den Betrachtungszeitpunkt ¢ = t; (Index: k) bei einem Belas-
tungsbeginn zum Zeitpunkt ¢, = ¢; (Index: j) ist dem Kap. A.1 zu entnehmen.

= Ermittlung des Rissmoments auf Grundlage eines Stahlbetonquerschnitts:

Die Lage des Schwerpunkts eines Stahlbeton-Rechteckquerschnitts folgt aus:

Zs

h
gt aerr (ps1d +psi - dy)

(A.36)
1+ agefr (pél + pél)

186



A Berechnungsansatze zur Berlicksichtigung von Langzeiteffekten
A.3  Berechnung der Stahlspannung zur Beschreibung des zeitvarianten Verbundtragverhalten

Das Flachentriagheitsmoment des Stahlbetonquerschnitts von Flachentragwerken lasst sich un-
ter der Vernachldssigung der Tragheitsmomente der einzelnen Stahllagen nach Gl. (A.37) be-
rechnen. Vereinfachend kann die Berechnung nach Gl. (A.28) erfolgen.

h—2+(z‘ —ﬁ)2+a s (d =2z + ply - (Zs —dy)?] ) -b-h
12 S 2 s,eff * |Ps1 S Ps2 S 2 [A.37)
Ieqy, =
Stb 1— ch
s
Wstp = —— (A:38)
ZS
Vereinfachend gilt:
b - h?
Wea=—-= (A.39)
6
Das anzusetzende Rissmoment folgt aus Gl. (A.40).
M (6) =W 'fct,eff(t) (A.40)
Die effektive Betonzugfestigkeit f.( o¢(t) ist dabei gemafd Gl. (3.38) anzusetzen.
= Spannungsberechnung im Zustand I (effektiver Elastizititsmodul):
Die Betonspannung in der Hohe des betrachteten Bewehrungsstrangs resultiert aus:
iy N + M (A41)
Onc; = — —_— 7 .
Csl1 AC [Stb S1

Mit der Annahme, dass keine dufdere Langskraft angreift, gilt N = 0 kN. Zur Beschreibung der
modifizierten Stahl-Arbeitslinie wird es lediglich erforderlich die Stahlspannungen bzw.
—-dehnungen unter der Rissschnittgrofie M. zu berechnen. Damit folgt:

Ma®)

si [AA'Z)
Isp

O_:si,r (t) =

Mit der Losung des linearen Gleichungssystems aus Gl. (A.22) resultiert die Stahlspannung in der
Stahllage auf der Seite des stiarker gezogenen Bauteilrandes im Zustand [

- zum Zeitpunkt t = t, aus:

* *
I _ Ocstr” (1 + 50 rcsZ,sZ) — Us,0 " Ocs2,r “Tes1,s2
Gslr,O - 1

s, + Tes1,51 + Ao ° (rcsl,sl *Tes2,s2 — Tes1,s2 " rcsz,sl) + Tcs2,s2

(A.43)

- zum Zeitpunkt t = t, > ¢, aus:

* *
Ocsir” (1 + A eff rcsz,sz) — seff " Ocs2,r “ Tes1,s2 +Eg- Eesko * ((1 — Tes1,s2 + Tcsz,sz)
1 _ s,eff A.44
aslr,k - [ 4 )

U off + Tes1,s1 + A eff (rcsl,sl *Tes2,s2 ~ Tesis2 ° 7”csz,sl) + Tes2,s2
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= Spannungsberechnung im Zustand II (vereinfachte Verformungsgleichung):

Zur Abbildung der modifizierten Stahlarbeitslinie wird es fiir den gerissenen Zustand lediglich
notwendig die Stahlspannungen bzw. -dehnungen zum Zeitpunkt t = t; zu berechnen, siehe
Kap. 3.4.2.2 der Arbeit. Dies erfolgt an dieser Stelle auf der Grundlage der vereinfachten Verfor-
mungsgleichung nach Kriiger, et al. (2006). Die bezogene Druckzonenhdhe zum Zeitpunkt ¢,
ohne Ansatz einer einwirkenden Langskraft ergibt sich fiir einen doppelt bewehrten Rechteck-
Querschnitt aus Gl. (A.45).

pih PEAVE d, pl
S

too=-asa i (145) + [leso- ol (1455)| 420 ot (142 52) 449
pSl psl ,051

Die Ermittlung der Betonrandspannung am starker gedriickten Rand kann dann fiir Zeitpunkt ¢,
nach Gl. (A.46) erfolgen.
11 ﬂlg[cr
Oco,or — 1 ., 1, '50,0 (A.46)
- $60~ 2 $50 ~ k10 $60 T k2o

Mcr
mit Buy =77 A47
b " d(zsl) ( )
n
und ko= ) asoplh - (1= 8s) (a48)
v=2
n
Koo = ) oo plh o~ Bay = 04 (4.49)
v=2
d
mit 9gy = —=9) (A.50)
ds1)
Die Stahlspannung in der zugrunde gelegten Stahllage Ag, folgt dann aus:
Us1
othe = oo (1= 7)ol (as1)
fG,O

= Berechnung der Stahldehnung im Zustand I und II:

Die Stahldehnungen koénnen im Gebrauchslastbereich stets unter Anwendung des Hook’schen
Gesetzes berechnet werden, siehe hierzu Gl. (A.52).

O..;
Egix = Zj'k (A.52)
S
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B Bewehrung der Flachdecke

B.1 Bewehrungsplane
B. Bewehrung der Flachdecke
B.1 Bewehrungspline
obere Bewehrungslage
l ” G 4
v @ O M
{ ¢
| | N
' I
|
|
|
|
i |
- ! —
I
! I
I
|
|
i |
e ; | —
| > |
a1
——— - —=|--24-
I =
>
i o 0
® i . )
|
Symmetr‘:leachse X |
L P st it e e _ln._._._‘_ st 5< L<
| 1"
O v
(B @
Die erforderliche Querkraft - bzw. Durchstanzbewehrung ist nicht dargestellt!
Baiistoffe: Zeichnung ohne Malstab
Beton C 20/25 (bis C 30/37)
Bewehrungsplan:
Betonstahl BSt 500 S (A)
Punktgestiitzte
» Stahlbetondecke,
Expositionsklasse: XC1 obere Bewehrungslage
Betondeckung der oberen
Bewehrungslage (von ... bis ... )
L =1, =4,0m |l =1, - 10,0m| |°®®®" gez:
Cmin 20 mm 25 mm
Cy 30 mm 35 mm gepr..
Ac 10 mm 10 mm
Bild B.1: Bewehrungsplan der oberen Bewehrungslage fiir die untersuchten punktgestiitzten Stahlbe-

tonplatten (schematisch)
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B Bewehrung der Flachdecke
B.1 Bewehrungspldane

untere Bewehrungslage
X
O e
|
y t =<
_$_ 1 5
|
| =
|
| !
| |
|
I : ]
| > !
i (] ]
I £
G|
| @
@ |
' o |
| £
| E!
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4 @ |
—13——————-———————5{9——\—\———'— a
|
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|
|
|
|
|
|
Symmetrieachse |
Jmimimimim e e T DI S
O — ‘
Die erforderliche Querkraft - bzw. Durchstanzbewehrung ist nicht dargestelit!
Baustoffe: Zeichnung ohne Mafstab
Beton C 20/25 (bis C 30/37)
Bewehrungsplan:
Betonstahl BSt 500 S (A)
Punktgestiitzte
. Stahlbetondecke,
Expositionsklasse: XC1 untere Bewehrungslage
Betondeckung der unteren
Bewehrungslage (von ... bis ... )
o= 1y =400 [l=ly= 10.0m bearb.: gez.:
Cmin 10 mm 20 mm
Cy 20 mm 30 mm gepr.:
Ac 10 mm 10 mm
Bild B.2: Bewehrungsplan der unteren Bewehrungslage fiir die untersuchten punktgestiitzten Stahlbe-

tonplatten (schematisch)
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B.2 Systemkenngrofden

Im Folgenden werden die in Ansatz gebrachten Bewehrungsparameter niher beschrieben. Dazu
werden die Langen der in Ansatz gebrachten Bewehrungsstidbe und die Breite des Bewehrungs-
bereiches in allgemeiner Form angegeben. Die Festlegungen resultieren aus den Auswertungen
der rechnerisch erforderlichen Biegezugbewehrungen, welche mit Hilfe des Finite-Elemente-
Programm InfoCAD ermittelt wurden. Dazu wurden ca. 400 Flachdeckenbemessungen durchge-
fiihrt. Die vorgestellte, allgemeine Form der Bewehrungsfithrung ist nicht als Planungshilfe oder
als Grundlage einer allgemeingiiltigen Bewehrungsfiihrung zu verstehen, sie soll an dieser Stelle
vielmehr in einfacher Art und Weise die Berechnungsgrundlagen der hier durchgefiihrten, nu-
merischen Untersuchungen widerspiegeln.

Im Weiteren kennzeichnet der Index ,i“ die Lage der Bewehrung mit i = x; y und der Index
»j* die rechtwinklig dazu verlaufende Bewehrungslage mit j = y; x. Der Parameter ¢ gibt die
Stiitzweite des Deckenfeldes an.

= Obere Bewehrungslage:

Grundbewehrung auf der Plattenoberseite - Pos. (1):
Lénge: li,(l) = Z 15)1 (Bl)

Breite: bi,(l) = Z ‘g] (B.2)

Bewehrungsbereich der Eckstiitze - Pos. (2):
ijnge: li,(Z) = 0,20 - ‘gi — 40 [cm] (B3)
Breite: b2y = 0,15 - ¢ (B.4)

Die Festlegung der Breite b; () erfolgte gemaf DIN 1045-1; Abs. 10.5.6, Tab. 14 bzw. Bild 46.
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Bewehrungsbereich der Randstiitze entlang der x-Achse - Pos. (3) bis (5):

Langen der Stabbewehrung:

Pos. (4) Ly =lay (B.6)
Pos. (5) 1(5) = b(3) (B.7)

Breite der Bewehrungsbereiche:

Pos. (4) by = 0,15 ¢y (B.9)
Lay — bes)
Pos. (5) by = — (B.10)

Die Festlegung der Breite b4 erfolgte nach DIN 1045-1; Abs. 10.5.6, Tab. 14 bzw. Bild 46.

Bewehrungsbereich der Randstiitze entlang der y-Achse - Pos. (6) bis (8):

Langen der Stabbewehrung:

Pos. (7) Ly = laz (B.12)
Pos. (8) ligy = bee) (B.13)

Breite der Bewehrungsbereiche:

Pos. (6) by = 0,25 ¢y — 25 [cm] (B.14)

Pos. (7) b7y = 0,154y (B.15)
Ly ~ besy

Pos. (8) bg) = s (B.16)

Die Festlegung der Breite b7y erfolgte nach DIN 1045-1; Abs. 10.5.6, Tab. 14 bzw. Bild 46.
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Bewehrungsbereich der Innenstiitze- Pos. (9) und (10):
Langen der Stabbewehrung:
Pos. (9) Loy = la12) (B.17)

Pos. (10) l(lO) = l(11) (B.18)

Breite der Bewehrungsbereiche:
Pos. (9) by = 0,30 ¢y (B.19)
Pos. (10) b10y = 0,30 ¢y (B.20)

Die Festlegung der Breite by und by erfolgte nach DIN 1045-1; Abs. 10.5.6, Tab. 14 bzw.
Bild 46.

Bewehrungsbereich der Stiitzstreifen - Pos. (11) und (12):
Langen der Stabbewehrung:
Pos. (11) li11y = 0,50 - ¢y — 40 [cm] (B.21)

Pos. (12) l(12y = 0,50 - €, — 20 [cm] (B.22)

Breite der Bewehrungsbereiche:
Pos. [11) b(11) =0,30- fx (B23)

Pos. [12) b(12) =0,30- fy (B.24)
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= Untere Bewehrungslage:

Grundbewehrung auf der Plattenunterseite - Pos. (20):

Léinge: li,(ZO) = Z 1,”1

Breite: bi.(ZO) = 2 ‘g]

Abreiflbewehrung iiber den Randstiitzen - Pos. (21) bis (24):

Langen der Stabbewehrung:

Pos. (21) l21) = b7
Pos. (22) li22) = be)
Pos. (23) L23) = b
Pos. (24) lza) = b3)

Breiten der Bewehrungsbereiche:

Pos. (21) b1y = bee)
Pos. (22) b2y = bz)
Pos. (23) bes) = bes)
Pos. (24) baay = bay

Abreifdbewehrung iiber den Innenstiitzen - Pos. (25) bis (26):

Langen der Stabbewehrung:
Pos. (25) li2sy = b(10)

Pos. (26) Li26) = Do)

Breiten der Bewehrungsbereiche:
Pos. (25) be2sy = beo)

Pos. (26) b6y = b(10)
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B Bewehrung der Flachdecke
B.2 SystemkenngrolRen
= Normenbezug:

Grundsatzlich erfolgt fiir die obere als auch untere Bewehrungslage die Anordnung einer gleich-
maflig verteilten Grundbewehrung - Pos. (1) und (20). Diese resultiert fiir Pos. (1) aus der er-
forderlichen Mindestbewehrung nach DIN 1045-1, Abs. 13.1.1. und fiir Pos. (20) aus der rechne-
risch maximal erforderlichen Feldbewehrung. Auf eine Staffelung der Feldbewehrung wurde aus
Griinden der Ubersichtlichkeit verzichtet. Die weiteren Positionen wurden als Zulagen zur Erfiil-
lung der Anforderungen der DIN 1045-1 bzw. der DIN 4102-4 angeordnet.

Folgende Punkte fanden bei den Stahlbetonbemessungen sowie bei den nicht-linearen Verfor-
mungsberechnungen Berticksichtigung:

Ansatz der statisch erforderlichen Biegezugbewehrung aus der InfoCAD-Bemessung, jedoch
mindestens Ansatz der Mindestbewehrung nach DIN 1045-1, Abs. 13.1.1; gilt fiir Pos. (1) und
Pos. (20)

Anordnung einer Mindestquerbewehrung von mindestens 20 % der Bewehrung der hoheren
Beanspruchungsrichtung, nach DIN 1045-1; Abs. 13.3.2 (3); gilt fiir alle Positionen, insbeson-
dere aber fiir Pos. (5) bis Pos. (8)

Ansatz der Mindestbiegemomente (Stiitzmomente) bei der Plattenbemessung im Bereich der
Stiitzen, siehe DIN 1045-1, Abs. 10.5.6 und Anordnung der Stiitzbewehrung in den Bereichen
der Mindestbiegemomente nach DIN 1045-1; Abs. 10.5.6; Tab.14 bzw. Bild 46; gilt fiir die
Positionen (2), (3), (4), (6), (7), (9), (10)

Anordnung einer Abreifdbewehrung tiber den Lasteinleitungsflichen der Stiitzen zur Vermei-
dung eines fortschreitendes Versagens gemafs DIN 1045-1, Abs. 13.3.2 (12) sowie DAfStb,
Heft 525 (2003); gilt fiir Pos. (21) bis (26)

Anordnung einer iiber die Breite der Stiitzstreifen durchgehende, oben liegende Biegezugbe-
wehrung zur Aufnahme des Stiitzmomentes im Anschnitt des beginnenden Bereiches der
Mindestbiegemomente, jedoch mindestens Anordnung einer Mindestbewehrung von 20%
der unmittelbar iiber den Innenstiitzen erforderlichen Stiitzbewehrung, gemafd DIN 4102-4,
Abs. 3.4.5.4; gilt fiir Pos. (11), (12)

maximaler Bewehrungsquerschnitt nach DIN 1045-1; Abs. 13.1.1 (4)

maximale Stababstdnde nach DIN 1045-1; Abs. 13.3.2. (4)

— Die Umsetzung dieser Forderung lief3 sich bereichsweise nicht realisieren, da die Anforde-
rung der Vergleichbarkeit der Systeme im Rahmen der Variantenrechnung dieser Forderung
iibergeordnet wurde.
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.1 Materialparameter

C. Ergebnisse der Parameterstudie

C.1 Materialparameter
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Bild C.1: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-

che Betongiiten
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Bild C.2: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche

Betongiiten
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.1 Materialparameter

Beanspruchungsdauer ¢ - ¢, [d]
10 100 1000 10000 100000
0,0
E 50 [= o=l
E‘ '§.~~~“-‘~; .....
EN ~ -~ ~ \5 - i:.-'.
[=T)] -~ |~
£ 10,0 RAGY
& RN
= MG
= X'
£ 15,0 S
= S
= a) Innenfeld 1,25 - Ecm X ¥
— — - b) Innenfeld 1,00 - Ecm \\-1;__; T, €) ,,=0,96
20,0 — | b) w,,,=1,00 T
— —c) Innenfeld 0,80 - Ecm - z
a) w,,=1,04
zul. Verformung (£/250 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘
250 I S I
Bild C.3: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Beton-Elastizititsmodule
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Bild C.4: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche

Beton-Elastizititsmodule
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.1 Materialparameter
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Bild C.5: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Betondruckfestigkeiten
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Bild C.6: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche

Betondruckfestigkeiten
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.1 Materialparameter
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Bild C.7: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Betonzugfestigkeiten
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Bild C.8: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche

Betonzugfestigkeiten
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.1 Materialparameter
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Bild C.9: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Bruchenergien in Abhingigkeit des Grofdtkorndurchmessers des Zuschlagsstoffs
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Bild C.10: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Bruchenergien in Abhingigkeit des Grofdtkorndurchmessers des Zuschlagsstoffs
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.1 Materialparameter
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Bild C.11: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-

che Bruchenergien in Abhingigkeit der Betondruckfestigkeit
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Bild C.12: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Bruchenergien in Abhingigkeit der Betondruckfestigkeit
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.1 Materialparameter
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Bild C.13: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Bewehrungsstahl-Elastizitaitsmodule
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Bild C.14: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche

Bewehrungsstahl-Elastizititsmodule
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.1 Materialparameter
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Bild C.15: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Verbundbedingungen
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Bild C.16: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche

Verbundbedingungen
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C.2 Umweltbedingungen

C.2 Umweltbedingungen
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Bild C.17: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che relative Luftfeuchten
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Bild C.18: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
relative Luftfeuchten
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.2 Umweltbedingungen
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Bild C.19: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che relative Luftfeuchten unter Beriicksichtigung der Vorhersagegenauigkeit der Kriech- und
Schwindverformungen
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Bild C.20: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche

relative Luftfeuchten unter Beriicksichtigung der Vorhersagegenauigkeit der Kriech- und

Schwindverformungen
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.3 Systemparameter

C.3 Systemparameter
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Bild C.21: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Bewehrungsgrade p1,m der Feldbewehrung
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Bild C.22: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Bewehrungsgrade p1,m der Feldbewehrung
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C Ergebnisse der Parameterstudie
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Bild C.23: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Bewehrungsgrade der Druckbewehrung
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Bild C.24: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Bewehrungsgrade der Druckbewehrung
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.3 Systemparameter
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Bild C.25: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-

che Bewehrungsgrade pzs: der Stiitzbewehrung

Beanspruchungsdauer ¢ - ¢, [d]
10 100 1000 10000 100000
0,0
g 5,0 ?n-c.-a..-.-a. R | ~ . -
;q '"'.?“";N'
%D 10,0 ‘~*:_‘..'>\
& '-v;;\
= -
£ 150 E
g | e a) Eckfeld; p2,5t=0,008 (85%) -}, .
AT -
- = = b) Eckfeld; p2,5t=0,009 (100%) AN €) W= 0,97
20,0 = - -é_-— b) w,,=1,00
— - =c) Eckfeld; p2,5t=0,018 (200%) T a) wy,=1,02
zul. Verformung (£/250) ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ |
25,0 ]

Bild C.26: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Bewehrungsgrade p2,st der Stiittzbewehrung
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C Ergebnisse der Parameterstudie
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Bild C.27: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Stiitzenbreiten
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Bild C.28: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche

Stiitzenbreiten
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C Ergebnisse der Parameterstudie
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Bild C.29: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Stiitzensteifigkeiten bei bst = 0,05 - fefr
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Bild C.30: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Stiitzensteifigkeiten bei bst = 0,05 - Pefr
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C Ergebnisse der Parameterstudie
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Bild C.31: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-

che Stiitzenkopfverstarkungen
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Bild C.32: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Stiitzenkopfverstirkungen
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C Ergebnisse der Parameterstudie
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Bild C.33: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung in Feldmitte mit und ohne Stiitzung des freien
Plattenrands, Eck- und Randfeld im Vergleich
Beanspruchungsdauer ¢ - ¢, [d]
10 100 1000 10000 100000
0,0
' : |
T
= 50 T el EF i RF !
] -~Jd_ ST~ i |
£ ~< LT T~ !
\—Nl - - -..w\'k' ................... .. ........... bo-
> 100 ST RE |
g ~ 4 \\ "'n, —_——— e — . —. JI_ ..... J_ ..
%D A \\ feeedy, [ \I o
— ] 1 S A s 1 Yoo -
S 150 17— — a) Innenfeld ohne Wand N\~ C)‘ wr“" ?"7|5| |
= ‘{ N
/A - - -b) Randfeld mit einer Wand ~N Al b) @, =0,99
20 O 7 r =s o wzoo_ ’
] e c) Eckfeld mit zwei Wanden a) w,,=1,00
zul. Verformung (£/250) ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ H
25’0 L I ) L L I
Bild C.34: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung in Feldmitte mit Stiitzung des freien Platten-

rands, Eck- und Randfeld im Vergleich mit einem Innenfeld ohne Wand

212




C Ergebnisse der Parameterstudie
C.3 Systemparameter
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Bild C.35: Zeitlicher Verlauf der bezogenen Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir un-
terschiedliche Stiitzweiten fiir her = 25 cm; Bezugswert: wzzul = fer/250
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Bild C.36: Zeitlicher Verlauf der bezogenen Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds fiir unterschiedliche

Stiitzweitenverhiltnisse fiir her = 25 cm; Bezugswert: wz,zul = €geo/250
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.3 Systemparameter
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Bild C.37: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eck-, Rand- und Innenfelds in Feldmitte
bei einer Querschnittshohe von h = 18 cm
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Bild C.38: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eck-, Rand- und Innenfelds in Feldmitte
bei einer Querschnittshohe von h = 25 cm
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C Ergebnisse der Parameterstudie
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Bild C.39: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Querschnittshohen
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Bild C.40: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Randfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Querschnittshohen
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Bild C.41: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Querschnittshohen
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C Ergebnisse der Parameterstudie
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Bild C.42: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte bei unterschiedli-
chen Liangen der Platteniiberstinde
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Bild C.43: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte bei unterschiedli-

chen Liangen der Platteniiberstinde
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C Ergebnisse der Parameterstudie
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Bild C.44: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte bei unterschiedli-
chen Beanspruchungshéhen der Ausbaulast
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Bild C.45: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte bei unterschiedli-
chen Beanspruchungshéhen der Ausbaulast
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.4 Lastparameter
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Bild C.46: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte bei unterschiedli-
chen Beanspruchungshéhen der Verkehrslast; Klammerwerte: Anteil an der Gesamtlast
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Bild C.47: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte bei unterschiedli-

chen Beanspruchungshéhen der Verkehrslast; Klammerwerte: Anteil an der Gesamtlast
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C.4 Lastparameter

Beanspruchungsdauer ¢ - ¢, [d]
10 100 1000 10000 100000
0,0
P———
E 5’0 —.-..T"'-nh'\.
= ~———
2 10,0 T
z 10 ISR
2
< 150 1 e a) Innenfeld; t_selten=t0 \t\’
o .
g — — —=Db) Innenfeld; t_selten=56d \‘:: a) 0,,,=1,00
200 W — —¢)Innenfeld; t_selten=365d f"'s- . b)w,,=1,04
— - =d) Innenfeld; t_selten=3650d i‘ T =S ) w,,=1,04
zul. Verformung (£/250) | d)\ijTﬁ’(\)m |
25’0 [ I [ [T T TTT I I [ [T 1T
Bild C.48: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Zeitpunkte des Einwirkens der seltenen Beanspruchungskombination
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Bild C.49: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche

Zeitpunkte des Einwirkens der seltenen Beanspruchungskombination
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Bild C.50: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Zeitpunkte des Belastungsbeginns
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Bild C.51: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Zeitpunkte des Belastungsbeginns

220




C Ergebnisse der Parameterstudie
C.4 Lastparameter
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Bild C.52: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Laststellungen
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Bild C.53: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Randfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Laststellungen
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Bild C.54: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Laststellungen
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.5 Rechen- und Modellunsicherheiten

C.5 Rechen- und Modellunsicherheiten

Beanspruchungsdauer ¢ - ¢, [d]
10 100 1000 10000 100000
0,0
T 5,0 = Sy
E \\‘\
- N
) ™
e 10,0 Y
g >
5 150 H ceeeeenns a) Innenfeld; €=0,005 \
St .
= - = = D) Innenfeld; £=0,020
= ) - \§~% d) ®,,=0,993
200 R — — ¢) Innenfeld; £e=0,100 . - 0) ©,,=0,995
— + =d) Innenfeld; €=0,250 a) 0,,=0,997
zul. Verformung (¢/250) b) w,,=1,000
25’0 I [ T T TTTT I I I | |
Bild C.55: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-

che Konvergenzschranken
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Bild C.56: Rechenzeit und relativer Fehler fiir ein Innenfeld in Abhidngigkeit der Konvergenzschranke
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.5 Rechen- und Modellunsicherheiten

Beanspruchungsdauer ¢ - ¢, [d]
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Bild C.57: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Konvergenzschranken
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Bild C.58: Rechenzeit und relativer Fehler fiir ein Eckfeld in Abhdngigkeit der Konvergenzschranke
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.5 Rechen- und Modellunsicherheiten
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Bild C.59: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte fiir unterschiedli-
che Schichtenanzahlen
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Bild C.60: Rechenzeit und relativer Fehler fiir ein Innenfeld in Abhingigkeit der Schichtenanzahl
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.5 Rechen- und Modellunsicherheiten
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Bild C.61: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte fiir unterschiedliche
Schichtenanzahlen
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Bild C.62: Rechenzeit und relativer Fehler fiir ein Eckfeld in Abhdngigkeit der Schichtenanzahl
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C Ergebnisse der Parameterstudie
C.5 Rechen- und Modellunsicherheiten

Beanspruchungsdauer ¢ - ¢, [d]
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Bild C.63: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Innenfelds in Feldmitte, Vergleich der
Modellierungsansitze: mit Symmetrierandbedingungen (Plattenviertel) und komplettes Flach-
deckensystem
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Bild C.64: Zeitlicher Verlauf der Deckenfelddurchbiegung eines Eckfelds in Feldmitte, Vergleich der Mo-

dellierungsansitze: mit Symmetrierandbedingungen (Plattenviertel) und komplettes Flachde-
ckensystem
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D Erganzende Berechnungsergebnisse zur Beschreibung der Biegeschlankheitkriterien

D.1 Parameter oA
D. Erginzende Berechnungsergebnisse zur Beschreibung der
Biegeschlankheitkriterien
D.1 Parameter ax
1,10 T
o 0,=2,8 kN/mz ¢ Eckfeld (FE-Analyse)
’ Wazul = /250 O Randfeld I (FE-Analyse)
1,00 &‘ T A Randfeld II (FE-Analyse)
. ~ - -
=< .. 'S ~ -
E 0,95 T~ i é} X Innenfeld (FE-Analyse)
] . .
- . ~
£ 090 % : — . =Eckfeld (analyt)
g
£ 0,85 JI; ------- Randfeld I (analyt.)
0,80 . % 4 Randfeld II (analyt.)
= «= [nnenfeld (analyt.)
0,75 | (analy
1,0 1,2 1,4 1,6 1,8 2,0
A= emax/emin
1,10 ‘
¢ Eckfeld (FE-Analyse)
1.05 qk=2:8 kN/mz —
' AW, = £/500 O RandfeldI (FE-Analyse)
1,00 & = - X Py A A Randfeld II (FE-Analyse)
~< "'. ) \ZS‘ S -
E 0,95 ~ X Innenfeld (FE-Analyse)
3 . ~
g 0,90 z X — . =Eckfeld (analyt)
£
£ 0,85 ° e U D Randfeld I (analyt.)
0,80 ] Randfeld II (analyt.)
= «= [nnenfeld (analyt.)
0,75 [.E
1,0 1,2 1,4 1,6 1,8 2,0
A= emax/emin
Bild D.1: Zusammenhang zwischen dem Parameter a: und dem Verhiltnis der Stiitzweiten A bei einer

Verkehrslast von gk = 2,8 KN/m?
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D Erganzende Berechnungsergebnisse zur Beschreibung der Biegeschlankheitkriterien

D.1 Parameter oA
1,10 T
2 ¢ Eckfeld (FE-Analyse)
105 =50 KN/m* |
' Wy =£/250 A O Randfeld I (FE-Analyse)
1,00 &...\ - A Randfeld Il (FE-Analyse)
RN A
‘. : ~ S -
5 0,95 . Iy X Innenfeld (FE-Analyse)
S % . ~
é 0,90 ey X = . =Eckfeld (analyt.)
E 0,85 - S R S B AR RTTTTEY Randfeld I (analyt.)
0,80 «[] Randfeld II (analyt.)
T [f = == [nnenfeld (analyt.)
0,75 T 1
1,0 1,2 1,4 1,6 1,8 2,0
A= emax/emin
1,10 T
¢ Eckfeld (FE-Analyse
Lo ,=5,0 kN/m? Jx ( yse)
' Aw, ,, = £/500 O Randfeld I (FE-Analyse)
JAY
1,00 &. ~\§ ‘ A Randfeld Il (FE-Analyse)
. -
. . -
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S S ~
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. Randfeld II (analyt.)
0,80 ] 1
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1,0 1,2 1,4 1,6 1,8 2,0
A= emax/emin
Bild D.2: Zusammenhang zwischen dem Parameter ax und dem Verhiltnis der Stiitzweiten A bei einer

Verkehrslast von gk = 5,0 kN/m?
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D Erganzende Berechnungsergebnisse zur Beschreibung der Biegeschlankheitkriterien
D.2 Einfluss tragender AuBRenwande

D.2 Einfluss tragender Aufdenwande

50 I
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~ |\ L e Wand
2 ? ......
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S 20 et -
e LY -z
fng T
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Bt
)
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50 I oo
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Bild D.3: Ergebnisse der nicht-linearen FE-Analysen: erforderliche Nutzh6hen eines Flachdeckensystems
mit einer tragenden Auf3enwand im Vergleich mit einem Flachdeckensystem ohne tragende

Winde
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D Erganzende Berechnungsergebnisse zur Beschreibung der Biegeschlankheitkriterien
D.2 Einfluss tragender AuBRenwande

2 Aufdenwinde ¢ Eckfeld mit zwei Winden
= 40 4,=5,0 KN/m?
g W, pu = £/250
=
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2 30 — -
E E _ - -
= -
z _ -
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;5 -
< 10
v = = = Flachdecke ohne Winde,
Innenfeld
0
4 5 6 7 8 9 10
effektive Stiitzweite £ 4 [m]
2 Aufdenwinde ¢ Eckfeld mit zwei Wianden
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Bild D.4: Ergebnisse der nicht-linearen FE-Analysen: erforderliche Nutzh6hen eines Flachdeckensystems
mit zwei tragenden Aufenwianden im Vergleich mit einem Flachdeckensystem ohne tragende

Winde
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E Weiterentwicklung des Naherungsverfahrens
E.1 Ergebnisse der Berechnung und analytischen Beschreibung von Rissverteilungsfaktoren

E. Weiterentwicklung des Naherungsverfahrens

E.1 Ergebnisse der Berechnung und analytischen Beschreibung von Riss-
verteilungsfaktoren

Statische Systeme, Querschnitts- und Materialkennwerte:

Die Entwicklung des Rissverteilungsfaktors erfolgt anhand von nicht-linearen Systemanalysen
an Einfeldtragersystemen. Die Berechnungen basieren auf Stahlbetonbalken mit unterschiedli-
chen Einspanngraden und Verhaltnissen der Einspanngrade. Zur Veranschaulichung werden die
zugrunde gelegten System-, Querschnitts- und Materialkennwerte hier nochmals mit Bild 9.3
verdeutlicht.

System I: System II: System III:
g+q g+q g+q
Col Co1l Co2
( )

e _— e _— i JR—
’4— fefr = 8,0m —P{ ’4— Leff = 8,0m —P\ @— feff = 8,0m —P{

Bauteilquerschnitt: Materialkennwerte:
As2(Msea) Beton: €20/25
............... AT Yy fetm = 2,2 N/mm?
.......................... - &F 30cm Ec=28.800 N/mm?
Stahl: BSt 500 S (A)
«—— b=1,0m —»" Aa(Mrza) Es=200.000 N/mm?

Nutzhohe: di =d2 =27 cm

Bild 9.3: Untersuchte statische Systeme hinsichtlich ihrer Rissverteilungsfaktoren, verwendete Quer-
schnitt- und Materialkennwerte

1. Untersuchungsreihe:

— Langzeiteffekte bleiben unberiicksichtigt; Kriechzahl: ¢ = 0,0

— Anordnung der Bewehrung, welche zur Aufnahme des mafigebenden Moments
erforderlich ist (vorh A = erf Ay)

— Bauteilhdhe: h = 30 cm

— Variation der Einspanngrade und Verhéltnisse der Einspanngrade
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E Weiterentwicklung des Naherungsverfahrens
E.1 Ergebnisse der Berechnung und analytischen Beschreibung von Rissverteilungsfaktoren

= System - gelenkig gelagerter Stahlbetonbalken als Einfeldtrager:

1,0
m\i [
I
08 : :
S B 5
) )
£ =)
0,6 E’G
4
= 04 4 MSl/MF,max = 0'0
,,2 ’ MSZ/ME,max = O'Q k
[
E 0,2 ¢-++ FE-Analyse
& analytisch ‘
0,0 l l
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
MF,max/Mcr
Bild E.1: Gegeniiberstellung der aus nicht-linearen FE-Analysen und aus den entwickelten, analytischen
Beziehungen resultierenden Rissverteilungsfaktoren fiir gelenkig gelagerte Stahlbetonbalken

(System I)

= System Il - Stahlbetonbalken als Einfeldtrager mit einseitiger, elastischer Einspannung:

1,0 1,0 ‘
> R R Y
o ki g o |

5 DS Y- s RN
S \ = S ‘<\ =
206 3 2 06 |
H(z ) ... EO le ’ :U
Eo M. /M =0,0 | En MSl/MF,max =00
204 17781 F,max ’ B 204 1M /M =10
E ’ MSZ/MII-‘,max = 0'|5 § ’ 52 F,max ')
St St
O | e - 3] ++++0+-- FE-Analyse
Z 0,2 o-++ FE-Analyse a 02 Y
& analytisch & analytisch

0,0 ; ; L¥: 0,0 l l 1§ %

0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
MF,max/Mcr MF,max/Mcr

10 J>\< I
308 \\\:
Rt
s .
=06 }\<
7]
%0 MSl/MF,max = 0’0 :3 | \ ..'0
% 0’4 T MSZ/MF,max = 1'5 ||>< |
E -++«0--+ FE-Analyse El \
502 1 =1\
& analytisch 5 \&o

| | = | <
0,0 T T T
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
MF,max/Mcr
Bild E.2: Gegeniiberstellung der aus nicht-linearen FE-Analysen und aus den entwickelten, analytischen

Beziehungen resultierenden Rissverteilungsfaktoren fiir Stahlbetonbalken mit einseitiger, elas-
tischer Einspannung (System II)
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E

E.

1

Weiterentwicklung des Naherungsverfahrens
Ergebnisse der Berechnung und analytischen

Beschreibung von Rissverteilungsfaktoren

System III - Stahlbetonbalken als Einfeldtrager mit beidseitiger, elastischer Einspannung und

identischen Einspanngraden:

1,0 v 1,0
= N 1 \ |
30,8 \ I g 3=- 0,8 N 1 é
- . 5 4 L)
z X < g X, S
‘E 0)6 .% Eb ‘E 0'6 '- i E’G
e e p
) . .
2 4 | Msi/ My 0,12&2,. | E 0 | Msi/ Mo =025 2 |
‘2 ’ MSZ/MF,max = 0'125 \ "‘. I -E ’ MSZ/MF,max = 0;25 ‘\ l
5 1 1 0" by 1 1 .<
E «++:0+-» FE-Analyse \ > | A || ++©--- FE-Analyse \ |
E 0,2 h q ﬁ 0,2 < l
analytisch \ ? analytisch \ <>|<f .....
0,0 ! i L 0,0 : : —
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
MF max/Mcr MF,max/Mcr
1,0 1,0
S | |2
“08 \ | < Q.. |
E ’ \ -.-'.. | E_ is 0,8 -..'-. 1 5
2 AN S 2 < 5
£06 | = 20,6 S
: NI : h
= 04 1 Mgy /Mg oy = 0,5 \ . 2 Mgy /Mg 0y = 1,0
‘2 ' MSZ/MF,max N 0’.5 \ I 20'4‘ T MSZ/MIF.max = 1'0 i
2] 3]
% 0.2 A +++«0--+ FE-Analyse : % 0z | <o+ FE-Analyse
. . -’
~ analytisch \><>] analytisch
0,0 ; ; & 0.0 ! l I
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
MF,max/Mcr MF,max/Mcr
1,0 ™ 1,0 . ‘ ‘
,,,,,,, I i -+++0++- FE-Analyse
§h0,8 S | E Eh 0,8 analytisch
g . | g
":‘g 0 3 ":‘g A MSI/MF,max =20
EDO'6 l E Hg’.o 0’6 | MSZ/MF,max = 2'0
] N ] |
E E \
= MSl/MF max — 1,5 \ = aE <
T ’ 0,4 1 >
% 0'4 MSZ/MF,max = 1'5 I \ % ‘ﬁ;é l x
ZO o I 0+ FE-Analyse I 3 Z 0.2 EE l N
2" A I B S HIRN
analytisc | X < | 30N,
0,0 l l f — 0,0 ——
00 02 04 06 08 10 1,2 00 02 04 06 08 10 12 14 16
MF,max/Mcr MF,max/Mcr
Bild E.3: Gegeniiberstellung der aus nicht-linearen FE-Analysen und aus den entwickelten, analytischen

Beziehungen resultierenden Rissverteilungsfaktoren fiir Stahlbetonbalken mit beidseitiger,
elastischer Einspannung (System III) bei identischen Einspanngraden
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E Weiterentwicklung des Naherungsverfahrens
E.1 Ergebnisse der Berechnung und analytischen Beschreibung von Rissverteilungsfaktoren

= System III - Stahlbetonbalken als Einfeldtrager mit beidseitiger, elastischer Einspannung und
abweichenden Einspanngraden:

1,0 1,0
| = |
) o é - z. l §
; 0,8 X I g E 0,8 i g
S 15 S 5
E 06 \ | E;. = 0.6 X | E&-
g)o ’ ’-\' ] :" Hbap ) ] EO
)
é 04 + MSl/MF,max =0,5 \ ! E MSl/MF,maX =0,5 l
04 T Mg/M, =10 | 804 1 Myp/Mpa = 1,5
[ * + - )
E 02 ---:0++- FE-Analyse I Z 02 ---:0++- FE-Analyse >
z = U4 T
analytisch X?l 2 analytisch | \2‘9
0,0 1 l r.’y 0,0 ] ] | 2L
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
MF,max/Mcr MF,max/Mcr
1,0
|
5 N s
£ =
2
£0,6 \ | =
S =
é 04 + MSl/MF,max = 1'0 -
% ' MSZ/MF.max =15 <>
5] o - \ :
202 A ¢-++ FE-Analyse :
2 analytisch \“>
0,0 l l I =
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
MF,max/Mcr
Bild E.4: Gegeniiberstellung der aus nicht-linearen FE-Analysen und aus den entwickelten, analytischen

Beziehungen resultierenden Rissverteilungsfaktoren fiir Stahlbetonbalken mit beidseitiger,
elastischer Einspannung (System III) bei abweichenden Einspanngraden

234



E Weiterentwicklung des Naherungsverfahrens
E.1 Ergebnisse der Berechnung und analytischen Beschreibung von Rissverteilungsfaktoren

2. Untersuchungsreihe:

— Langzeiteffekte bleiben unberiicksichtigt; Kriechzahl: ¢ = 0,0

— Anordnung der Bewehrung, welche zur Aufnahme des mafdgebenden Moments
erforderlich ist (vorh A = erf Ay)

— Variation der Bauteilhohe

= System - gelenkig gelagerter Stahlbetonbalken als Einfeldtrager:
1,0 1,0 T
© <>j>\'%\ °
1 N
508 g E 0,8 g
S 5 5 b
2 g £ =
= 06 = £0,6 <
& h=18cm ab h=30cm
g - E Mg/ My jpax = 0,0
é 04 + MSl/MF,max - 0:0 = 0’4 1 MSl/MF,max - 00
‘2 ' MSZ/MF,max = OIO \ E 52/ ‘F,max "
o T T >
E 02 A ceeeDeee FE-Analyse l éo,z i ceeeeen FE-Analyse
m .
analytisch ﬂ analytisch ‘
0,0 i i E 0,0 ! !
00 02 04 06 08 10 00 02 04 06 08 10
MF,max/Mcr MF,max/Mcr
1,0 .
RN
I
508 |
3 S <
£ S
QE 0,6 o Eu
® h=50cm .'<,>
= Mgy /Mg pax = 0,0 :
% 0’4 1 MSZ/IV{F,max = 0:0
E -++:0-++ FE-Analyse |
=2 0,2 - Q{
analytisch ‘
0,0 — |
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
MF,max/Mcr
Bild E.5: Gegeniiberstellung der aus nicht-linearen FE-Analysen und aus den entwickelten, analytischen

Beziehungen resultierenden Rissverteilungsfaktoren fiir gelenkig gelagerte Stahlbetonbalken
(System I) bei unterschiedlichen Bauteilhéhen
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3. Untersuchungsreihe:
— Langzeiteffekte bleiben unberiicksichtigt; Kriechzahl: ¢ = 0,0

— Bauteilhohe: h = 30 cm
— Variation der Feldbewehrung

= System - gelenkig gelagerter Stahlbetonbalken als Einfeldtrager:

L0 - ---#-- FE-Losung 1,0As
. ----&--- FE-L6sung 1,5As
& 08 - FE-Losung 2,0As
E% B FE-L?sung 2,5As
< “ban 0,6 ---+--- FE-Losung 3,0As
E g — — = Formel ohne As
a E 0,4 —— Formel 1,0As
E g —— Formel 1,5As
= 2 —o— Formel 2,0As
$& 02
2 —o— Formel 2,5As
—+— Formel 3,0As
0,0 : n
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
Mcr,Sth / MF,max
Bild E.6: Gegeniiberstellung der aus nicht-linearen FE-Analysen und aus den entwickelten, analytischen

Beziehungen resultierenden Rissverteilungsfaktoren fiir gelenkig gelagerte Stahlbetonbalken
(System I) bei unterschiedlichen Bewehrungsgraden der Feldbewehrung
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E.1

Ergebnisse der Berechnung und analytischen Beschreibung von Rissverteilungsfaktoren

4. Untersuchungsreihe:

— Bauteilhohe: h = 30 cm
— Variation der Kriechzahl
— weitere Langzeiteffekte bleiben unberiicksichtigt

— Variation der Feldbewehrung

= System - gelenkig gelagerter Stahlbetonbalken als Einfeldtrager:
1,0 : ‘ 1,0
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E ’ N MSZI/MF,ma?( =0,0 g Ms3/ Mg max = 0,0
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% 06 ala e, <---=0,0 E 06 ol ------ @ =0,0
G AN O @=10 E,, ’ A&‘:‘; . O =10
g E\"\ b= =20 i ) . -t @ = 2,0
= 0,4 A% T 0,4 B
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202 B g 02 RS
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0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 1,2 0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 1,2
MF max/ M cr MF,max/ M cr
1,0
vorh A, = 3,0 erf A,
B MSl/MF,max = 0'0
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St 1 M
o
£ a - 9= 0,0
g0 a%, - @ =1,0
g AN et = 2,0
= A NN,
3 0,4 N,
5 T,
02
[ RN
0,0 B 2
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 1,2
MF,max/Mcr
Bild E.7:

Gegeniiberstellung der aus nicht-linearen FE-Analysen und aus den entwickelten, analytischen

Beziehungen resultierenden Rissverteilungsfaktoren fiir gelenkig gelagerte Stahlbetonbalken
(System I) bei unterschiedlichen Kriechzahlen und Bewehrungsgraden der Feldbewehrung
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E.2 Berechnungen auf Basis der vereinfachten Verformungsgleichung

Nachfolgend werden Querschnittsbetrachtungen vorgestellt, die auf den Ausfiihrungen von
Kriiger, et al. (2006) und Mertzsch (2003) beruhen. Dabei wird lediglich die Spannungs- und
Dehnungsberechnung fiir einen diskreten Punkt wiedergeben und die Verformungsberechnung
eines Plattenstreifens verdeutlicht. Zur Veranschaulichung ist das Bild 3.30 hier nochmals abge-
bildet.

L ASZ
A ooo/oooo —
dz
d|—.

h
— 4. . = - [ — -
Sn
+Z |Zs1
[ 0000 JL
Yy '
dl Asl
Bild 3.30: Schnittgrofien und Dehnungsverteilung eines bewehrten Betonquerschnittes

Die Berechnungsgrundlage stellt der Zusammenhang fiir 1 .. n Stahllagen nach Gl. (A.22) dar.

1 +psl,sl psl sn USlk slk
: (E.1)
Psn,s1 -1 + Psn,sn Gsnk sn k
Index: s1 .. Bewehrungslage A4
sn .. Bewehrungslage Ag,
k .. zum Zeitpunkt k mit ¢, = t,
In Gl. (E.1)(A.22) bedeutet:
n
Csi,k = Osik + (0(5 ’ 2 Tesisv * Gsv,k) ' (lpo + Xko - <Pko) (E-Z)
v=1
Asj Ac
Psisj = s 7 1+ T it %) (¥o + Xko * Pxo) (E.3)
C C

Der Index i stellt die Laufvariable zur Kennzeichnung der betrachteten Stahllage und der Index j
die Laufvariable zur Kennzeichnung der Stahllage i beeinflussende Stahllage j dar.

= Berechnung der Querschnittswerte:

Psisj = Tesisj " As (lpo + Xko - <Pko) (EA')
. _ Agy Ac
mit Tesisv = A_ |1+ I_ "Zcsi " Zsy (E.5)
c c
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In Gl. (E.5) kennzeichnet der Index ¢ der Parametern r und z die Betonfaser in Hohe der betrach-
teten Stahllage i. Der Index v beschreibt mit v = 1..n alle weiteren, vorhandenen Stahllagen,
welche die Stahllage i beeinflussen. Dabei stellt z den Abstand der betrachteten Faser zum
Schwerpunkt des Gesamtquerschnitts dar, siehe Bild 3.30.

Dabei gilt:
Ac=b-h (E.6)

Flr Flaichentragwerke ist das Flachentrdgheitsmoment nach Gl. (E.7) anzunehmen. Vereinfa-
chend darf von eine homogenen Betonquerschnitt ausgegangen werden. Andernfalls sind auf die
Berechnungsansatze in Kap. A.3 zuriickzugreifen.

b-h3 1
12 1-v2

I, = (E.7)

Der Bewehrungsgrad beziiglich der Bewehrungslage i im Zustand I bzw. im Zustand II folgt aus
der Gl. (E.8) bzw. der Gl. (E.9).

a .
a .
psi=— (E9)

= Berechnung der Materialkennwerte:

Die Verhdltniswerte der Elastizitdtsmodule lassen sich wie folgt zusammenfassen:

Ec 28 1
Y =——=— E.10
] Ec,j .BE [ )
ag Eera (E.11)
Eg
Qoo == (E.12)
c,0

Die Berechnung der Kriechzahl ¢, ist fiir den Betrachtungszeitpunkt ¢ = t; (Index: k) bei Belas-
tungsbeginn zum Zeitpunkt ¢, = t; (Index: j) dem Kap. A.1 zu entnehmen.

Die Ermittlung des Alterungsbeiwerts yy, zum Zeitpunkt t = t} = t, kann auf der Grundlage der
nachfolgenden Betrachtungen erfolgen.

O,3+t—0
Xxo = 7 + (0,90 — ) - C—i)( 100 (E.13)
mit X= e+ \/t—o (E.14)
Dabei gilt:
RH
n=fuho)- [1+(1-55) - folho)| - F(fad) (E.15)
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(1,3+0,3-@)-3 ho

- h h
t = 1 1 E.16
o falho) = o (E.16)
e\
und h; = 1.000 mm
fo(hg) = —0,772 + 0,2917 - 10~* - h, (E.17)
f(fa) = 0,722 40,0114 - foic (E.18)

Der Parameter h; darf gemafd Kap. A.1 bestimmt werden.

= Spannungsberechnung im Zustand I:

Die Betonspannung in der Hohe des betrachteten Bewehrungsstrangs resultiert aus:
. N M
Ocsi = A_c + z " Zsi (E.19)
Mit der Annahme, dass keine duf3ere Langskraft angreift, gilt N = 0 kN und Gl. (E.20).

M
Ocsi(t) = 7" Zsi (E.20)

C

Mit der Losung des linearen Gleichungssystems aus Gl. (E.1) folgt die Stahlspannung in der
Stahllage A4

- zum Zeitpunkt t = t, aus:

* *
ol = Ocs1* (1 + 50 'rcsz,sz) — Us,0 " Ocs2 " Tes1,s2
510 =71 (E.21)
s o + Tes1,51 + Ao ° (rcsl,sl *Tes2,s2 — Tes1,s2 " rcsZ,sl) + Tcs2,s2
* *
ol = Ocs2 (1 + As o 'rcsl,sl) — g0 " Ocs1 " Tes2,s1
520 =7 (E.22)
s o + Tes1,s1 + Aso* (rcsl,sl *Tes2,s2 — Tes1,s2 ° rcsZ,sl) + Ves2,s2
- zum Zeitpunkt t = t; > ¢, aus:
ol . = (C - D) “Tes1,s2 " (1 +a; P rcsZ,sZ)
stk = T q (E.23)
a, - P + Tes1,s1 tas-d- (Tcsl,sl *Tes2,s2 — Tes1,s2 ° rcsZ,sl) + Tes2,s2
mit:
E.-¢
L s~ <cs,k0 | Al . .
(Yo + Pxo) * T¢s1 + . (rcsl,sl 0s1,0 T Tes1,s2 Jsz,o) (1 = xxo) * ®¥xo
C = s (E.24)
Tes1,s2 D
E.-¢
Lo s <cs,k0 | | . .
(Yo + Pxo) * Ocsz + . (rcsz,sl 0s51,0 T Tes2,s2 Jsz,o) (1 = xxo) * ®¥xo
D = s (E.25)

Tes2,s2 " D
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Es gilt: ® = (Yo + Xxxo * Pxo) (E.26)

Die Spannung in der Stahllage Ay, im Zustand I damit folgt aus:

(A - B) "Tes2,51 " (1 t+as-d- rcsl,sl)

I _
Os2k = 1 (E.27)
_as_.q) —Tesis1 s P (rcsl,sz "Tes2,51 ~ Tesis1” rcsz,sz) ~ Tes2,s2
mit:
* Es " €csko I I
(Yo + Pxo) * T¢s1 + —a. (rcsl,sl "0s1,0 T Test,s2 Jsz,o) (1= xxo) * Pxo
A= S 1 (E.28)
—+7 - d
ag csl,s1
* Es " Ecsko I I
(Yo + Pxo) " Odsy + ——— — (rcsz,sl "0s1,0 T Tes2,s2 Jsz,o) (1 = xxo) * Pxo
B= s (E.29)

Tes2,s1° D

Die Schwinddehnung . o zum Zeitpunkt ¢ = t;, darf gemaf Kap. A.2 berechnet werden.

= Spannungsberechnung im Zustand II:

Die bezogene Druckzonenhdhe zum Zeitpunkt ¢, ohne Ansatz einer einwirkenden Langskraft
ergibt sich fiir einen doppelt bewehrten Querschnitt nach Gl. (E.30).

11 1\ 12 1l
I N 2 ol (14 P2 2oa ol (14%.Ps2 (E.30)
50,0 as,O Ps1 + p][ + aS,O Ps1 + p[] + as,o Ps1 + d p]I )

s1 s1 sl

Die Berechnung der Betonrandspannung am starker gedriickten Rand kann fiir den Zeitpunkt ¢,
dann mit Gl. (A.46) erfolgen.

ﬁ()'
n _ M .
000 =TT $6,0 (E.31)
A fo,o -7 fo,o - kl,O ' fo,o + kz,o
) Mgq
n
und ko= ) asoplh o~ (1= 8s) (£:33)
v=2
n
kz,o = z s .021 “Po - (Fsy — 19szv (E.34)
v=2
d
mit gy = 22 (E.35)
d(s1)
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Die Berechnung der bezogenen Druckzonenhohe ¢;y zum Zeitpunkt ¢ = t; ohne Ansatz einer
dufderen, einwirkenden Langskraft erfolgt fiir doppelt bewehrte Stahlbeton-Rechteckquer-
schnitte im Zustand II auf der Grundlage von Gl. (E.36).

Eox+ by &2+ by &g +by=0 (E.36)
Dabei gilt:
V1 —wy
b; =3
1 e (E.37)
Ul * WZ - Uz " W1
b, =6
2 " (E.38)
U3 * Wl - Ul " W3
b; =6
3 e (E.39)
< 9
mit v = ﬁM +as- Z pé{, ' (1 - 19sv) ' [<Pko ' (1 - Xko) ' <1 - f_s‘;> + ﬁcs,k] (EA'O)
v=2 o
n
vy = s (Yo + Xko * Pko) Z piv - (1 —Ysy) (E.41)
v=2
n
vy = &y Wo+ Ko Gr0) ) Pl (Bay = 0B (£.42)
v=2
$ 9
Wy = g z ,Dg, ' [‘Pko ' (1 - Xko) ' <1 - ﬁ) + .Bcs,k] (E-43)
v=1 50',0
n
Wy = as* (Yo + Xko * Pko) Z Py (E.44)
v=1
n
w3 = s (Yo + Xko * Pko) Z Py * Dsy (E.45)
v=1
Mgq
mit Py =———— E.46
ol b & (h4e)
Ec28 " €csko
Besy = ———— (E.47)
0¢0,0

Die Losung der kubischen Funktion in Gl. (E.36) kann einerseits mittels der Cardanischen Lé-
sungsformel erfolgen. Diese Vorgehensweise ist bei der numerischen, computergestiitzten Be-
rechnungen weniger geeignet, da eine Fallunterscheidung notwendig wird. Anderseits bietet das
Newton’sche Ndherungsverfahren die Moglichkeit zur Gleichungslosung. Dessen Anwendung ist
insbesondere bei dem Einsatz von numerischen Verfahren geeignet und lasst sich ebenfalls ein-
fach in Tabellenkalkulationsprogramme mittels einer Zielwertsuche implementieren. Die Lo-
sungsverfahren im Einzelnen werden an dieser Stelle nicht erldutert. Es wird auf die einschlagi-
ge Fachliteratur verwiesen.
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Auf der Grundlage der bezogenen Druckzonenhdhe lasst sich die bezogene Betondruckspannung
berechnen, siehe Gl. (E.48).

1 1
—g Sty Sont v fok— Vs

ﬂc,k = "ok (E.48)

Als Kontrolle des bisherigen Rechengangs kann Gl. (E.49) dienen, mit der sich ebenfalls die be-
zogene Betondruckspannung berechnet lasst. Die Gln. (E.48) und (E.49) resultieren aus dem
Kréfte- bzw. Momentengleichgewicht am Querschnitt.

—wy
Bex = "ok
' 1 o E.49
5 &5t W §or — Vs (E49)

Die Stahlspannung in der Stahllage Ag; miti = 1; 2 folgt dann aus:

ﬁsi 1951
o (1 = Xko) - (1 - f_> + Bex* (o + Xio * Pxo) (1 - f_ + ﬁcs,k)] oo (E.50)

0,0 ok

n _ .
Osik = s

= Berechnung der Stahldehnung im Zustand I und II:

Die Stahldehnungen koénnen im Gebrauchslastbereich stets unter Anwendung des Hook’schen
Gesetzes berechnet werden, siehe Gl. (E.51).

O.;
o = (E51)
S

= Berechnung der mittleren Stahldehnung im Zustand II bei Beriicksichtigung des Zug-
versteifungseffektes:

Im Bereich der Erstrissbildung fiir il < o, < 1,3 - ol gilt:

11 I 11 11
Cu B@ (05l — sirx) + 13 05tk — Tsix o I
Esimk = Esik — (&gi 11 — Egi ) (E.52)
sim,k si,k 03- 0_11 si,rk si,rk '
, sir,k

Fiir den Bereich der abgeschlossenen Rissbildung fiir o > 1,3 - ol folgt:
Esimk — ‘g;{,k - ﬁt(t) ’ (Sg,rk - ‘g;i,rk) (E.53)
Dabei ist anzusetzen:

0,4
1+ 0,124 - t0169

B:(t) = (E.54)

mit tin Stunden
Zur Berechnung der Stahlspannung o, bzw. -dehnung &g, unter Rissschnittgrofde (Index: ,r“
ist der Rechengang [Gl. (E.32) bis Gl. (E.51)] unter Ansatz des Rissmoments nach GI. (E.56) zu
wiederholen. Dabei gilt dann:

Mgq = M (8) (E.55)
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= Berechnung des Rissmoments:

Die Ermittlung des Rissmoments darf vereinfachend auf der Grundlage eines linear-elastischen
Materialverhaltens und auf Basis des Betonquerschnitts erfolgen. Andernfalls sind Kap. A.3 Be-
rechnungsansitze zu entnehmen, welche auf den Ansatz eines Stahlbetonquerschnitts basieren.
Damit gilt unter Ansatz der zentrischen, effektiven Zugfestigkeit f.. . und des elastischen Wi-
derstands W,,:

M (t) = fct,eff(t) *Wela (E.56)
mit Wea == '6h2 (E57)
und fct,eff(t) = Bece(t) .Bca:s?l: ) * Bre(£) * fetm (E.58)

Der Beiwert S,:(t) beriicksichtigt die auftretenden Betonzugspannungen aus Schwindbehinde-
rung infolge der vorhandenen Bewehrung auf der Seite der Betonzugfestigkeit. Nach Mertzsch
(2003) darf dieser wie folgt ermittelt werden:

At
=1—| ke . t E.59
B cs JO,OBS el WO (E59)

. RHY  (040+20)

mit: kes = (0,836 — m) Py 400 (E.60)

100 - Ag
= E.61
pS b . h ( )

£=05

Die Parameter Bcc¢(t) und B s (t) zur Beriicksichtigung der Betonfestigkeitsentwicklung bzw.

der Festigkeitsabnahme infolge Dauerbeanspruchung folgen geméfs Kap. 3.2.2 der Arbeit aus:

28d
.Bcct(t) = ﬁcc(t) = e[5.<1_\/;) (E62)
Bela (®) = % = —0,02 - log(t) + 0,98 (E.63)
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