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1 Fugenloses Bauen

Fugenloses Bauen hat im Massivbriickenbau eine lange Tradition. Bereits zu Romerzeiten
wurden samtliche Mauerwerksbriicken als integrale Konstruktion, d.h. ohne Fugen sowie
Lager, ausgefiihrt. Bei Konstruktionen aus Stahlbeton ist dies schwieriger umzusetzen. Die
monolithische Stahlbetonbauweise besitzt ein geringeres Verformungspotential im Vergleich zu
derer aus Mauerwerk. Aufgrund dessen fiihren auch Einwirkungen wie infolge von Temperatur-
anderungen eher zum Aufbau von Zwangsspannungen und kénnen weniger durch Rissbildung
abgebaut werden. Dies hat zur Folge, dass dem Ingenieur ein hohes Mafl an Wissen bzgl.
des Tragverhaltens einer fugenlosen Konstruktion aus Stahlbeton abverlangt wird. Dennoch
konnten bereits in der Vergangenheit viele solcher, in Planung und Ausfiihrung, aufwendigen
Briickenprojekte umgesetzt werden, wie das herausragende Beispiel der Salginatobelbriicke
von 1930 (Abb. 1.1) erkennen lasst. [1, S.238 ff.]

Abbildung 1.1: Die Salginatobelbriicke im Kanton Graubiinden, Schweiz
Quelle: Rama, CC BY-SA 2.0, Wikimedia



1 Fugenloses Bauen

Trotz verschiedener fugenloser Bauprojekte fithrte die Weiterentwicklung der Betontechnologie,
der Einsatz von leistungsfahigerer Bewehrung sowie die Entwicklung der Spannbetonbauweise
immer weiter weg von fugenlosen Konstruktionen im Briicken- sowie auch im Hochbau.
Griinde hierfiir waren die nun schlankeren Querschnitte sowie die weiteren Spannweiten,
welche zu einer Erhohung der auftretenden Zwangsspannungen fithrten. Ein noch geringes
Forschungswissen bzgl. der Ursachen und der Beherrschung von Zwangseinwirkungen aus
Kriechen, Schwinden und Temperatur stellte die Ingenieure vor grofie Herausforderungen.
Eine Teilung einzelner Tragwerke in simplere, moglichst statisch bestimmte Systeme lasst

sich vor diesem Hintergrund als logische Konsequenz nachvollziehen. [1, S.240]

Fiir die hochgradig statisch unbestimmten Systeme im Stahlbetonhochbau wurden daher in
der Vergangenheit vermehrt Fugen angeordnet, welche dem Tragwerk die nétige Verformungs-
freiheit ermoglichen. Die Ausfithrung erfolgt dabei als dauerhaft ausgebildete Dehn- oder
Setzungsfuge oder als Fuge, welche nach einem Teil der Verformung wieder kraftschliissig
verschlossen wird (z.B. Schwindgassen). [1, S.2871f ]

Noch bis Anfang der 2000er Jahre wurde im Stahlbetonhochbau die Bauweise mit Fugen
durch die DIN 1045 (1988) unterstiitzt, in welcher explizit die Anordnung von Dehnungsfugen
gefordert wurde. Obwohl FALKNER 1984 [2] schon auf die Vorteile sowie die Ausfithrbarkeit
langer Stahlbetonkonstruktionen ohne Dehnfugen hingewiesen hat, bestand lange die Forde-
rung nach solchen. Erst durch Erneuerung der DIN 1045 im Jahre 2001 entfiel diese Passage
der Norm génzlich. [3, S.225]

Heutzutage stehen die Vorziige einer fugenlosen Bauweise, zumindest im Hochbau, eindeutig
im Vordergrund. So ermoglichen fugenlose Konstruktionen vor allem hohe Kostenersparnisse
in Bezug auf Ausfithrung sowie Wartung bzw. Instandhaltung. Selbst bei aufwendiger und
detaillierter Planung bleiben Fugen immer Schwachstellen in Bauteilen, welche vermieden
werden sollten. Uber diese Schwachstellen kann z.B. Feuchtigkeit eindringen und so zur
Verringerung der Lebensdauer fithren. Des Weiteren wird durch den Verzicht auf Fugen eine
gleichméfligere Abtragung der Horizontalkrédfte durch die Decken in aussteifende Bauteile
gewahrleistet. Zudem konnen Decken oft durch Wahl des Durchlauftragersystems schlanker
hergestellt werden und fithren insgesamt zu einem redundanteren System im Vergleich zur
Einfeldtragerlosung bei Fugenausbildung. [1, S.235, 3, S.225, 2, S.186]



1 Fugenloses Bauen

Nicht von der Hand weisen lésst sich jedoch der erhéhte tragwerksplanerische Anspruch an die
Berechnung von fugenlosen Stahlbetonkonstruktionen. Fiir die Bemessung muss etwaige Riss-
bildung infolge von Zwangsspannungen begrenzt werden. Bei der Verwendung des pauschalen
Ansatzes dieser Rissbreitenbegrenzung nach Norm miissen im Vorfeld der Ausfithrung genaue
Angaben zum Risszeitpunkt bzw. der anzusetzenden Betonzugfestigkeit gemacht werden.
Da diese Informationen oftmals nicht bekannt sind, ist es erforderlich Annahmen zu treffen,
welche zumeist auf Erfahrungswerten beruhen. Liegen diese nicht vor oder kommt es aus
wirtschaftlichen Griinden zu Fehleinschétzungen in der benétigten Mindestbewehrungsmenge,
entstehen vermehrt Risse. Werden die Rissweiten infolge von Zwangsspannungen zu grof3,
kann die Dauerhaftigkeit und Gebrauchstauglichkeit des Tragwerks beeintréchtigt werden.

Ein alternatives Vorgehen konnte hier eine direkte Berechnung der Zwangsschnittgrofien
darstellen. Ein wesentlicher Vorteil dieser Methode ware die Berticksichtigung ausschlagge-
bender Einflussfaktoren auf die Héhe von Zwangsschnittgroflen. Daraufhin kénnte eine ans
System angepasste Bewehrung gewahlt werden, um so Rissbreiten gezielter zu beschranken.
Allerdings macht eine solch aufwendigere Berechnung den Einsatz mittels FEM-Programmen
zwingend, um nichtlineare Einfliisse aus Steifigkeitsminderungen im gerissenen Zustand II
des Betons zu erfassen. Der erhohte Aufwand einer solchen Bemessung sollte dabei stets im

Verhéltnis zu moglichen Einsparungen von Bewehrungsstahl stehen.

Um den Nutzen dieser genaueren Berechnungsmethode zur Bestimmung der erforderlichen
Mindestbewehrungsmengen besser abschétzen zu kénnen, soll daher das Ziel dieser Arbeit
die Untersuchung verschiedener Einflussfaktoren auf die Gréfle von Zwangsspannungen bzw.
der zu erwartenden Rissweiten an einfachen Tragwerksmodellen sein. Im Anschluss daran
wird an einer konkreten Hochbaumafinahme der pauschale Ansatz aus der Norm tberpriift

und mit den Ergebnissen einer direkten, nichtlinearen Berechnung verglichen.
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Wie bereits im vorherigen Kapitel beschrieben, fithrte die Entwicklung einer fugenlosen
Bauweise zum verstirkten Auftreten von Zwangsspannungen. Erst bei grofieren Bauprojekten
mit langen Plattenabmessungen konnen diese grofiere Probleme der Rissbildung nach sich
ziehen. Je nach Steifigkeit des Systems gilt dies fiir Geschossdecken ab ungefdhr 30 Metern
Plattenléange [4].

Fiir das weitere Verstédndnis hinsichtlich der Untersuchung dieser Spannungen ist es daher
unumgénglich sich zuvor mit dem Begriff des Zwangs auseinanderzusetzen. Die nachfolgen-
den Abschnitte beschéftigen sich mit der Entstehung und den Ursachen von Zwangsbean-
spruchungen sowie der Einteilung nach im Ingenieurgebrauch verankerten Begrifflichkeiten.
Anschlielend wird im Detail auf die speziell zu untersuchenden Zwangseinwirkungen aus
Behinderung der Schwind- und der Temperaturdehnung eingegangen, welche Gegenstand der

zu fiihrenden Betrachtungen sind.

2.1 Definiton von Zwang

Allgemein kann ein Bauwerk durch verschiedene Arten von Einwirkungen belastet werden.
Diese werden in direkte und indirekte Einwirkungen unterteilt.

Die direkten Einwirkungen, wie der Name schon besagt, bezeichnen Lasten, welche direkt
auf eine Konstruktion einwirken, wie z.B. Eigenlasten, Ausbau- oder Verkehrslasten, aber
auch Wind- oder Schneelasten. Als Reaktion auf diese Belastungen entstehen im Bauteil
Verformungen bzw. werden Spannungen aufgebaut.

Anders verhélt es sich mit indirekten Einwirkungen, sie entstehen innerhalb eines Bauteils
als Folge von behinderten Verformungen. Das kann z.B. infolge von Temperaturdnderungen,
Schwindmechanismen des Betons oder Bauwerkssetzungen erfolgen. Prinzipiell versucht sich
das betreffende Bauteil auszudehnen oder zusammenzuziehen. Wenn die Verformung durch

angrenzende Bauteile behindert wird, entstehen als Folge Spannungen. In diesem Fall spricht
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man von Zwangseinwirkungen oder Zwangsspannungen. Die Grofle dieser Zwangsspannungen
ist unter anderem abhéngig von der Steifigkeit der angrenzenden Bauteile, der Lagerung

sowie von dem Maf} der Verformungen. [5, 1, S.287]

Fiir Beton sind besonders Zwangszugspannungen von Bedeutung, welche ortlich am Bauteil
iiber den Querschnitt verteilt auftreten konnen. Ubersteigen diese Spannungen die Betonzug-
festigkeit lokal, kommt es zur Rissbildung. Um diese Rissbildung auf ein festgelegtes Mafl zu
reduzieren, schreibt die DIN EN 1992-1-1 [6], im Folgenden Eurocode 2-1-1 bzw. EC2-1-1
genannt, eine Mindestbewehrung vor, die der Begrenzung der Rissbreiten dient [7, S. 420].
Néhere Erlauterungen zu den Themen Risse im Beton sowie der Begrenzung von Rissweiten

folgen in den Kapiteln 3 und 4.

Generell muss zwischen den zwei Arten, innerer und duflerer Zwang unterschieden werden.
Beim inneren Zwang haben Ursache und Auswirkung ihren Ursprung im gleichen Bauteil. Es
entstehen Eigenspannungen iiber den Querschnitt als Folge einer Verformungsbehinderung
aus im Bauteil wirkenden indirekten Einwirkungen. Diese inneren Zwénge konnen sich z.B.
aus abflieender Hydratationswarme, Temperaturanderungen, ungleichméfigem Schwinden
oder Kriechen entwickeln.

Im Gegensatz dazu steht der auflere Zwang, welcher aus aufgezwungener Verformung durch
angrenzende Bauteile oder Behinderung der freien Verformung des Bauteils selbst entste-
hen kann. Ursache und Auswirkung haben beim &ufleren Zwang somit unterschiedliche
Orte. Als Beispiele hierfiir sind Stiitzensenkungen infolge von Baugrundsetzungen, Auf-
lagerverschiebungen oder Verformungsbehinderungen durch angrenzende Bauteile zu nen-

nen. [5, S.217, 7, S.506, 8, S.13§]

Neben diesen zwei Begriffen haben sich iiber die Jahre zwei weitere, der frithe und der spéte
Zwang im Ingenieurgebrauch verfestigt. Beim Zwang im frithen Betonalter, welcher vor allem
durch das AbflieBen der Hydratationswéirme gekennzeichnet ist, besitzt der Beton noch
eine relativ geringe Betonfestigkeit. Daher fiihren auch schon geringe Zwangsspannungen
zum Reiflen des Betons. Hingegen ist Zwang im spaten Betonalter charakterisiert durch
eine hohere Betonfestigkeit sowie hohere Zwangskrafte, welche eine Rissbildung hervorrufen
konnen. Der spate Zwang kann frithestens ab dem Erreichen der Normfestigkeit auftreten.

Als Beispiele der Ursachen des spéiten Zwangs sind hier vor allem Temperaturanderungen
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sowie das Betonschwinden zu nennen. Generell gilt, dass Zwangsspannungen abhéngig von
der Steifigkeit und Festigkeit des betreffenden Bauteils sind. Als logische Konsequenz folgt

daher, den Erhartungsverlauf des Betons miteinzubeziehen. [5]

2.2 Ursachen fiir frilhen Zwang - AbflieBen der

Hydratationswarme

Laut MEIER [5, S.217] ist das Abfliefen der Hydratationswarme ,i.d.R. eine unvermeidliche
frithe Zwangsursache® und kann daher zu Rissbildung fithren. Wéahrend der Erhartung
des noch plastischen Betons entsteht infolge der Hydratation Warme im Beton. Besonders
bei massigen Bauteilen fithrt die im Vergleich zum Volumen geringe Oberfliche zum nur
langsamen Abfliefen dieser Warme, sodass innerer Zwang (Eigenspannungen) entstehen
kann. Zuséatzlich kénnen Zugspannungen als Ursache von duflerem Zwang auftreten. Dies
geschieht z.B. durch verschiedene Betonierabschnitte, bei denen ein neues Bauteil angrenzend
zu einem bereits abgekiihlten betoniert wird. Das bereits erhartete Bauteil stellt somit eine

Verformungsbehinderung dar, sodass als Folge Zwangsspannungen auftreten konnen.

Die folgende Abbildung 2.1 aus dem DBV-MERKBLATT ,,Begrenzung der Rissbildung im
Stahlbeton- und Spannbetonbau® [9] zeigt qualitativ den zeitlichen Verlauf von Temperatur
und Spannung im erhartenden Beton bei zuvor genannter behinderter Verformung. Eine

Einteilung des zeitlichen Verlaufs erfolgt in fiinf Stadien.

Stadium I: Unmittelbar nach Wasserzugabe: Hydratation in der Ruhephase, keine
Betonerwarmung.
Stadium II: Betonerwérmung infolge Hydratation; nahezu keine Spannungen, da Beton

noch plastisch. Am Ende: Zeitpunkt der ersten Nullspannungstempera-
tur TOI-

Stadium I1I: Aufbau von Druckspannungen bei wachsender Temperatur und E-Modul.
Ein Grofiteil der Spannungen wird gleichzeitig durch Relaxation abgebaut.

Am Ende: Erreichen der maximalen Temperatur 7,,,, im Beton.

Stadium 1V: Nach keinem weiteren Temperaturanstieg im Beton, erfolgt dessen Ab-
kithlung und Abbau der Druckspannungen bis zum Erreichen der zweiten

Nullspannungstemperatur. Toe > Ty1, da E-Modul des Betons ansteigt.
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Stadium V: Beton kiihlt weiter ab. Aufbau von Zugspannungen, da Beton jetzt steifer
(hoherer E-Modul), denn keine Verformung durch Zusammenziehen des
Betons mehr moglich. Bei weiterer Abkiihlung tiberschreiten Zugspannungen

Zugfestigkeit des Betons (hier o) und es kommt zum Reiflen.

Tmax

critAT

Betontemperatur T

 Stadium: ,
fnlm v Y

>
c
=
~
RiR

<— Langsspannung ¢
1. Nullspannung
2. Nullspannung

L “ J
Zeitt ——»

Abbildung 2.1: Zeitlicher Verlauf von Temperatur und Spannungen im erhédrtenden Beton
infolge Hydratation bei behinderter Verformung [9, Fassung 2006]

2.3 Ursachen fiir spaten Zwang

2.3.1 Schwinden von Beton

Da behinderte Schwindverformungen eine Ursache fiir das Auftreten von Zwangsspannungen
sein konnen, wird nun im Folgenden néher auf die Entstehung und die bemessungsrelevanten
Arten von Schwindprozessen eingegangen. Im Anschluss erfolgt eine Beschreibung zur Be-
rechnung der Grofle der Schwindverformungen fiir Betonbauteile, welche fiir die Bestimmung

der Zwangsspannungen erforderlich ist.
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Die Begriffe Schwinden oder Quellen von Beton bezeichnen eine last- und temperaturunab-
hangige duflere Volumenédnderung durch Feuchtigkeitsénderungen in den Poren des frischen,
erhiartenden und erhérteten Betons [10]. Dabei kann es sich um die Feuchtigkeitsaufnahme,
dem Quellen, und somit einer VolumenvergroBerung oder der Feuchtigkeitsabgabe, dem
Schwinden, einer Volumenminderung handeln. Letztere fithren bei Behinderung zum Entste-
hen von Zwangszugspannungen. Aufgrund der im Vergleich zur Druckfestigkeit geringeren
Zugfestigkeit von Beton kommt es potentiell eher zu Rissbildungen infolge des Schwindens

als des Quellens von Beton. Daher wird im Folgenden nur das Schwinden betrachtet.

Generell konnen Ursachen des Schwindens ein Feuchtigkeitsaustausch mit der Umgebung oder
die Hydratation des Frischbetons sein. Hervorrufen kénnen Schwindvorgénge Gefiigeschwa-
chungen in den Betonrandzonen und/oder Rissbildungen [11]. Zum letztgenannten Aspekt
erfolgen im Anschluss an dieses Kapitel weitere Informationen, welche die Bedeutung dessen

im Stahlbetonbau ndherbringen soll.

Wie nachfolgende Abbildung 2.2 verdeutlicht, ldsst sich das Schwinden anhand der verschiede-
nen Zusténde des Betons in sechs Schwindarten nach MECHTCHERINE und GOTZE (2015) [11]

unterteilen.
Vor Erstarrungsbeginn: Nach Erstarrungsbeginn:
Frischer Erhéartender Erhéirtender/Erhérteter
Beton Beton Beton
Frithschwinden Grundschwinden/
/ \ Schrumpfen
Setzen d. Plastisches Chemisches Autogenes Carbonatisierungs- Trocknungs-
Frischbetons Schwinden Schwinden Schwinden schwinden schwinden

Abbildung 2.2: Schwindarten, aufgeteilt in Zeit vor und nach Erstarrungsbeginn

Dabei sind fiir die ingenieurméflige Betrachtung nur das autogene Schwinden sowie das
Trocknungsschwinden bemessungsrelevant und werden im EC2-1-1, Abschnitt 3.1.4. [6]

thematisiert. Die tibrigen Schwindarten konnen entweder durch geeignete betontechnologische
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MaBnahmen sowie Nachbehandlung (Frithschwinden) merklich reduziert werden oder sind
generell von unbedeutender GroBenordnung (Carbonatisierungsschwinden) [10, 11]. Aus
diesem Grund wird auf eine nahere Betrachtung dieser verzichtet und im Folgenden nur auf

das autogene Schwinden und das Trocknungsschwinden eingegangen.

2.3.1.1 Bemessungsrelevante Schwindarten
Autogenes Schwinden

Das autogene Schwinden lauft wahrend der Erhartung des Zementleims ab und erstreckt sich
iiber die ersten Tage bis Wochen des Betonalters. Anders als das Trocknungsschwinden, ist
das autogene Schwinden unabhéngig von der Umgebungsluftfeuchte. Bei der Hydratation, der
Reaktion von Zement mit Wasser, werden zunéchst die freien Wassermolekiile in den gebildeten
Zementstein gebunden. Bei fortschreitender Hydratation kann eine innere Selbstaustrocknung
des Betons zum autogenen Schwinden fithren. Dies geschieht bei Wassermangel in den
Zementsteinporen iiber das gesamte Bauteil. Daher ist das autogene Schwinden vor allem
bei hochfesten Betonen mit ihrem geringen Wasser-Zement-Wert (w/z-Wert) von grofierer
Bedeutung, da die Hydratation ab einem w/z-Wert von kleiner ca. 0,4 vorzeitig wegen
Wassermangels zum Erliegen kommt (vgl. Normalbeton w/z-Wert ~ 0,5). Bei Behinderung
der autogenen Schwindverformung baut sich eine konstante Zugspannung (zentrischer Zwang)
tiber den Querschnitt auf. [11]

Trocknungsschwinden

Das Trocknungsschwinden bezeichnet eine Volumenminderung des erhértenden bzw. erharte-
ten Betons durch Abgabe des chemisch oder physikalisch nicht gebundenen Wassers in den
Kapillarporen des Zementsteins nach auflen. Somit beginnt diese Art des Schwindens nach
Erstarrungsbeginn bzw. mit dem Ende der Nachbehandlung. Sie wird aber vor allem erst
von Bedeutung nach Abschluss des autogenen Schwindens und bleibt im Prinzip iiber das
gesamte Betonalter aktiv. Durch den stetigen Feuchteausgleich mit der Umgebung, entwickelt
sich ein Feuchtegradient iiber das Bauteil. Dieser Feuchte- oder auch Austrocknungsgradient
gibt die Form des Eigenspannungszustandes vor (vgl. Abb. 2.3). Zudem herrschen tiber
den Bauteilquerschnitt Zwangszugspannungen im Zementstein sowie entsprechende entgegen

gerichtete Zwangsdruckspannungen in der Gesteinskérnung. [10, 11]

10
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Einseitige Austrocknung Beidseitige Austrocknung

h A h A

> >
50% rel. Feuchte 50% rel. Feuchte

Abbildung 2.3: Qualitative Eigenspannungszustédnde in Abhéngigkeit des Feuchtegradientes
iiber das Bauteil bei ein- und beidseitiger Austrocknung

Einschatzung der GroBenordnung

Das Verhéltnis der beiden Anteile aus Trocknungsschwinden und autogenem Schwinden ist
vor allem abhéngig von den vorhandenen Wassermengen im Bauteil. Die Druckfestigkeits-
klasse des Betons gibt einen Anhaltspunkt tiber diese Grofle. Grob gesagt, ein Normalfester
Beton besitzt einen hoheren w/z-Wert als ein Hochfester Beton. Daraus folgt, dass auch der
Anteil an freien Wassermolekiilen im Beton grofier ausfillt und somit mehr Potential fiir
den Feuchtigkeitsaustausch mit der Umgebung vorhanden ist. Dies wiederum fiihrt zu einem
hoheren Beitrag des Trocknungs- als des autogenen Schwindens am Gesamtschwindmaf.
Um einen ungefahren Eindruck tiber die Gréflenordnungen der beiden Dehnungsanteile zu
bekommen, dient die folgende Abbildung 2.4. Diese zeigt exemplarisch fiir einen Normalfes-
ten Beton (C25/30) sowie einen Hochfesten Beton (C60/75) deren Dehnungsverlaufe aus
Trocknungsschwinden ¢.4 und autogenem Schwinden .,. Die Graphen wurden mithilfe der
Schwindgleichungen aus dem EC2-1-1, Abschn. 3.1.4 (6) [6] fiir eine 30 cm-dicke Betonplatte
mit einer relativen Luftfeuchte von 50 % erstellt.

Wird die Abbildung genauer betrachtet, lassen sich die getatigten Aussagen bestétigen. Zum
Vergleich, beim Normalfesten Beton entfallen nach einer Nutzungsdauer von 70 Jahren etwa
90 % des Gesamtschwindmafes auf das Trocknungsschwinden. Hingegen beim Hochfesten
Beton sind es nur etwa 66 %. Zudem léasst sich fiir beide Betone feststellen, dass in diesem
Fall die Anteile aus autogenem Schwinden geringere Werte als die aus Trocknungsschwinden

annehmen.

11
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Abbildung 2.4: Vergleich der Schwindanteile aus Trocknungs- und autogenem Schwinden fiir
einen Normalfesten (NF) Beton und einen Hochfesten (HF) Beton

2.3.1.2 Ermittlung der Dehnungsanteile aus Schwinden

Da Zwangsbeanspruchungen aus Behinderung des Schwindens abhéngig von deren mafigeb-
lichen Dehnungen sind, wird im Folgenden ndher auf die Bestimmung dieser eingegangen.
Anschlielend erfolgt zur besseren Anschauung ein kurzes Beispiel zur Berechnung der Gesamt-

schwinddehnung.

Auf Grundlage des EC2-1-1, Abschnitt 3.1.4. (6) [6] berechnet sich die Gesamtschwind-
dehnung ., des Betons aus den zwei Anteilen, der Trocknungsschwinddehnung .4 und der
autogenen Schwinddehnung e,.

€cs = Ecd T Eca (2.1)

Dabei setzt sich die Trocknungsschwinddehnung .4 iiber die Zeit wie folgt zusammen:

5cd(t> = Bds(ty ts) . kh *€ed,0 (22)

12
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mit dem zeitlicher Faktor

(t —ts)

(t —ts) +0,04- \/hd

Bas(t, ts) = (2.3)

Der Faktor (4 ist neben dem Schwindbeginn ¢, in [d] und dem Betonalter zum betrachteten
Zeitpunkt ¢ in [d] abhéngig von der wirksamen Querschnittsdicke hy des Betons in [mm)].
Diese lasst sich zu hg = 2 - % berechnen. A. gibt dabei die Betonquerschnittsflache an und
u den, dem Trocknen ausgesetzten, Umfang der Querschnittflache.

Generell gilt: Je kleiner hg, desto mehr Schwindverformung tritt auf, denn flichige Bauteile
mit kleiner Bauteildicke schwinden stérker [11].

Der Koeffizient kj; beriicksichtigt diesen Zusammenhang und ist in Abhéngigkeit von hg
mithilfe der Tabelle 3.3 des EC2,1-1, Abschnitt 3.1.4 [6] zu bestimmen.

Des Weiteren gibt €.40 den Grundwert der Trocknungsschwinddehnung an, welcher mittels
Betonfestigkeit f.; und der relativen Luftfeuchte RH fiir Zemente der Klassen S, N und R
nach dem Nationalen Anhang des EC2-1-1/NA, Tabellen NA.B.1-3 [12] bestimmbar ist.
Hierbei stellt die relative Luftfeuchte RH einen mafigeblichen Faktor fir die Grofle des
Trocknungsschwindens dar, denn Differenzen in Bauteil- und Umgebungsluftfeuchte sind
Antrieb und damit Ursache dieser Schwindart [11]. Ebenso ist die Betonfestigkeit f.; von
Bedeutung. Es gilt: Je hoher f.;, desto weniger freie Wassermolekiile im Bauteil sind fir die
Abgabe nach aulen vorhanden, wodurch das Trocknungsschwindmafl verringert wird. Eine
ungefidhre Vorstellung iiber die Grofle dieser Trocknungschwinddehnungen liefert Tabelle 2.1
nach JACOBS und HERMANN (2001) [13].

Tabelle 2.1: Endwerte fiir Trocknungsschwinddehnungen €4 o, von unbewehrtem Normalbeton
in Abhéngigkeit der Lagerung bzw. der relativen Luftfeuchte RH

Lagerungsart Ecd,00|T00]
Lagerung in sehr feuchter Luft o1
(90% RH) ’
Lagerung im Freien 0.3
(70% RH) ’
Lagerung in Innenraum

mit trockener Luft -0,5
(50% RH)

13
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Die zweite Komponente der Gesamtschwinddehnung bildet die autogene Schwinddehnung ¢,.

Sie lédsst sich bestimmen zu:

Ecalt) = Bas(t) - €caoo (2.4)
mit dem Endwert der autogenen Schwinddehnung

Ecapo = 2,5+ (for —10) - 107° (2.5)
und dem zeitlichen Faktor

Bas(t) = 1 — e 02V (2.6)

Dieser zeitabhdngige autogene Schwindanteil e.,(t) ist, vor allem von der Betonfestigkeit fy
abhéngig, welche in den Endwert der autogenen Schwinddehnung €., - mit einflieft. Denn
anders als beim Trocknungsschwinden wachst das autogene Schwindmafl bei steigender
Betonfestigkeit f... Wie in Abschnitt 2.3.1.1 beschrieben, entsteht vor allem bei hochfesten
Betonen durch den niedrigen w/z-Wert ein Wassermangel bei der Hydratation im Beton,

welches zur inneren Selbstaustrocknung fiihrt.

Berechnung des SchwindmaBes anhand eines Beispieles

Fiir eine Deckenplatte der Betonfestigkeitsklasse C25/30 mit einer Querschnittshohe von
h = 30 cm soll beispielhaft das Vorgehen zur Berechnung der Gesamtschwinddehnung e
aufgezeigt werden. Dies erfolgt analog zum vorherigen Abschnitt 2.3.1.2.
Hierbei lasst sich die wirksame Querschnittsdicke hg fiir einen 1 m breiten Plattenstreifen
zu

A h-b

ho=2-"C¢=2.

= h = 300 mm
U 2-

S

berechnen.

Das Schwindmaf} soll nach 70 Jahren (¢ = 25550 d), welches einem Ende der Nutzungsphase
entspricht, ermittelt werden. Das Alter des Betons zu Beginn des Trocknungsschwindens ¢,
wird gleich dem Alter bei Ende der Nachbehandlung gesetzt. Die Dauer der Nachbehandlung
wurde entsprechend der Mindestdauer der Nachbehandlung nach dem Zement-Merkblatt BS:
,2Nachbehandlung und Schutz des jungen Betons“, Tafel 2 des INFORMATIONSZENTRUM
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BETON GMBH [14] zu t; = 6d bestimmt. Dabei wurde von einer mittleren Festigkeitsent-

wicklung des Betons und frith winterlichen Temperaturen von um die 7°C ausgegangen.
Damit lasst sich der Faktor f45(25550d,6d) nach Gl. (2.3) berechnen.

(25550 — 6)

4(25550d,6d) =
sl ) (25550 — 6) + 0,04 - /3007

= 0,992

Nach Tabelle 3.3, des EC2-1-1, 3.1.4 (6) [6] ergibt sich fiir Ay = 300 mm der Faktor &, zu 0, 75.
Der Grundwert der Trocknungsschwinddehnung e.40 lasst sich nach Tabelle NA.B.2 des
Nationalen Anhangs (EC2-1-1/NA) [12] bestimmen. Beispielhaft lasst sich fir Zemente der
Klasse N, Beton C25/30 sowie einer relativen Luftfeuchte von RH = 80% ein Grundwert

von .0 = 0,29 %o ablesen.
Damit ergibt sich die Trocknungsschwinddehnung £.4(25 550 d) nach Gl. (2.2) zu:
£a(25550d) = Bus(25550d, 6 d) - Ky - €0

=0,992-0,75-0,29%0
= 0,216 %o

Die autogene Schwinddehnung e., berechnet sich analog zu den Gln. (2.4), (2.5) sowie (2.6)
fiir die charakteristische Betonfestigkeit fo = 25N/mm?.

£6a(25550 ) = Bas(t) - £eq(00)
= (1= e 02V250) 2,525 — 10)10~

= 0,038 %o
Abschlieend ermittelt sich nun die Gesamtschwinddehnung e, zu:

€cs = €ed + Eca
= 0,216 %o + 0,038 %o
= 0,254 %o
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2.3.2 Temperaturanderungen
2.3.2.1 Aligemeines

Wie bereits in Abschnitt 2.1 erwédhnt, kann auch die Behinderung von Temperaturverfor-
mungen zum Entstehen von Zwangsspannungen fithren. Diese kdnnen im Wesentlichen zwei
Ursachen haben, das Abflielen der Hydratationswérme im erhértenden Beton oder jahres- bzw.
tageszeitliche Temperaturanderungen des bereits erharteten Betons. Erstgenannte Ursache
wird dem frithen Zwang zugeordnet, zweitere dem spéten Zwang. Der folgende Abschnitt
beschéftigt sich nur mit den Temperaturdnderungen, welche ahnlich dem Betonschwinden
bei Behinderung zum Zwang im spéaten Betonalter fithren, da diese Gegenstand der anschlie-

Benden Untersuchungen sind.

Als Ursachen von Temperaturdnderungen sind tégliche oder jahreszeitliche Wechsel der Son-
neneinstrahlung und der Auflenlufttemperatur zu nennen. Da ein Bauteil immer bestrebt ist,
eine Ausgleichstemperatur zwischen Innen und Auflen herzustellen, lassen sich unterschiedliche
Verteilungen der Temperatur iiber den Querschnitt finden. Diese Temperaturverteilungen sind
i.d.R. nichtlinear und von vielen verschiedenen Faktoren abhéngig. Finige Beispiele hierfiir
sind: geografische Lage, Intensitdt und Richtung der Sonneneinstrahlung, Windverhéltnisse,
Warmeleitung und -kapazitat des Tragwerkes einschliefSlich der verschiedenen Dammschichten,
Geometrie des Querschnitts. [1, S.241]

Allgemein kann ein Temperaturgradient iiber den Querschnitt nach Abbildung 2.5 in die

folgenden drei Anteile zerlegt werden:

Quer- Temperatur-

schnitt gradient konstant linear nichtlinear

Abbildung 2.5: Qualitative Anteile der Temperaturverteilung tiber einen Querschnitt
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2.3 Ursachen fiir spiten Zwang

Der konstante Anteil gibt den ortsbezogenen Jahreswert der Temperatur an und fithrt bei
Behinderung der Verformung zum zentrischen Zwang. Eine kurzzeitige Abkiithlung oder Er-
warmung einer Seite der Bauteiloberflache ist dem linearen Anteil der Verteilung zugeordnet.
Bei Behinderung dieser Verformung entsteht eine Momentenbelastung (Biegezwang). Dieser
Anteil ist vor allem bei Briicken von groflerer Bedeutung, aber auch bei Bodenplatten von
Hochbaukonstruktionen ist eine einseitige Temperaturdnderung denkbar (z.B. offene Park-
hauser). Der letzte, nichtlineare Anteil der Verteilung, welcher zu Eigenspannungen bei
Behinderung fithren kann, muss i.d.R. nicht beriicksichtigt werden. [1, S.241f.]

Fiir die Untersuchung an Hochbaukonstruktionen schreibt die DIN EN 1991-1-5 [15] eine
Beriicksichtigung der Temperatureinwirkungen bei Gefahr der Uberschreitung beider Grenz-
zustande vor. Gewohnliche Hochbaukonstruktionen werden geddammt ausgefiihrt, sodass
zwischen den einzelnen Etagen keine nennenswerte Temperaturdnderung vorliegt [1, S.242].
Selbst jene zwischen Sommer und Winter besitzen somit keinen bemessungsrelevanten Einfluss
auf die Temperatur im Inneren der Betonaulenwénde. Anders verhélt es sich mit Parkhausern
oder Tiefgaragen mit offenen Beliftungssystemen, bei diesen sollte eine genauere Betrachtung
mittels Temperaturprofilen erfolgen. Bei grofleren Bauprojekten, bei denen die Bauzeit iiber
mehrere Jahreszeiten andauern kann, ist der Rohbau tiber einen ldngeren Zeitraum den
meteorologischen Schwankungen ausgesetzt. In diesem Fall sollte der Einfluss aus Tempe-
raturdnderung iiberpriift werden, um den Aufbau moglicher Zwangsbeanspruchungen aus

Behinderung der Verformung auszuschlieBen bzw. deren Grofie abzuschétzen.

2.3.2.2 Ermittlung der Dehnungsanteile aus Temperaturanderung

Fiir die Untersuchung von Zwangsspannungen unter dem Einfluss von Temperaturande-
rungen wird die aquivalente Dehnung des Betons bendétigt. Diese lasst sich mithilfe der

Temperaturanderung AT und der Warmedehnzahl von Beton ar bestimmen. Es gilt:

ET = AT - [0 %4 (27)

Falls keine genauere Berechnung (z.B. nach Kapitel 1 des BETONKALENDERS (2018) [16])
vorliegt, darf ar von Beton nach EC2-1-1 [6] zu 10 - 107%/K bestimmt werden. Die Tempera-
turdnderung lasst sich unter Zuhilfenahme der jahreszeitlich bezogenen Angaben des EC1-1-5
[15] ermitteln.
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3 Risse im Beton

Wie bereits im letzten Kapitel 2 beschrieben, kénnen Zwangsspannungen bei Ubersteigen der
Zugfestigkeit des Betons zu Rissen im Bauteil fithren. Das folgende Kapitel wird sich daher
den Ursachen von Rissen, deren Arten sowie moglichen Folgen fiir das Tragwerk widmen.
Des Weiteren wird im Detail auf das Thema der Rissbildung sowie der Kraftiibertragung
wéhrenddessen im Bauteil eingegangen. Dies stellt eine Grundlage zum Verstindnis der

weiteren Betrachtungen dar.

3.1 Ursachen der Rissbildung und Rissarten

Der Rissentstehung lassen sich verschiedene Rissursachen zuordnen. Unter anderem kann
Rissbildung bei der Herstellung von Beton auf Einfliisse bzgl. der Betonzusammensetzung und
Verarbeitung zurtickgefithrt werden. Beispielsweise als Folge einer unpassenden Betonrezeptur
oder nicht ausreichender Nachbehandlung kann es zur Erhéhung der Hydratationswérme
oder dem Frithschwinden des noch plastischen Betons kommen. Eine weitere Ursache kénnen
direkte oder indirekte Einwirkungen darstellen. Direkte Lasten sowie Zwangsbeanspruchungen
fithren vor allem bei Uberbelastung bzw. Fehleinschétzungen in ihrer Gréfe zu unplanméssigen
Rissen. Zusatzlich kann die Nichteinhaltung von Konstruktionsregeln hinsichtlich Beweh-
rungsfithrung oder Verankerungslingen die Rissentstehung begtinstigen. Des Weiteren kénnen
nach Erhartung des Betons thermische Reaktionen wie Frost-Tau-Wechsel oder chemische
Reaktionen wie Treiben des Betons oder Korrosion der Bewehrung zur Entstehung von Rissen
fithren.

Allgemein bedingt jede der vorangestellten Ursachen der Rissbildung ein Ubersteigen der
lokalen Betonfestigkeit an einer Stelle im Bauteil. [7, S.412, 17, 9, S.§]
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3 Risse im Beton

Entsprechend der verschiedenen Rissursachen gibt es unterschiedliche Rissarten, welche
anhand der Tabelle 3.1 aufzeigt werden. Abgebildet werden zugehorig zu den Rissarten die

jeweiligen Erscheinungsformen und eine kurze Erklarung derer.

Tabelle 3.1: Ubersicht zu verschiedenen Rissarten und deren Erscheinungsformen,
nach [7, S.412, 17, 18, S5f.]

Rissart Erscheinungsform Erkliarung

Risse durch den gesamten

Trennrisse -— : { 5 ( : - Querschnitt; verursacht
' ' 2o durch mittigen oder wenig
ausmittigen Zug
_ Risse vom Querschnitts-

' \ 9 i — . rand der Zugseite bis zur

- C
Biegerisse | E } ] Dehnungsnulllinie; bei biege-

beanspruchten Bauteilen

( : % E }{ ' ) H Risse groflerer Breite iiber

gesamten Zugbereich (Pri-
Sammelrisse ' ' e ' mérriss) zwischen mehreren
Sekundérrissen; bei dicht
bewehrten Zonen

Risse schiefwinklig zur Stab-

l ! S ’
Schubrisse //// ///5 H i lj | | achse; durch Quer- oder Tor-

f sionskrafte
T i‘— Risse in Richtung Haupt-
Spaltrisse —’[ g §<_ druckspannung; bei konzen-
b trierter Lasteinleitung

—— ST Risse an der Betonoberflache

E’g — ;’_;4*; E i i mit meist nur geringer Tiefe;
Oberfléachenrisse AUV i gerichtet oder ungerichtet;

E CoETTT i i durch Eigenspannungen im

"""""" I Bauteil

, Risse parallel entlang Be-
Léngsrisse entlang der i é : wehrung; durch Setzen des
Bewehrung : : Frischbetons oder zu hohe
S Verbundspannungen
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3.2 Rissbildungsprozess

Nach dem DBV-MERKBLATT ,Begrenzung der Rissbildung im Stahlbeton- und Spannbeton-
bau* [9] kénnen sich infolge von Zwangsbeanspruchungen unterschiedliche Rissbilder aus der
Tabelle 3.1 ergeben. Oberflachenrisse stellen dabei eine haufige Erscheinungsform dar. Diese
konnen z.B. durch das AbflieBen der Hydratationswérme sowie Schwinden bei Verformungs-
behinderung auftreten. Wegen ihrer meist geringeren Risstiefe von wenigen Zentimetern
stellen sie oftmals eine geringere Gefahr fiir die Dauerhaftigkeit dar als Trenn- oder Biegerisse.
Aufgrund des meist weitreichenden Verlaufes durch das Bauteil bei letztgenannten Rissformen
ist die Bewehrung nicht mehr vollstandig durch den Beton geschiitzt. Die Rissbreiten, welche
sich unter Zwangsbeanspruchungen einstellen kénnen, liegen bei < 0,5 mm bei entsprechend

dimensionierter Bewehrung.

3.2 Rissbildungsprozess

Im Folgenden sollen anhand eines Betonzugstabes die verschiedenen Phasen der Rissbildung
nach LEONHARDT und MONNIG [19, 18] sowie ZILCH und ZEHETMAIER [7, S.415ff.] erldutert
werden. Betrachtet wird ein Stabausschnitt mit einem mittig angeordneten Bewehrungsstab.
Der Zugstab eignet sich besonders als Analogie fiir die Rissentstehung unter Zwangsbean-
spruchungen, da aus vereinfachenden Griinden oft fiir die Bemessung nur der zentrische
Zugzwang (konstante Zugspannung) betrachtet wird. Untersucht werden im Néaheren die
Stahl- und Betondehnungen sowie deren zugehorige Spannungen, die an den verschiedenen
Stellen im Bauteil herrschen. Unterstiitzt werden die Erlauterungen zu den einzelnen Riss-

bildungsphasen durch Bilder und Diagramme.

: : 1) ungerissener Zugstab
F
|

F
< —l —>
| | Der gesamte Stab befindet sich im ungerisse-
! ! nen Zustand I (¢ < f.). Stahl- und Beton-

£ S T dehnungen sind gleich, (5 = ¢.). Daraus folgt:

Verbundspannung 7 = 0. Die Spannungen o

0_ o5 und o sind konstant. Es gilt: 0, = 0. (Es/E,).
Oc

Abbildung 3.1: Ungerissener Zugstab
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3 Risse im Beton

Bei Steigerung der Last wird an der Stelle mit der geringsten Betonzugfestigkeit ein erster
Riss entstehen (o > f). Es kommt zur Phase der Erstrissbildung. Unmittelbar vor dem
Reifien des Betons herrscht im Stahl 0! = f, - (Es/E,).

2) Erstrissbildung

Im Riss: keine Kraftiibertragung im Beton

jalll : r (6. = 0 ; e. = 0). Der Stahl nimmt kriti-
<= —> sche Risskraft N, auf. Unmittelbar nach Rei-
| |

| | fen gilt: oll ~ f,/ps im Riss. Es folgt: o,

A und ¢, sind maximal. An der Rissstelle gilt
c A & der Beton als gerissen (Zustand II). Mit zu-
— > nehmender Entfernung zum Riss nimmt die

2l Verbundwirkung Stahl-Beton bis zum Ende

o AL s der Eintragungslange [; zu. Von da an herrscht
Oc volle Verbundwirkung (5 = &.; Zustand I, un-

gerissen). Uber I, wirken Verbundspannungen
Abbildung 3.2: Erstrissbildung 7, welche aus den unterschiedlichen Dehnungen

zwischen Stahl und Beton entstehen.

Bei erneuter Steigerung der Last reifit der Beton an der nachst schwéacheren Querschnittsstelle
auf. Ein zweiter Riss entsteht. Der Stahl nimmt erneut die kritische Risslast N, im Beton
auf (o, = maz). Uber die Einleitungslinge I; wirkt der Beton auf Zug mit, bis wieder der
Zustand I eintritt und es gilt: ¢, = ¢.. Bei weiterer Laststeigerung entstehen erneut Risse,
bis zwischen den einzelnen Rissen nur noch der doppelte Abstand der Einleitungsliange
besteht (2 -[;). Die Betonspannung o, kann nun nicht mehr erneut bis zur Zugfestigkeit

ansteigen. Die Rissbildung ist abgeschlossen.
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3.2 Rissbildungsprozess

' ' 3) abgeschlossene Rissbildung

F |\ F
-<— —>
| | Der Stab befindet sich an keiner Stelle mehr

im Zustand I. Es liegen nur der Zustand II in

den Rissen und die Bereiche mit Mitwirkung

Ee des Betons zwischen den Rissen (tension stiffe-

I E

ning) vor. Durch die Mitwirkung des Betons

liegt die mittlere Stahldehnung unter den Wer-

g M_/\M o ten an der Rissstelle im Zustand II.

Abbildung 3.3: abgeschlossene Riss-
bildung

Bei abermaliger Laststeigerung verbreitern sich die Risse lediglich noch (sukzessive Riss-
bildung) und allein der Stahl dehnt sich. Dennoch kénnen vereinzelt Zwischenrisse entstehen
bis es schlieBlich beim Ubersteigen der Grenzdehnung des Stahls zum Flielen der Bewehrung
kommt [20, S.13].

Allgemein ist anzumerken, dass die Stahlspannungen insgesamt nach jeder erneuten Bildung
eines Risses etwas hoher ausfallen. Aufgrund der Streuung der Betonzugfestigkeit im Zugstab
ist nach jeder Rissentstehung eine etwas grofiere Last erforderlich, um den Beton zum aber-
maligen Reiflen zu bringen. Der Bewehrungsstahl nimmt somit jedes Mal mehr Spannung im
Riss auf. Dementsprechend wachsen auch die Stahldehnungen leicht an. Generell muss gesagt
werden, dass die Laststeigerungen nur minimal ausfallen und daher i.d.R. nicht berticksichtigt

werden.

Analog zur Rissbildung fiir den Zugstab lassen sich die einzelnen Spannungs- und Dehnungs-
diagramme fiir den Biegebalken aufstellen. Es herrschen die gleichen Spannungsverlaufe bei der
Rissentstehung. Einziger Unterschied stellt das Auftreten einer konstanten Verbundspannung

auch ohne Rissbildung aufgrund von Querkréften im Trager dar [19].
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3 Risse im Beton

3.3 Folgen der Rissbildung

Auf Grundlage von ZiLcH und ZEHETMAIER [7] werden im Folgenden verschiedene Auswir-
kungen von Rissen erldutert. Die wohl gravierendste Folge der in Abschnitt 3.2 beschriebenen
Rissbildung stellt den Verlust der Tragfidhigkeit eines Bauteils dar. Dieser beruht zumeist
auf Fehlern in der Planung, wenn beispielsweise Lasten nur ungeniigend beriicksichtigt oder
deren Grofen falsch eingeschéitzt wurden. Bei einer solchen Uberbelastung kommt es nicht
nur zum Reiflen des Betons, sondern kann bei weiterer Laststeigerung auch zum Flieflen
der Stahlbewehrung fithren und somit zum Ausfall von ganzen Tragstrukturen. Anzumerken
ist, dass solch eine Folge i.d.R. nicht durch indirekte Einwirkungen verursacht werden kann,
denn Zwangsbeanspruchungen allein fiihren bei iiblichen Hochbaukonstruktionen nicht zur
abgeschlossenen Rissbildung [7, S.509].

Eine wesentlich wahrscheinlichere Folge von Rissen kann die Reduzierung der langfristigen
Tragfahigkeit, der Dauerhaftigkeit, sein. Weit geoffnete Risse vereinfachen das Eindringen
von Gasen und Fliissigkeiten inklusive ihrer fiir den Beton schédlichen Stoffe. Sie kénnen
so zum Nachlassen des Gefligezusammenhalts im Beton und des Verbundes zwischen Beton
und Bewehrung fithren. Zusétzlich kann der Kontakt mit Wasser die Bewehrungskorrosion

begtinstigen, z.B. infolge einer vorangegangenen Carbonatisierung des Betons.

Nicht nur die Tragfahigkeit kann durch Rissentstehung beeinflusst werden, sondern auch die
Gebrauchstauglichkeit. Durch breite Risse verschlechtert sich das auflere Erscheinungsbild
eines Bauteils sowie damit einhergehend das Wohlbefinden des Nutzers. Zudem kann eine
sachgeméafle Nutzung eingeschrankt werden, z.B. durch erhohte Durchbiegungen der Decken,
welche mitunter durch Steifigkeitsinderungen durch Rissbildung im Bauteil verstirkt werden

konnen. Gerade im Innenbereich stellt dies die haufigste Folge der Rissbildung dar.

Generell sei anzumerken, dass Rissbildung immer mit Steifigkeitsumlagerungen im betreffen-
den Bauteil verbunden sind und damit Verénderungen der Spannungszustinde im gesamten

Tragwerk einhergehen.
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4 Begrenzung der Rissbreiten

4.1 Allgemeines

Obwohl Rissbildung, wie in Abschnitt 3.3 ausfithrlich dargestellt wird, zu einigen nega-
tiven Folgen fithren kann, konnen Risse in Stahlbetontragwerken nicht géanzlich vermie-
den werden. Durch die im Vergleich zur Druckfestigkeit des Betons geringe Zugfestig-
keit (ferm ~ 0,07...0,08f.,,) reift der Beton schon unter minimaler Last auf. Ein generelles
Ausschliefen von Rissen ist wirtschaftlich nicht moglich und auch nicht erwiinscht. Letzteres
liegt darin begriindet, dass durch Reiflen des Betons auf Zug die eingelegte Bewehrung
aktiviert wird und somit voll an der Lastabtragung beteiligt ist. Aufgrund dessen ist es notig,
die Rissbreiten auf ein vertrégliches Mafl zu begrenzen, um mogliche negative Folgen der

Rissbildung zu verhindern. [17]

Das Mafl zur Begrenzung der Rissbreiten liefert Tabelle 7.1DE des NA des EC2-1-1 [12]
mithilfe des Grenzwertes w,,, fir die rechnerische Rissbreite wy, (vgl. Abb. 4.1). Sie gibt die
mittlere Breite im umliegenden Bereich der Bewehrung an, nicht etwa die sichtbare, welche
u.U. groBere Werte annehmen kann. Fiir Stahlbetonbauwerke ohne Vorspannung ist unter
quasi-stiandiger Einwirkungskombination fiir die Expositionsklassen X0 und XC1 ein Wert
von wg = 0,4mm mafligebend. Dieser Wert wird aus rein optischen Griinden vorgegeben,
denn bei diesen Expostionsklassen hat die Rissbreite keinen Einfluss auf die Dauerhaftigkeit.
Nach EC2-1-1, Abschn. 4.1 [6] herrscht bei der Klasse X0 kein Korrosions- oder Angriffsrisiko,
dieses gilt vor allem fiir Betonbauteile in Gebduden mit geringer Luftfeuchtigkeit sowie fiir
z.B. Fundamente ohne Bewehrung und ohne Frostgefahr. Innenbauteile werden zumeist der
Klasse XC1 zugeordnet, welche nur ein geringes Carbonatisierungsrisiko aufweisen, da sie sich
standig im Trockenen befinden. Fiir Dachdecken sowie Griindungsbauteile sollte der Wert

nach hoherer Expositionsklasse zu w; = 0,3 mm gewahlt werden.
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4 Begrenzung der Rissbreiten

Bauteiloberfliche sichtbare Rissbreite

Abbildung 4.1: Definiton der rechnerischen Rissbreite wy, aus [7, S.413]

4.2 Mindestbewehrung zur Begrenzung der Rissbreiten

4.2.1 Allgemeines

Ankniipfend an Abschnitt 3.2, welcher die Grundlagen der Rissbildungsprozesse vermit-
telt, wird im Weiteren naher auf die Begrenzung der Rissbreiten durch eine entsprechende
Mindestbewehrung eingegangen. Sobald Bewehrung in Betonbauteile eingelegt wird, nimmt
bei Entstehung eines Risses im Beton der Stahl die Spannungen an der Rissstelle auf. Die

Stahlspannung entspricht dabei kurz nach Reifien des Betons o/ & f.;/ps [20, S.12].

Bei einem Betonbalken (f, = 3,0 N/mm?) mit einer Querschnittsfliche von A. = 200 cm?
und einem Bewehrungsstab (¢ = 10 mm; A, = 0,785 cm?) ergibt sich der Bewehrungsgrad p,
zu 0,39 %. Fiur die Stahlspannung kurz nach Betonreiflen im Stab bedeutet dies:

3,0N/mm?
11 ’ 2

~ ———— =T769N

7 70,0039 fmm

Somit fallt die Stahlspannung in ihren Fliebereich und der Riss weitet sich enorm. Um dies
zu verhindern, ist es notig fir jedes Bauteil eine Mindestbewehrungsmenge zu ermitteln. Bei
ausreichend hohen Bewehrungsgraden ps kann die Bewehrung die Risskraft aufnehmen. Die
Rissbreite wy kann mithilfe der Rissbreitenformel fiir die Erstrissbildung nach Gl. (4.1) fiir

I

die aufzunehmende Stahlspannung im Riss 0! bestimmt werden.

T
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4.2 Mindestbewehrung zur Begrenzung der Rissbreiten

Zum besseren Verstindnis der Rissbreitenermittlung soll im Folgenden ein kurzer Uberblick
dienen. Die Theorie der Rissbreitenberechnung beruht auf der grundlegenden Formel der
Definition der Dehnung ¢, welche die Lingendnderung Al bezogen auf die Gesamtlédnge [
bedeutet. Im Fall der Rissdehnung ¢, im Einzelrisszustand entspricht die Langenédnderung Al
der Rissbreite wy, und die Gesamtlange [ der doppelten Eintragungslange [, (s,). Die Dehnung
am Riss €, berechnet sich iiber die Differenz der mittleren Stahldehnung e, zur mittleren
Betondehnung e, bezogen auf die Eintragungslinge [;, sodass sich vereinfacht aufschreiben
lasst:

W = Sp - &r = 2l - (Esm — Ecm)- (4.1)

4.2.2 Umsetzung im Eurocode 2 - Pauschaler Ansatz
4.2.2.1 Grundsdtzliches Vorgehen

Der EC2-1-1 [6] sieht in Abschnitt 7.3.2 die Begrenzung der Rissbreiten infolge von Zwang
mittels einer Mindestbewehrung vor. Diese wird fiir die kritische Last, unter der es zur Erst-
rissbildung kommt, ausgelegt. Im Falle von Zwangsbeanspruchungen haben Untersuchungen
gezeigt, dass das abgeschlossene Rissbild erst bei Zwangsdehnungen &;,4 > 0, 8%0 erreicht wird
[7, S.509]. Dies entspricht einer dquivalenten Temperaturdnderung von AT = €;,4/ a7 = 80 K.
Damit kann angenommen werden, dass bei den im Hochbau tiblich auftretenden Zwangsbe-
anspruchungen eine Bemessung der Mindestbewehrung fiir die Erstrisslast und damit der
Zugfestigkeit fo ;s des Betons zum Risszeitpunkt ausreichend ist.

Da die Zugfestigkeit tiber die Zeit der Aushédrtung des Betons nicht konstant ist, muss
fir den Nachweis der Mindestbewehrung zur Begrenzung der Rissbreite der Zeitpunkt der
Erstrissbildung bekannt sein. Fir die effektive Zugfestigkeit fu s kann dann die mittlere
Zugfestigkeit zum Risszeitpunkt fe,,(t) angenommen werden. Anmerkend sei gesagt, dass es
sehr problematisch ist den Zeitpunkt der Rissbildung vorherzusagen, da dafiir die genaue
Festigkeitsentwicklung des Betons im Bauteil sowie die Entwicklung der Zwangsbeanspru-
chungen tiber die Zeit vorliegen miissten (vgl. Abb. 4.2) [5]. Falls dieser Zeitpunkt somit nicht
mit Sicherheit innerhalb der ersten 28 Tage festgelegt werden kann, schreibt die Norm einen
Mindestwert fiir die effektive Betonzugfestigkeit von fu ;s = 3,0 N/mm? fiir Normalbeton
vor. Fiir Zwangsbeanspruchungen im spéten Betonalter (> 28 Tage) wird mindestens der

zuletzt genannte Wert der Betonzugfestigkeit mafigebend.
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4 Begrenzung der Rissbreiten

Zusatzlich ist zu beachten, dass die mittlere Betonzugfestigkeit f.,, einen Mindestwert nach
28 Tagen angibt. Das heifit die Nachfestigung des Betons nach Uberschreiten der 28 Tage
bleibt somit unberiicksichtigt, sodass Rissbildung nach 28 Tagen auch fiir Festigkeitswerte
grofler f., auftreten kann. Vor dem Hintergrund, dass die Verfiigharkeit solcher Betone mit
28-Tage-Endfestigkeiten heutzutage immer geringer wird, erlaubt der EC2-2 zu Betonbriicken
im NA, Abschn. 7.3.2 [21] den Zeitpunkt zum Nachweis der Festigkeitsklassen ab Betonfestig-
keitsklassen > ('30/37 auf einen spateren Zeitpunkt (z.B. 56 Tage) zu vereinbaren. [22]

B

spate
Rissbildung

| Beton-Zugfestigkeit

frihe
Rissbildung

Spannungen o
Festigkeit B

~10 bis 48 h Erhartungszeit t

Abbildung 4.2: Entwicklung der Betonzugfestigkeit sowie Entstehen von Zwangs- und Last-
spannungen in Betonbauteilen, aus [17]

Falls keine genauere Berechnung vorliegt, darf die Mindestbewehrung zur Begrenzung der

Rissbreiten nach EC2-1-1 [6] mittels folgender Formel bestimmt werden.

As,min 0 = kc k- fct,eff : Act (42)

Dabei wird prinzipiell angenommen, dass die Risskraft des Betons, welche der zugbeanspruch-
ten Betonfliche A.; multipliziert mit der effektiven Betonzugfestigkeit fu .¢; entspricht, von
der Stahlbewehrung aufgenommen wird. Diese Kraft kann bei gewahlter Stahlspannung o
auf die entsprechende Mindestquerschnittsflache Aj ,,;, der Bewehrung in der Zugzone um-
gelegt werden. Die Stahlspannung o, kann gleich der Grofle der maximal zuldssigen Streck-
grenze f,, angenommen werden oder auf einen geringeren Wert reduziert werden, um die
erforderlichen Rissweiten einzuhalten (vgl. Bsp. in Abschnitt 4.2.1). Generell fithrt eine

Begrenzung der Stahlspannung o, zu einer verringerten mittleren Stahldehnung &,,,, was nach

28



4.2 Mindestbewehrung zur Begrenzung der Rissbreiten

Gl. (4.1) zu einem kleineren Wert der rechnerischen Rissbreite wy, fithrt. Die Reduzierung
von oy erfolgt fiir den Zwangsfall entsprechend dem Grenzdurchmesser der Bewehrungssté-
be (vgl. 7.3.3 (2), EC2-1-1) [6].

Die fiir die Bemessung relevante Betonrisskraft kann zusétzlich tiber die Faktoren k& und k.
abgemindert werden. Der Parameter k& berticksichtigt aus Zwang auftretende Eigenspannungs-
anteile, welche sich giinstig auf die Bemessung auswirken kénnen. Dabei wird zwischen innerem
und duflerem Zwang unterschieden. Steht das Bauteil unter aufleren Zwangsbeanspruchungen,
wie z.B. Stiitzensenkung, ergibt sich £ zu 1, 0. Bei auftretendem innerem Zwang, welcher durch
die in der Arbeit thematisierte Behinderung von Schwind- und Temperaturverformungen

entstehen kann, ist £ abhéngig von der Querschnittshohe des Bauteils. Es gilt:

= 0, 8 fiir Querschnitte mit A < 300 mm
k = 0,5 fir Querschnitte mit A > 800 mm.

Zwischenwerte diirfen hierbei interpoliert werden.

Der Faktor k. berticksichtigt die Art der Einwirkung und die damit vorhandene Spannungsver-
teilung im Querschnitt. Bei reinem Zug herrscht eine konstante Spannungsverteilung, daraus
folgt k. = 1,0. Die reine Biegung verursacht eine lineare Spannungsverteilung vor der Rissbil-
dung und fiithrt nach der Rissbildung zu einer Anderung des inneren Hebelarms (k. = 0, 4).
Bei kombinierter Biegung mit Normalkraft liegt der Beiwert k. zwischen den beiden Grenz-
werten 0,4 und 1,0 und ldsst sich mithilfe der Gleichungen (7.2) bzw. (7.3) des EC2-1-1, Ab-
schnitt 7.3.2 [6] bestimmen.

4.2.2.2 Beispiel: Platte unter Zwangsbeanspruchung

Im Folgenden wird das Vorgehen zur Ermittlung einer Mindestbewehrung zur Begrenzung der
Rissbreiten unter Zwangsbeanspruchung nach dem pauschalen Ansatz der Norm beispielhaft
dargelegt. Die Begrenzung der Rissweiten erfolgt mittels des Vorgehens ohne direkte Berech-
nung dieser. Eine 30 cm dicke Deckenplatte aus Beton mit der Festigkeitsklasse C30/37 im
Innenbereich (XC1) steht unter Zwangsbeanspruchung aus Behinderung der Schwindverfor-

mung. Die Mindestbewehrung wird fir den spéaten Zwang (Erstriss nach 28 Tagen) ausgelegt.
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4 Begrenzung der Rissbreiten

Fiir einen Beton C30/37 gilt der Mindestwert fir die effektive Betonzugfestigkeit focrr =
3,0N/mm? > 2.9N/mm? = f.,,. Die Expositionsklasse XC1 fiir Bauteile im Innenbereich gibt
fiir Stahlbeton die maximal zuléssige Rissbreite w,,,q, von 0,4 mm nach Tabelle 7.1DE aus EC2-
1-1/NA [12] vor. Das Bauteil steht unter zentrischer Zwangsschwindeinwirkung und erfahrt
folglich eine reine Zugbelastung (k. = 1,0). Fir den hier vorliegenden Fall des inneren
Zwangs infolge von Schwindbehinderung ergibt sich unter Beriicksichtigung der Eigenspan-
nungen k zu 0,8 in Abhéngigkeit der Plattenhéhe A = 30 cm.

Wie das kurze Beispiel zur Begriindung der Mindestbewehrung als Rissbreitenbegrenzung in
Abschnitt 4.2.1 gezeigt hat, verteilt sich bei hoherem Bewehrungsgrad ps die Spannung im
Riss auf eine groflere Bewehrungsflache. Als Folge dessen reduziert sich die Stahlspannung o
des einzelnen Stabes und damit gleichzeitig die entsprechende Stahldehnung e,. Fiir die
Einhaltung der Rissbreite kann nun die Stahlspannung o, in Abhéngigkeit des Durchmessers
der Bewehrungsstabe ¢ begrenzt werden. Folglich fithrt eine Begrenzung von o, zu einer Er-

hoéhung des Bewehrungsgrades ps und damit gleichzeitig der Mindestbewehrungsmenge A ..

Fiir einen vorgegebenen Stabdurchmesser ¢ kann nach Gl. (4.3), welche auf der Rissbreiten-
formel (4.1) beruht, die zugehérige Stahlspannung o, berechnet werden. Der Elastizitatsmodul

von Betonstahl F ist mit 200000 N/mm? einzusetzen.

B e »

Um eine gegebenenfalls auftretende Sekundérrissbildung in den Stahlbetontragern zu beriick-
sichtigen [7, S.426], kann der Durchmesser ¢ mit dem Faktor

8(h — d)

—= <1 4.4
kc'k'hcr_ 70 ( )

aus Gl. (7.7DE) fur zentrischen Zug (EC2-1-1/NA) [12] modifiziert werden. Vor allem bei ho-
hen Tragern fithrt die Modifizierung von ¢ durch die Berticksichtigung des Wirkungsbereichs

der Bewehrung zu einer Reduzierung der Bewehrungsmenge [23].

Mit einem gewéhlten Stabdurchmesser ¢ = 10 mm und einer statischen Nutzhohe d = 27 cm
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4.2 Mindestbewehrung zur Begrenzung der Rissbreiten

sowie einer Zugzonenhohe h.. = 30cm ergibt sich fiir die Deckenplatte der modifizierte

Grenzdurchmesser ¢, mit dem Faktor nach (4.4) zu:

8- (30 cm — 27 cm)
1,0-0,8-30cm

=10mm- 1,0

Bei einer Reduzierung von ¢ um den Faktor (4.4) werde die Stahlspannung o, mit dem
modifizierten Stabdurchmesser ¢, berechnet und die Mindestbewehrung Aj ,,;,, nach Gl. (4.2)

bestimmt werden.

In diesem Fall ergibt sich fiir den maflgebenden Betonstahldurchmesser ¢ = 10mm die
Stahlspannung nach Gl. (4.3) fiir wy, = 0,4mm und feerp = 3,0 N/mm? zu o = 379 N/mm?.
Anschlieend lasst sich die Mindestquerschnittsflache der Bewehrung As .., pro Meter
nach Gl. (4.2) mit der zugbeanspruchten Betonfliche A, = 3000 cm? bestimmen.

4 1,0-0,8-3,0N/mm? - 3000 cm?
s 379 N/mm?
= 19,05cm?/m

(4.6)

Bei beidseitiger Bewehrungsfiihrung kénnen je Seite ¢10|8 cm mit einer vorhandenen Stab-
querschnittsflache A o0, = 19,64 cm?/m gewihlt werden. Da ein Stababstand von 8 cm eine
umstindliche Bauausfithrung zur Folge hétte, wird der Stabdurchmesser auf den nichst grofie-
ren ¢ = 12mm angepasst. Die Berechnung erfolgt analog zu den Gln. (4.5) und (4.6). Fiir eine
angepasste Stahlspannung von o, = 346 N/mm? ergibt sich eine Mindeststahlquerschnitts-
flache von A in = 20,81 cm?/m. Fiir diese lassen sich je Seite ¢12|10 cm Bewehrungsstibe

mit Ag yorn = 22,62 cm?/m wihlen.
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4 Begrenzung der Rissbreiten

4.2.2.3 Grenzen des pauschalen Ansatzes

Mit dem pauschalen Ansatz aus der Norm wird zwar eine simple Methode geliefert, um

mit wenig Zeitaufwand eine Mindestbewehrung zu ermitteln, dennoch bleiben dadurch

viele Einflussfaktoren unberiicksichtigt. In folgender Auflistung sollen nun die Grenzen des

pauschalen Ansatzes aufgezeigt werden. Es findet keine Berticksichtigung statt von:

> Real auftretenden Zwangsbeanspruchungen aus Behinderung der Verformungen, welche

z.B. aus Temperaturdnderung oder Schwinden entstehen konnen, sowie deren Grofien.

Steifigkeiten von vorhandenen Bauteilen, im Besonderen der auszusteifenden, denn die
Steifigkeit des Tragwerks steht in direkter Verbindung zur Hohe der Zwangsspannungen.
Es ist vorstellbar, dass bei einem weicheren System mehr Verformungen auftreten,

anstelle sich Spannungen aufbauen, als bei einem steiferen.

Vorhandenen Abmessungen der verschiedenen Bauteile, abgesehen von der Querschnitts-
hohe. Dabei konnen z.B. Plattenldngen oder Grundrissformen Zwangsspannungen

beeinflussen.

Vorhandenen Bauabldufen und den damit verbundenen Spannungsumlagerungen im
Tragwerk. Dies steht in Kombination mit dem zeitlich versetzten Schwinden durch

verschiedene Betonierabschnitte oder auch Temperaturdnderungen wahrend der Bauzeit.

Nichtlinearem Materialverhalten, inklusive des Mitwirkens von Beton zwischen den

Rissen, welches unter Rissbildung einen Einfluss auf die Zwangsschnittgrofien hat.

4.2.3 Berechnung unter Beachtung realer Zwangsspannungen

4.2.3.1 Grundlegendes Vorgehen

Der EC2-1-1 [6] lasst in Abschnitt 7.3.2 (2) dem Ingenieur die Option offen, die Mindestbe-

wehrungsmenge bei der Rissbreitenbegrenzung durch eine genauere Berechnung zu reduzieren,

um so einige der zuvor genannten Einfliisse zu berticksichtigen. Dies konnte durch eine direkte

Berechnung der im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit (GZG) auftretenden Spannungen,

inklusive Zwangsspannungen, im Tragwerk umgesetzt werden.
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4.2 Mindestbewehrung zur Begrenzung der Rissbreiten

Der grofie Rechenaufwand einer solchen Betrachtung macht es unumgénglich ein dreidimensio-
nales Computermodell zu erstellen und mittels Programm auf Grundlage der Finite-Elemente-
Methode (FEM) naherungsweise zu berechnen. Dabei werden die &uleren Lasten direkt auf
das Tragwerksmodell angetragen, die inneren Lasten werden als Dehnungen der einzelnen
Flachen erfasst. Eine Berechnung erfolgt anschliefend im GZG und berticksichtigt das nichtli-
neare Stahlbetonverhalten bei der Schnittgroflenermittlung, sodass bei statisch unbestimmten

Systemen die Steifigkeitsumlagerungen unter Rissbildung miteinbezogen werden.

4.2.3.2 Beriicksichtigung des nichtlinearen Materialverhaltens
Allgemeines

Generell weist Stahlbeton zwei physikalische Nichtlinearitdten auf. Zum einen besitzt dieser
im Druckbereich eine nichtlineare Spannungs-Dehnungs-Beziehung. Bei einaxialer Beanspru-
chung ist dies leicht zu erkennen an der Parabel-Rechteck-Form der Kurve. Zum anderen
herrscht ein grofies Ungleichgewicht zwischen der Betondruck- sowie -zugfestigkeit. Durch den
geringen Widerstand im Zugbereich reifit der Beton bereits unter niedriger Zugheanspruchung
auf. Infolge dessen dndert sich der gesamte Lastabtrag im Stahlbetonbauteil, wie bereits in

Kapitel 3 im Abschnitt 3.2: ,Rissbildungsprozess® niher erlautert wurde. [20]

Im Folgenden soll zunédchst gezeigt werden, dass eine lineare Berechnung bei der Ermittlung
von Zwangsschnittgroffen nicht ausreichend ist. Die direkte Abhéngigkeit der Schnittgrofien
von der Bauteilsteifigkeit macht eine Berticksichtigung der Veranderungen des Materialver-
haltens von Stahlbeton unter Rissbildung erforderlich. Im Anschluss erfolgen Erlauterungen,
welche Aspekte des nichtlinearen Materialverhaltens abgebildet werden miissen, um bei
einer Berechnung das nichtlineare Schnittgréfien-Verformungs-Verhalten von Stahlbeton zu

berticksichtigen.

Unterschied zwischen Last und Zwang

Warum eine steifigkeitsorientierte Betrachtung von Tragwerken unter Zwangsbeanspruchungen
sinnvoll ist, soll folgendes Beispiel (Abb. 4.3) eines Zweifeldtrégers unter Last oder Zwang
im Unterschied verdeutlichen. Im ersten Fall steht der Trager unter direkter Belastung als

Gleichstreckenlast, im zweiten Fall unter einer indirekten Belastung als Lagerverschiebung.
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4 Begrenzung der Rissbreiten

Mithilfe des KraftgroBenverfahrens werden die Stiitzmomente Mg; , und Mg, o in Tragermitte
berechnet. Wie sich zeigen lasst, ist Mg, as im Gegensatz zu Mg, , direkt abhangig von der
Biegesteifigkeit E'1.

5 AP EAP = s
Mgy g = -0 | P—— S ¥as Mgy ns = -
(511 511
I i d ) N
J M, i 4z & = A & = iy T2

T M .
é/;Ml El(x) dz

mit EI = konst. folgt:

3ET
12 : ; Mg pns = ———As
MSt,q _ _q8 ey St,As l2
== >
MS}_q \M

MSL As

Abbildung 4.3: Vergleich zwischen Last und Zwang am Beispiel eines Zweifeldtragers,
aus [7, S.508]

Dies bedeutet die Grofle von Zwangsspannungen steht im Verhéltnis mit der jeweiligen
Bauteilsteifigkeit. Diese wiederum verandert sich infolge von Rissbildung im Beton und ist
nicht mehr konstant tiber den Querschnitt. Um dennoch eine méglichst genaue Berechnung der
Schnittgroflen zu erzielen, gilt es daher, das nichtlineare Materialverhalten des Stahlbetons
unter Rissbildung im Falle von Zwangsspannungen zu beriicksichtigen bzw. realitdtsnah
abzubilden.

Zweiaxiale Betonstoffgesetze

Aufgrund der zweiaxialen Spannungszustinde, welche sich i.d.R. in Stahlbetonplatten aus-
bilden, ist es erforderlich die Betonstoffgesetze derart zu modellieren, dass das nichtlineare
Materialverhalten ausreichend berticksichtigt wird.

Die aufnehmbaren Spannungszustinde des Betons sind in der Abbildung 4.4 in der Haupt-
spannungsebene dargestellt. Die Abgrenzung zu den verschiedenen Versagensbereichen erfolgt
mittels der Versagenskurve. Dabei liegt die umschlossene Fliache zum Grofiteil im Bereich der

zweiaxialen Druckbeanspruchungen. Im Druck-Druck Spannungszustand besitzt der Beton
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4.2 Mindestbewehrung zur Begrenzung der Rissbreiten

seine groBite Tragfahigkeit. Diese liegt etwa 25 % tiber derer aus alleiniger Druckbeanspru-
chung. Im Bereich der alleinigen Zugbeanspruchungen ist schnell die Diskrepanz zur Hohe

der aufnehmbaren Druckspannungen festzustellen.
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Abbildung 4.4: Versagensbereich des Betons unter zweiaxialer Beanspruchung in der Haupt-
spannungsebene, aus [20]

Fir die Modellierung der Betonstoffgesetze sind die unterschiedlichen Verhaltensbereiche mit
den Nummern 1 bis 8 versehen. In den Bereichen 1 und 2 befindet sich der Beton noch im
ungerissenen Zustand I und kann folglich mit linear elastischen Stoffgesetzen modelliert werden.
In den Bereichen 3 bis 6 versagt der Beton vornehmlich aufgrund der Zugbeanspruchung.
Nach Uberschreiten der Zugfestigkeit in diesen Bereichen kénnen weiterhin Spannungen vom
Beton aufgenommen werden. Dies geschieht mithilfe zweier Effekte, dem Tension Softening
und dem Tension Stiffening des Betons. Ersterer wird durch das langsame Abflachen der
Spannungs-Dehnungs-Kurve nach Uberschreiten der Zugfestigkeit dargestellt. Dieser Teil der
Spannungstibertragung ist von untergeordneter Bedeutung und wird daher nicht beriicksichtigt.
Viel ausschlaggebender fiir die Modellierung des wirklichkeitsnahen Lastabtrages ist das
Tension Stiffening, welches im nédchsten Abschnitt ndher erldutert wird. Die tibrigen zwei
Bereiche 7 und 8 bezeichnen das Druckversagen des Betons, ab dem auch keine weitere

Spannungsaufnahme mehr stattfindet. [20]
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4 Begrenzung der Rissbreiten

Tension Stiffening
Der zweite Aspekt, den es bei einer nichtlinearen Berechnung von Flédchentragwerken zu

berticksichtigen gilt, ist das Tension Stiffening, die zugversteifende Mitwirkung des Betons
zwischen den Rissen. Genau genommen, handelt es sich um den Bereich der Einleitungs-
lange [; links und rechts vom Riss. Wie bereits in Abschnitt 3.2: , Rissbildungsprozess“ naher

erldutert, baut sich die Stahlspannung o, iiber /; mit zunehmender Entfernung vom Riss

ab. Im Gegenzug baut sich die Betonspannung o, tiber [; auf, bis der vollstdndige Verbund

zwischen Beton und Stahl wiederhergestellt ist.
Insgesamt fithrt das Mitwirken des Betons zwischen den Rissen zu einer Reduzierung der

mittleren Stahlspannung im Rissbereich (2 -[;) und folglich zu einer geringeren Rissbreite
und benétigten Bewehrungsmenge (vgl. Gl. (4.3)). Aufgrund der moglichen Einsparungen

durch Beriticksichtigung dieser Mitwirkung ist es sinnvoll sich dem Thema im Detail zu widmen.

Daher soll fiir ein besseres Verstdndnis im Folgenden das Tension Stiffening anhand des
. 4.5) eines Stahlbetonzugstabes (vgl. Abschn. 3.2)

Spannungs-Dehnungs-Diagramms (Abb

erldutert werden.

ohne Stahlver-

Os 4
’,‘ Zustand I festigungsbereich
£ ] /
fy : pa 1/
I’ 7
”I //AGS
' ’ a: ungerissen
! 4 b: Erstrissbildung
' e Ags c: sukzessive Rissbildung
! P d: StahlflieBen
o' L 3
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7 (nackter Stahlstab)
’
’
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Abbildung 4.5: Spannungs-Dehnungs-Beziehung der Stahlbewehrung im Stahlbetonzugstab

unter Rissbildung im Beton, aus [20]
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Im ungerissenen Bereich a) findet ein linearer Spannungs-Dehnungs-Zuwachs des eingebet-
teten Stahlstabes bis zur ersten Rissbildung statt (Stahlspannung kurz nach Reiflen des
Betons oll). Danach erfolgt im Bereich b) ein weiteres Anwachsen der Stahlspannung auf
etwa die 1, 3-fache Stahlspannung ¢! bis zur abgeschlossenen Rissbildung. Ab diesem Zeit-
punkt (Bereich ¢)) vergrofern sich die Rissbreiten nur noch und der Stahl im Beton dehnt
sich mit der gleichen Steigung der wirksamen Spannungs-Dehnungs-Beziehung des reinen
Stahlstabes. Als Folge des Mitwirkens des Betons werden die mittleren Stahldehnungen um
den Anteil der Betondehnung verringert. Ab Erreichen der Streckgrenze des Bewehrungs-
stahls beginnt das StahlflieBen (Bereich d)), welches hier ohne den Stahlverfestigungsbereich

vereinfacht dargestellt ist.
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5 Parameterstudie zur

Rissbreitenbegrenzung

5.1 Allgemeines

Das folgende Kapitel soll den Einfluss verschiedener Parameter auf die Rissbreiten und damit
die erforderlichen Mindestbewehrungsmengen untersuchen. Die Betrachtung wird mithilfe
einer nichtlinearen Berechnung des Schnittgrofien-Verformungs-Verhaltens von Stahlbeton-
tragwerksmodellen unter Beriicksichtigung auftretender direkter vertikaler sowie indirekter

Lasten gefiihrt.

Fir die Untersuchung dessen ist es zuvor erforderlich, einzelne mogliche Einflussparameter
einer genaueren Berechnung aufzustellen, um in einem anschliefenden Schritt sich auf mafige-
bende sowie umsetzbare Faktoren fiir eine weitere Betrachtung festzulegen. Die Umsetzung der
Parameterstudie erfolgt innerhalb des Finite-Elemente-Programms RFEM, VERSION 5.17
von der Firma DLUBAL. Die einzelnen Parameter werden im speziellen an Deckenplatten
mittels einfacher Tragwerksmodelle innerhalb des RFEM auf ihre Relevanz tiberpriift. Die
rechnerische Rissbreite wy, welche sich unter Mindestbewehrungsmenge fiir den frithen Zwang
nach EC2-1-1 [6] einstellt, dient hierbei als vergleichende Grofie. Anschliefend wird ver-
sucht aus den Ergebnissen dieser Untersuchungen Schlussfolgerungen fiir Berechnungen an

Tragwerken von konkreten Bauvorhaben abzuleiten.
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5.2 Mogliche Einflussparameter

5.2.1 Steifigkeit des Tragwerkmodells

Da die Grofle von Zwangsspannungen mafigeblich von der Behinderung der Verformung
des betrachteten Bauteils abhéngig ist, erscheint es sinnvoll den Einfluss der Steifigkeit des
Tragwerkmodells zu untersuchen. So ist es vorstellbar, dass je steifer sich ein Gebaude verhalt,
desto starker werden auch die Verformungen behindert, sodass Zwangsspannungen anwachsen

und zu groferen Rissbreiten fithren konnen.

Die Steifigkeit eines Gebdudes wird zum einen durch die aussteifenden Bauteile, wie Aufzugs-
und Treppenhauskerne oder durchgehende Stahlbetonwénde beeinflusst. Zum anderen kénnen
auch Stahlbetonauflenwénde die Steifigkeit des Tragsystems verdndern. Es lasst sich anneh-
men, dass eine Konstruktion mit Stiitzen an den Auflenrdndern grofiere Verformungen zulésst
als eine solche mit Aulenwianden mit geringem Lochanteil. Zudem nimmt die Steifigkeit
der tragenden Elemente iiber die verschiedenen Etagen ab, sodass auch eine Abnahme der

Zwangsspannungen und damit der Rissbreiten zu erwarten ist.

Zum einen soll daher der Einfluss des Parameters der Steifigkeit des Tragwerkes tiber verschie-
dene Etagen eines Tragwerkmodells tiberpriift werden. Zum anderen soll die Wirkung drei
verschiedener Aulenwandkonstruktionen auf die Steifigkeit bzw. die Rissbreiten untersucht
werden. Es werden Auflenwénde mit 30 % und 49 % Lochanteil sowie eine in Stiitzen aufgeloste

Variante modelliert.

5.2.2 Plattenabmessungen

Plattenlange

Wie FASTABEND ET AL. [3] betont haben, gab es in der DIN 1045 von 1988 eine Forderung
nach Anordnung von Bewegungsfugen fiir Bauwerke mit erhéhter Brandgefahr mit maxi-
mal 30 m Abstand zueinander. Daraus lasst sich schliefen, dass die Bauteilléinge einen Einfluss
auf die Zwangsschnittgroflen besitzt. Zusatzlich wird haufig bei Gebduden mit besonders

langen Abmessungen eine Mindestbewehrung fiir den spiaten Zwang gewéhlt. Vor diesem
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Hintergrund ist zu vermuten, dass eine Erhohung der Plattenlénge zu grofleren Zwangsspan-

nungen fiihrt.

Eine Betrachtung dieses Einflusses auf die Grofle der Zwangsspannungen bzw. der Riss-
breiten soll die aufgestellte Vermutung tiberpriifen. Die Untersuchung soll mithilfe dreier

Vergleichslangen an einfachen Tragwerksmodellen erfolgen.

Plattendicke

Zunichst ist festzustellen, dass eine Verdnderung der Plattendicke von Decken auch mit einer
Anderung des Schwindmafles e, sowie bei Behinderung der Schwindverformungen schluss-
folgernd auch der rechnerischen Rissbreite wy, einhergeht. Wie bereits in Abschnitt 2.3.1.2
erlautert, berticksichtigt der Koeffizient kj, in der Berechnung des Schwindmafles den Einfluss
der Querschnittshéhe auf das Trocknungsschwinden. Je hoher diese ist, desto weniger Trock-
nungsschwinden tritt auf oder, mit anderen Worten, es dauert langer bis der Beton seine
Feuchtigkeit nach aulen abgibt. Daher lasst sich vermuten, dass die Rissbreiten einer Decke
bei Erhohung der Plattendicke kleiner werden.

Gegen diese These spricht, dass mit einer grofleren Plattendicke auch das Eigengewicht
zunimmt und sich damit die auftretenden Biegespannungen im Querschnitt erhéhen. Diese
iiberlagern sich mit den Zwangsspannungen, z.B. aus Behinderung der Schwindverformungen,
weshalb die Auswirkungen einer Verdinderung der Plattendicke auf die Rissbreiten nur schwer

abschétzbar sind.

Eine Untersuchung dieses Einflussparameters stellt sich als problematisch heraus, da re-
lativ viele Parameter mit verandert werden miissten, um eine Vergleichbarkeit zwischen
einzelnen Tragsystemen zu erreichen. Die Grundlage einer solchen Betrachtung kénnte ein
gleichbleibendes Verhaltnis des einwirkenden Moments Mg zum kritischen Rissmoment M.,
darstellen. Dies hétte jedoch zur Folge, dass sich z.B. die Stiitzweiten der einzelnen Felder
im Tragwerk dndern. Gleichzeitig wiirde sich auch die Mindestbewehrungsmenge andern,
welche als eine Grundlage der Vergleichbarkeit der verschiedenen Parameter dient. Eine
solche Untersuchung ist im Rahmen dieser Bearbeitung nicht zu bewerkstelligen. Daher kann
nur die These aufgestellt werden, dass mit Anderung der Plattendicke bei gleichbleibendem

Verhéltnis Mg /M., lediglich eine Anderung des Schwindmafes e., einhergeht.
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5.2.3 Bauablauf

Nach dem pauschalen Ansatz des EC2-1-1 [6] zur Rissbreitenbegrenzung durch eine Mindest-
bewehrung bleibt der Einfluss von Bauablaufen auf die Grole von Zwangsspannungen unbe-
riicksichtigt. Dabei entsteht wahrend der Bauphase durch verschiedene Betonierabschnitte
ein zeitlich versetztes Schwindverhalten im Gebédude. So beginnt beispielsweise die Decke des
Erdgeschosses frither zu schwinden als die des zweiten Obergeschosses eines Gebaudes, da sie
zeitiger betoniert wird. Aufgrund des nichtlinearen Verlaufes des SchwindmafBes tiber die Zeit
erfahren die Decken unterschiedliche Schwinddehnungen innerhalb der einzelnen Bauabschnitte
sowie auch untereinander. Als Folge entstehen unterschiedliche Verformungsbehinderungen
im Tragwerk. Eine Beriicksichtigung des Bauablaufes konnte somit die Zwangsspannungen

verandern, welches sich wiederum auf die Rissbreiten auswirkt.

5.2.4 GroBe der indirekten Einwirkungen

Die Hohe des Schwindmafles oder der Temperaturanderung stellt einen mafigebenden Faktor
fiir den Aufbau von Zwangsspannungen dar. Die Kernaussage einer genaueren Betrachtung
ist im Vorfeld bereits bekannt. Groflere Verformungen, wie ein hoheres Schwindmafl oder
eine grofere Temperaturanderung fithren zu mehr Zwangsspannungen bei Behinderung ihrer
Verformung. Dennoch ist das Ausmaf einer Anderung dieser Parameter ohne eine Untersu-
chung der auftretenden Zwangsspannungen bzw. Rissweiten nicht abzuschatzen. Die Folgen
einer Anderung sollen vor allem vor dem Hintergrund gepriift werden, dass die Grofien
der Eingangsparameter eine gewisse Unschérfe aufweisen. Zum einen basieren die Formeln
zur Berechnung der Schwinddehnung auf empirischen Versuchen und zum anderen kénnen
menschliche Fehler z.B. bei der Betonmischung zu Anderungen des Schwindmafes fiihren.
Daher soll stellvertretend eine Untersuchung mit Zementen verschiedener Festigkeitsentwick-

lungen angestellt werden, welche unterschiedliche Schwindmafle hervorrufen.

Anmerkend sei erwdhnt, dass das Mafl dieser Verformungen generell so klein wie moglich
gehalten werden sollte und daher Mafinahmen zu Reduktion dessen selbstverstandlich sind. Zu
nennen sind hier zum Beispiel Verdnderungen der Betonrezeptur oder ausgiebige Nachbehand-
lung des erhartenden Betons, um ein Schwinden zu reduzieren sowie ausreichende Dammung

von Hochbaukonstruktionen, welche auch Temperaturdnderungen im Bauteil minimieren.
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5.2.5 Belastungsgeschichte

Nach TAFERNER ET AL. [1, S. 318] ,sind Zwangsbeanspruchungen von der Belastungsge-
schichte abhangig®“. Es macht einen Unterschied in welcher Reihenfolge Last und Zwang
auftreten. Bei gleichen Belastungen fiihrt dies zu verschiedenen Auswirkungen. Fiir eine
ndhere Betrachtung miissen im Vorfeld der genaue zeitliche Verlauf von Last und Zwang
vorliegen. Da dies schwierig abzuschétzen ist, wird eine Untersuchung fiir unterschiedliche
Kombinationen der Lastaufbringung erforderlich. Eine solche Betrachtung iibersteigt jedoch
den zeitlichen Rahmen der Bearbeitungszeit der Diplomarbeit und wird daher hier nur

erwahnt.

5.3 Umsetzung der nichtlinearen Berechnung in RFEM

Der nachfolgende Abschnitt beschéftigt sich mit der nichtlinearen Berechnung, welche, wie
bereits in Abschnitt 4.2.3.2 erlautert, die Betrachtung von ZwangsschnittgroBen erforderlich
macht. Die Umsetzung erfolgt innerhalb des RFEM Moduls: RF-BETON FLACHEN. Fiir die
Beschreibung der Arbeitsweise des Programms wird sich auf die Angaben aus dem Handbuch

zum Programm sowie zum Zusatzmodul bezogen [24, 25].

5.3.1 Diskretisierung

Der Grundsatz der Berechnung auf Basis der FEM bildet das FE-Netz, welches eine zweidi-
mensionale Fldache in mehrere, zumeist viereckige, Elemente aufteilt an dessen Eckpunkten
eine Berechnung der Spannungen und Dehnungen erfolgt. Fiir die nichtlineare Berechnung von
Stahlbeton ist diese Einteilung nicht ausreichend, denn das Materialverhalten des Stahlbetons
ist iber die Querschnittshohe verdnderlich. Daher erfolgt nach Abb. 5.1 eine Einteilung tiber

die Querschnittshohe h in einzelne Layer, auch Scheiben genannt.

1

n

Abbildung 5.1: Schematische Einteilung einer Bauteilfliche in Finite Elemente sowie der
zugehorigen Querschnittshohe A in 1 bis n Layer
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5 Parameterstudie zur Rissbreitenbegrenzung

Um die jeweiligen Materialeigenschaften von Stahl und Beton zu beriicksichtigen, wird in
Stahl- und Betonlayer (vgl. Abb. 5.2) unterschieden. Fir jede dieser einzelnen Scheiben
werden im Verlauf der Berechnung die auftretenden Spannungen und Dehnungen bestimmt.
Unter Annahme der Normalenhypothese werden die Schnittgrofien des Gesamtquerschnitts

durch die Summe der integrierten Spannungen der einzelnen Schichten gebildet (vgl. Abb. 5.2).

Ey, 01,61 10
E— I O N N e = /1 ordz
EI—
R — :
g. :/Ux1d2+/ax2dz+...
_- 1 2
S —

Abbildung 5.2: Links: Prinzipieller Aufbau des bereits verformten Layermodells, die Eintei-
lung erfolgt in graue Betonlayer sowie blaue Stahllayer;
Rechts: Beispielhafte Berechnung der Normalkraft n, tiber alle Layer

5.3.2 Losungsalgorithmus

Der Losungsalgorithmus basiert auf den Methoden der Baustatik und wird mittels Itera-
tionsverfahren umgesetzt. Die Grundlage der nichtlinearen Berechnung bildet dabei die
Gleichung K (v) - v = f. Im ersten Iterationsschritt wird unter den einwirkenden Kréften f
mithilfe der Steifigkeitsmatrix des Materials K (v) die Verformung v; am Knoten bestimmt.
Durch die Abhéngigkeit der Steifigkeitsmatrix K von der Verformung v wird beides in an-
schlieenden Schritten immer wieder angepasst (vgl. Abb 5.3).

1. Schritt vy — Ki(wn)
j Kl(vl) Vg = f
Ko(v2) «— Uy

Abbildung 5.3: Prinzipieller Ablauf des nichtlinearen Losungsalgorithmus
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Bei nur geringfiigiger Veranderung der Grofie der Verformung oder der Steifigkeitsmatrix

zwischen dem Iterationsschritt ¢ und dem néchsten Schritt ¢ + 1 bricht die Iteration ab.

Ki(%’) ~ Ki—i—l(vi—f—l)

Vi = Vi1

5.3.3 Modellierung der Rissbildung

Um einen hohen Diskretisierungsaufwand zu vermeiden, wird die Rissbildung vereinfachend
iiber ein Element verschmiert. Die Werkstoffgesetze werden um die steifigkeitsmindernden
Einfliisse der Risse innerhalb des Elementes angepasst. Zusétzlich wird angenommen, dass sich
ein entstandener Riss in Lage und Richtung immer orthogonal zur aktuellen Hauptspannung
des Elementes ausbildet (rotation crack model). Dies hat zur Folge, dass sich in jedem
Betonlayer, bei dem die Zugfestigkeit tiberschritten wird, der Rissverlauf im Vergleich zur

vorherigen Schicht &ndern kann.

5.3.4 Beriicksichtigung des Tension Stiffening

Um das Mitwirken des Betons zwischen den Rissen in der Berechnung zu beriicksichtigen,
greift das Programm auf einen Ansatz nach QUAST zuriick, welcher eine Modellierung der
Betonzugfestigkeit vorsieht. Hierbei wird eine modifizierte Arbeitslinie des Betons fiir den
Zugbereich (Parabel-Rechteck-Diagramm) erstellt. Der Ansatz sieht eine volle Mitwirkung des
Betons auf Zug bis zum Reiflen des Betons (&..) vor. Danach reduziert sich die versteifende
Mitwirkung entsprechend der Betondehnung .. Sobald die Bewehrung ins Flieflen gerat, wird

die Zugversteifung des Betons nicht mehr angesetzt.

Die Umsetzung erfolgt tiber eine Anpassung der Arbeitslinie im Bereich €5 > ¢.. durch den
Reduktionsfaktor VMB. Der Faktor wird fiir die Stahldehnung der am starksten gezogenen
Stahlfaser im Riss e, bestimmt (siehe Abb. 5.4). Es wird angenommen, dass die Mitwir-
kung des Betons ab Erreichen der Rissdehnung e, linear bis auf null, dem Einsetzen des

Stahlfliefens, abnimmt.
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fer VMB=1,0 (¢, < ¢r) Jer
fct,r— fct,r—

VMB=04 (g5 > €¢r)

- -

> T >

Eer Ec Eer Esr2 Es

Abbildung 5.4: Schematischer Ablauf der Bestimmung des Reduktionsfaktors VMB

5.4 Zu untersuchende Tragwerksmodelle

5.4.1 Allgemeines

Die in Abschnitt 5.2 aufgestellten Einflussparameter sollen anhand von zwei dreidimensio-
nalen, viergeschossigen Tragwerksmodellen analysiert werden. Der Schwerpunkt liegt dabei
ausschliellich auf der Untersuchung der Geschossdecken. Die aussteifenden Bauteile, samtli-
che Stahlbetonwéande sowie Bodenplatten erfordern eine gesonderte Betrachtung. Es wird
daher an dieser Stelle lediglich darauf verwiesen, dass besonders Zwangsbeanspruchungen bei
Griindungsbauteilen aufgrund der Verzahnungen mit dem Baugrund ein weiteres interessantes

Untersuchungsthema darstellen.

Beziiglich der Struktur unterscheiden sich die beiden Tragwerksmodelle lediglich in ihrer
Grundrissform. Weiterhin ist der Grundriss iiber alle vier Geschosse identisch aufgebaut.
Samtliche Bauteile werden in Stahlbeton mit Beton der Festigkeitsklasse C30/37 modelliert.
Zwei jeweils an den Bauteilrandern angeordnete Treppen- und Aufzugskerne tibernehmen
die aussteifende Funktion des Modells. Anmerkend sei hier erwahnt, dass die Anordnung
der aussteifenden Bauteile wesentlichen Einfluss auf die Hohe von Zwangsspannungen haben
kann (vgl. [26]). Eine grofle Ausmitte der Kerne (Randlage) bedeutet aufgrund der Verfo-
mungsbehinderungen gleichzeitig hohe Zwangsspannungen in den Decken.

Die 6 x 6,3m groflen Kerne werden mit Tiir6ffnungen modelliert, um die Steifigkeit des
Tragwerks moglichst realitatsnah abzubilden. Die Geschossplatten werden als punktgestiitzte
Flachdecken geplant, welche auf 40 x 40 cm Stiitzen auflagern. Die Querschnittshohe aller

Decken wird zu h = 30 cm bei Stiitzweiten von 6,3m bis 7,2m gewéhlt. Die Stiitzen werden
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5.4 Zu untersuchende Tragwerksmodelle

in den Modellen als Balkenstébe biegesteif an die horizontalen Bauteile angeschlossen. Die
Bodenplatte wird bei vier Etagen zu h = 50 cm festgelegt und tiber einen Bettungsmodul
von 25 MN /m? fiir einen sandigen Baugrund gelagert. In den horizontalen Richtungen wurden
Federn in Abhéngigkeit der Vertikallasten mithilfe eines Reibkoeffizienten von u = 0,8 zu
etwa 55 x 1073 MN/m3 bestimmt und fldchig iiber den Grundriss der Bodenplatte angetragen
(Annahme: zwei Lagen PE-Folie auf Sauberkeitsschicht mit Fligelglattung [27, S.174]). Alle

Wiénde, einschlieBlich die der Aussteifungskerne, besitzen eine Dicke von 25 cm.

Wie zu Beginn dieses Kapitels festgelegt, wird die Untersuchung der Einflussparameter
auf Basis der Mindestbewehrung fiir den frithen Zwang nach EC2-1-1 Abschnitt 7.3.2 [6]
durchgefithrt. Die Ermittlung dessen erfolgt analog des Beispiels 4.2.2.2 fiir die Bestim-
mung der Mindestbewehrung fiir den spaten Zwang. Der einzige Unterschied besteht in der
Wahl der anzusetzenden effektiven Betonzugfestigkeit f .ss. Diese wurde auf Empfehlung
von FINGERLOOS und HEGGER [28] aus dem BEUTH KOMMENTAR zUM EC2 fiir Riss-
bildung nach 3 Tagen zu 65 % der mittleren Betonzugfestigkeit f..,, gewahlt, anstelle der
friher iiblichen 0,5 f.,. Dieser konservativere Anhaltswert beruht auf der Problematik der
heutzutage schnelleren Festigkeitsentwicklung von Betonen, die durch die haufig eingesetzten
hoherfesten Zemente verursacht wird. Zusétzlich stimmt die im EC2-1-1 [6] angesetzte Zugfes-
tigkeitsentwicklung des Betons nicht mit der zugrunde gelegten Druckfestigkeitsentwicklung
iiberein, sondern lauft im frithen Betonalter schneller ab.

Auf Basis dieser Annahme wurde die Mindestbewehrungsmenge der Deckenplatten als Grund-
lage der Untersuchungen zu A ., = 15,06 cm?/m berechnet, sodass bei beidseitiger Be-
wehrungsfithrung je Seite ¢10/10 cm Stdbe mit einer vorhandenen Gesamtstabquerschnitts-

fliche A porn = 15,70 cm?/m gewéhlt wurden (vgl. Berechnung Anhang A.1).

5.4.2 Rechteckiger Grundriss

Das erste Tragwerksmodell verfiigt iiber einen rechteckigen Grundriss (vgl. Abb. 5.5). Die zwei
an den Plattenrdandern angeordneten Kerne geben in Langsrichtung eine innere Feldbreite
von 6,3m vor. Die Randfelder werden gleich dem Regelstiitzabstand zu 7,2m gewéhlt. In
Querrichtung geben die Kerne im Randbereich eine Stiitzweite von 6,0 m vor. Die restlichen
Querfelder besitzen bis auf das mittlere Feld eine Léange von 7,2 m. Wegen der Vergleichbarkeit
zum nachfolgenden System wurde das mittlere Feld anhand der Kernabmessungen auf 6,3 m

festgelegt.
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61.5
6.0 72 72 72 63 72 72 72 6.0

72163 7.2
20.7

Abbildung 5.5: Grundriss des rechteckigen Tragwerkmodells mit Stiitzenraster und Ausstei-
fungskernen an den Plattenrandern, Bemaflung in Metern

Die im Verhéltnis zur Plattenbreite grofie Lange mit den entgegengesetzt angeordneten Kernen
lasst schon jetzt einen einaxialen Spannungszustand mit Hauptzugspannungen zwischen
den beiden Kernen erwarten. Eine mogliche Rissbildung miisste folglich orthogonal zu den

Hauptzugspannungen auftreten.

5.4.3 L-formiger Grundriss

Um eine Vergleichbarkeit zwischen den beiden Systemen herzustellen, wird das zweite Tragwerk
aus der 90°-Rotation der halben rechteckigen Grundrissfliche um den Schwerpunkt der
Ursprungsflache konstruiert, sodass ein L-formiger Querschnitt entsteht (vgl. Abb. 5.6). Der

auf diese Weise entworfene Grundriss besitzt die gleiche Grundfliche wie das erste System.

20.7
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Abbildung 5.6: Grundriss des L-féormigen Tragwerkmodells mit Stiitzenraster und Ausstei-
fungskernen an den Plattenrdndern, Bemaflung in Metern
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5.5 Modellierung der Lasten

Bei diesem Tragwerk liegt der Schwerpunkt der Untersuchung auf der einspringenden Ecke,
welche eine Biindelung der Zwangsspannungen vermuten lasst und folglich eine Auswirkung

auf die Rissbreiten haben miisste.

5.5 Modellierung der Lasten

Die Tragwerksmodelle werden nach DIN EN 1990, Abschnitt 6.5.4 ¢) [29] unter quasi-
standiger Einwirkungskombination fiir den GZG berechnet. Zu den stiandigen Lasten G}
zihlen das Eigengewicht der Konstruktion sowie eine Ausbaulast der Decken von 1,5kN/m?.
Die veranderliche Last @ wird nach den Nutzlasten der Kategorie B2 als Flachenlast fir
alle Decken zu 3,0 kN/m? gewihlt. Der benétigte Kombinationsbeiwert ¢, in Abhéngigkeit
der Nutzlastkategorie bestimmt sich zu 0,3 (siehe Gl. (5.1)).

Ed:Gk—l—O,B'Qk (51)

Fiir Verformungen aus Schwinden gibt es innerhalb des RFEM drei mogliche Optionen zur
Beriicksichtigung. Das Schwinden kann als dquivalente Temperaturbelastung, Langendnderung
oder intern innerhalb des RF-Fldchen Moduls erfasst werden. Die letzte Option bietet den
Vorteil, dass durch die Unterteilung in Stahl- und Betonlayer der nichtlinearen Berechnung
das Schwinden nur auf die Betonlayer angesetzt wird. Die Stahllayer wirken hierbei als eine
zusatzliche Behinderung der Verformung. Im Gegensatz dazu wird dies bei den ersten beiden
Moglichkeiten nicht berticksichtigt. Aus diesem Grund wurde sich fir die dritte Methode der
Modellierung entschieden. Die Schwindverformung wird dabei als virtuelle Last fir den GZG
angesetzt. Fiir eine Vergleichbarkeit der beiden Modelle wurden nach EC2-1-1 [6], wie bereits
in Abschnitt 2.3.1.2 beschrieben, die Schwindmafle der einzelnen Bauteile (C30/37, CEM N)
zum Ende der Nutzungsdauer von ¢ = 70 a mit Schwindbeginn nach ¢, = 28 d bestimmt. Fiir
die Bodenplatten wurde die Annahme getroffen, dass nach der Rohbauphase von einem Jahr
das Trocknungsschwinden zum Erliegen kommt, da eine Abdichtung an der Oberseite ein
Austrocknen durch Feuchteausgleich verhindert. Dieses Vorgehen liegt auf der sicheren Seite,
da ein geringeres Schwindmafl der Bodenplatten zu erhohter Verformungsbehinderung der
Deckenplatten fiihrt. Die angesetzten Schwindmafle sémtlicher Bauteile konnen der folgenden

Tabelle 5.1 entnommen werden.
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Tabelle 5.1: Grole der Schwindmafle abhangig vom jeweiligen Bauteil

wirksame relative Schwindmat
Bauteil Querschnitts- Luftfeuchte
dicke ho [mm] RH [%] ces [ ]
Decken 300 50 -0,410
Bodenplatten 1000 75 1 -0,097
Winde 250 57,5 2 -0,400

! konservativ geschitzter Wert zwischen 65 % im Sommer und 80 % im Winter
2 Mittelwert aus 50 % fiir den Innen- und 65 % fiir den Auflenbereich im Sommer

Generell werden in dieser Arbeit nur Schwindverformungen fiir Bauteile, welche direkt auf der
Baustelle betoniert werden, untersucht. Das bedeutet, die gewédhlten Tragwerksmodelle bzw.
deren Berechnungen beinhalten keine Fertig- sowie Halbfertigteile, welche eine gesonderte

Betrachtung erfordern wiirden.

Fiir die Untersuchung der Zwangsspannungen bzw. der zugehorigen Rissbreiten infolge von
Temperaturdanderungen wird ein Zeitraum von einem Jahr Rohbauzeit betrachtet. Innerhalb
dessen konnen sich Zwangsspannungen aufgrund von Temperaturunterschieden zwischen
Sommer und Winter ergeben. Nach dieser Zeit ist das Gebaude durch eine ausreichende
Dammung vor etwaigen Temperaturschwankungen geschiitzt. Fiir die Decken sowie verti-
kalen Bauteile wird angenommen, dass im Sommer bei ca. 20 °C betoniert wird und eine
Abkiihlung im Winter auf —10°C stattfindet (AT = —30K). Da sich die Bodenplatte in
standigem Kontakt zum Erdreich befindet, ist von einer geringeren Temperaturdnderung AT
auszugehen und wurde ingenieurmafig zu AT = —15 K angenommen. Die sich ergebenden
Temperaturunterschiede wurden als dquivalente Langendnderungen innerhalb des RFEM auf

die einzelnen Bauteile in einem separaten Lastfall aufgetragen.

Die Schwindmafle samtlicher Bauteile wurden fiir den Zeitpunkt der Betrachtung von einem

Jahr angepasst und kénnen der Tabelle 5.2 entnommen werden.

Tabelle 5.2: Zu erwartende Schwindmafle ., nach einem Jahr fiir die einzelnen Bauteile

Bauteile Decken  Wande BPL
SchwindmaB e.s [%o] -0,273 -0,290 -0,097
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5.6 Auswertung der Einflussparameter unter

Betonschwinden

Im nachfolgenden Abschnitt wird die Auswertung der Parameterstudie an den zuvor aufge-
stellten Einflussfaktoren vorgenommen. Die Untersuchung erfolgt an den beiden einfachen
Tragwerksmodellen fiir den Betrachtungszeitpunkt nach 70 Jahren unter Schwindbeanspru-
chung. Der Belastungsfall Temperatur, welcher am Ende der Rohbauphase mafigebend werden
konnte, wird gesondert im Abschnitt 5.7 abgehandelt. Ebenso wird das Betonkriechen, welches

im Folgenden aufler Betracht gelassen wurde, separat in Abschnitt 5.8 untersucht.

5.6.1 Steifigkeit des Tragwerkes
5.6.1.1 Steifigkeit iiber die Gebaudehohe

Zunachst lasst sich die unter Abschnitt 5.2.1 angestellte Vermutung an beiden Tragwerks-
modellen bestatigen, dass die Rissweiten der Deckenplatten iiber die einzelnen KEtagen
abnehmen. Die nachfolgende Abbildung 5.7 soll dies beispielhaft fiir das Tragwerksmodell mit
rechteckigem Grundriss verdeutlichen. Dargestellt sind die Rissweiten auf der Plattenunter-
seite Wy, | unten, Welche sich aufgrund der ersten Hauptzugspannungen (fiir die Deckenplatten
entspricht dies denen der Plattenldngsrichtung) ausgebildet haben. Es kann anhand der
Ausbreitung der Ergebnisverlédufe beobachtet werden, dass zum einen die Rissweiten iiber die
verschiedenen Etagen in den Deckenplatten abnehmen und zum anderen ab der Decke E2

kaum Risse mehr im Beton auftreten.

Rissbreite

w-k,|,+z (unten)
[mm]

0.767

0.697
0.627
o 0.558
o 0.488
0.418
0.348
0.279
0.209
0.139
0.070

0.000

Max : 0.767
Min : 0.000

Abbildung 5.7: Rissweiten an der Plattenunterseite wy, | ynten am Gesamtmodell mit rechtecki-
gem Grundriss

o1



5 Parameterstudie zur Rissbreitenbegrenzung

Anhand der zugehorigen horizontalen Verformungen des Gesamtmodells (Abb. 5.8) lassen
sich diese Beobachtungen besser einordnen. Aufgrund der Schwindeinwirkung der Decken
ziehen diese sich zusammen. Durch den Verbund zwischen den Decken und den Kernen
werden letztere ebenfalls Richtung Plattenmitte gezogen. Die horizontalen Verformungen in
Plattenlédngsrichtung nehmen iiber die Gebdudehoéhe zu, denn die Steifigkeit des Tragwerks
nimmt tiber die Gebaudehohe ab. Das bedeutet fiir die oberen Deckenplatten, dass der grofite
Anteil des SchwindmafBes e, direkt in horizontale Verformung tibergeht und nicht zum Aufbau
von Zwangsspannungen fiithrt. Dies bestatigt auch eine genauere Betrachtung der beiden
oberen Decken E2 und E3, welche unter der Mindestbewehrung nach EC2-1-1 [6] fiir den

frithen Zwang vernachléssigbare Rissweiten von maximal 0,1 mm zeigen.

Verformungen
u-X [mm]

13.321
10.899
8.477
6.055
3.633

1.211
-1.21
-3.633
-6.055
-8.477

-10.899

-13.321

Max : 13.321
Min : -13.321

Abbildung 5.8: Horizontale Verformung u, in Plattenldngsrichtung am Gesamtmodell mit
rechteckigem Grundriss

Bei genauerer Betrachtung der Decken EO und E1 léasst sich feststellen, dass Rissbildung vor
allem an den Plattenunterseiten im Feld sowie an den -oberseiten iiber den Stiitzenreihen
auftritt. Dies ist als Folge der Uberlagerung der zentrischen Zwangsspannungen aus Schwinden
mit den Biegespannungen aus den direkten Lasten anzusehen. Die Risse verlaufen dabei
senkrecht zu der ersten Hauptzugspannung (Plattenldngsrichtung), welche sich zwischen den
beiden Kernen ausbildet (vgl. Abb. 5.9). In Richtung der zweiten Hauptspannung gibt es

nahezu keine Risse, da aufgrund der Plattenldnge ein einaxialer Spannungszustand vorherrscht.

Abbildung 5.9: Qualitativer Verlauf der Hauptzugspannungen des rechteckigen Grundrisses
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Anhand der Abbildung 5.10, welche die Verteilungen der Rissweiten an den Plattenoberseiten
der Decken EO und E1 zeigen, lassen sich um die Stiitzen herum (hier: als rote Punkte
markiert) keine bzw. nur geringe Rissweiten beobachten. Dieser Umstand ist auf die erhohten
Bewehrungsmengen aufgrund der Abdeckung der Stiitz- bzw. Durchstanzpunkte um die

Stiitzenkopfe herum zuriickzufithren.

Abbildung 5.10: Verteilung der Rissweiten an der Plattenoberseite wy, | gpen in [mm];
Oben: Deckenplatte E1 ; Unten: Deckenplatte EO

Die GroBle und Ausbreitung der Bewehrungsmenge wurde vom Programm intern fiir die
Einwirkung im Grenzzustand der Tragfdhigkeit (GZT) festgelegt (vgl. Abb. A.1 der fiir
den GZG angesetzten Bewehrung im Anh. A.2). An diesen Stellen werden die auftretenden
Zwangsspannungen von der aus dem GZT bereits vorhandenen Bewehrung aufgenommen.
Dies hat zur Folge, dass mehr Stahlfliche vorliegt und der einzelne Stab sich weniger dehnt,

folglich sich die Risse weniger 6ffnen.

Die nachfolgende Abbildung 5.11 veranschaulicht die Ergebnisse der Rissbreitenuntersuchung

auf der Plattenunterseite der Decken EO und E1. Es lasst sich feststellen, dass die Rissweiten
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5 Parameterstudie zur Rissbreitenbegrenzung

in der Mitte der Plattenbreite grofier ausfallen und aufgrund der geringeren Hauptspannungen
zum Rand hin abnehmen. Die Verteilung der Grofie der Rissbreiten in den mittleren Feldern
in Plattenlangsrichtung ist von der Grofle der auftretenden Biegemomente abhéngig. Um die
Kerne herum fallen die Rissbreiten hoher aus, da sich die Spannungen in diesen Bereichen

konzentrieren.

0.444 A
P e P orec) e e ) pre

Abbildung 5.11: Verteilung der Rissweiten an der Plattenunterseite wy, | ynter, in [mm];
Oben: Deckenplatte E1 ; Unten: Deckenplatte EO

Im Vergleich der beiden Decken fallt auf, dass die Risse in der Decke EQ iiber die gesamte
Plattenbreite verlaufen. Dies ist auf die grofferen Hauptzugspannungen aus Zwang zuriickzu-
fithren, denn das Erdgeschoss stellt eine groflere Verformungsbehinderung vor allem durch

seine hohere Kernsteifigkeit dar.

Die Betrachtung der Rissbreitenverteilungen des L-formigen Querschnitts zeigt auch hier
kaum Risse in den oberen zwei Decken, sodass diese beiden im Folgenden vernachlassigt
werden kénnen (vgl. Anhang A.2.1). Die Steifigkeitsabnahme tber die einzelnen Etagen

kann ebenfalls in den zugehorigen Verformungsbildern betrachtet werden. Wie nachfolgende
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5.6 Auswertung der Einflussparameter unter Betonschwinden

Abbildung 5.12 der horizontalen Kernverformungen verdeutlichen soll, bewegen sich die
zwei Kerne infolge Schwinden in Richtung der einspringenden Ecke. Es zeigt sich, dass die
Verformungen in Langsrichtung der beiden Plattenschenkel grofler als quer dazu ausfallen,
da das System sich in diesen Richtungen weicher verhalt. Generell sind die Verformungen
in x- und y-Richtung durch den symmetrischen Aufbau des Tragwerkes etwa gleich grofi.
Eine Ubersicht der einzelnen horizontalen Verformungsanteile der Decke E1 des L-férmigen
Tragwerks sind im Anhang A.2.1 unter Abbildung A.4 zu finden.

|
/

Abbildung 5.12: Richtungen der horizontalen Kernverschiebungen des L-formigen Grundrisses

Der Vergleich der Rissbilder der Decke EO (Abb. 5.14) mit denen der rechteckigen Platte
zeigt dhnliche Rissverlaufe im Bereich der Plattenschenkel. Diese sind auf die parallel zu den
langen Plattenseiten verlaufenden Hauptzugspannungen zurtickzufithren. Die Abbildung 5.13

zeigt den schematischen Verlauf der ersten Hauptspannung in der Decke EO.

Abbildung 5.13: Qualitativer Verlauf der Hauptzugspannungen in der Decke EO des
L-féormigen Grundrisses
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Bei einem weicheren System bzw. bei geringerer Verformungsbehinderung der Decken ist ein
Verlauf der Zugspannung allein zwischen den beiden Kernen anzunehmen, sodass sich eine
Verformung der Auflenecke einstellen kann.

Im Bereich der einspringenden Ecke sind erhohte Rissbreiten festzustellen, welche auf die
Spannungskonzentration an dieser Stelle zuriickzufiihren ist. Die Rissbreiten der zweiten
Hauptspannung sind auch beim L-formigen Querschnitt vernachlassigbar.

Die Rissbilder der Decke E1 unterscheiden sich vor allem in ihrer Ausbreitung, welche in
geringerem Mafle ausfillt. Dies steht im Zusammenhang mit der geringeren Verformungsbe-
hinderung der Decke E1. Die Verteilung der Risse auf der Ober- und Unterseite der Decke E1
ist der Abbildung A.5 aus dem Anhang A.2.1 zu entnehmen.

Abbildung 5.14: Verteilung der Rissweiten der Decke EO in [mm];
Links: Plattenoberseite wy | oven; Rechts: Plattenunterseite wy | unen

5.6.1.2 AuBenwandsteifigkeit

Bei der Untersuchung des Einflusses der Aulenwandsteifigkeit auf die Gréfle von Rissbreiten
lasst sich die zuvor aufgestellte Vermutung bestatigen. Demnach fallen die Zwangsspan-
nungen bzw. die Rissbreiten im Allgemeinen grofler aus, je niedriger der Lochanteil der
Auflenwénde ist. Betrachtet wurden die folgenden drei Modellvarianten (Abb. 5.15) mit

30 % und 49 % Lochanteil der Auflenwénde sowie eine in Stiitzen aufgeloste Abwandlung.
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5.6 Auswertung der Einflussparameter unter Betonschwinden

Hierbei sei zu erwédhnen, dass der Stiitzabstand der letzten Variante aufgrund der Last-
verteilung am Plattenrand gewédhlt wurde. Auf diese Weise wird ein anndhernd gestiitzter
Rand modelliert, welcher in der Berechnung zu etwa gleich hohen Biegemomenten, tiber den
Plattenrand verteilt, fithrt.

AuBenwand Lochanteil: 30 %
Pfeilerbreite Fenster: 1,1 m

AuBlenwand Lochanteil: 49 %
Pfeilerbreite Fenster: 0,6 m

Stutzen: 40x40 cm
Abstand Stiitzen: ~ 3,6 m

Abbildung 5.15: Untersuchte Modellvarianten verschiedener Auflenwandarten

Generell lassen sich die Erkenntnisse aus der vorhergehenden Untersuchung iibertragen. Der
Steifigkeitseinfluss spiegelt sich auch hier in den horizontalen Verformungen sowie Rissbildern
der Decken wider. Die Decken EO und E1 wurden stellvertretend fiir die Untersuchung
ausgewéhlt. Anhand der Abbildung 5.16 der Rissbreiten an der Plattenunterseite wy, | unten
der Decke E1 lasst sich erkennen, dass sich die Rissbreiten bei héherer Aulenwandsteifigkeit
im Allgemeinen vergroffern. Des Weiteren verlaufen auch die Risse zunehmend tber die
gesamte Plattenbreite. Allerdings fallt auf, dass im Bereich um die Kerne die Rissbreiten im
Modell ,,Stiitzen“ am grofiten sind. Dies ist auf die erhohte Spannungskonzentration um die
Kerne herum zuriickzufithren. Eine steifere Auflenwand fiihrt hingegen zu einer Verschiebung
der Spannungen zum Rand hin und folglich zu geringeren Rissbreiten im Kernbereich. So ist
auch zu erklaren, dass sich bei einem hohem Auflenwandanteil die Hauptzugspannungen mehr
auf die Plattenrander verteilen, sodass sich die Risse in der Decke EO iiber den gesamten
Randbereich erstrecken (vgl. Abb. 5.17).
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Abbildung 5.16: Verteilung der Rissweiten an den Plattenunterseiten wy, | ynten der Decken E1
in [mm|; Oben: Lochanteil 30 %; Mitte: Lochanteil 49 %; Unten: Stiitzen

Ein dhnliches Bild liefern auch die Verteilungen der Rissbreiten auf den Plattenoberseiten der
Decken EO und E1 der einzelnen Modellvarianten, welche dem Anhang A.2.2 zu entnehmen
sind. Die horizontalen Verformungen in Plattenléngsrichtung u, bestétigen diese Erkennt-
nisse abermals, welche eine Abnahme der Verformung bei hoherem Auflenwandanteil zeigen.
Beispielhaft werden die horizontalen Verformungen wu, der Decke E1 aller Varianten sowie die

der beiden Auflenwandvarianten im Anhang A.2.2 abgebildet.
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Abbildung 5.17: Verteilung der Rissweiten an den Plattenunterseiten wy, | ynten der Decken EO
in [mm]; Oben: Lochanteil 30 %; Mitte: Lochanteil 49 %; Unten: Stiitzen

Die Ergebnisse fiir den rechteckigen Grundriss sowie derer aus der vorherigen Untersuchung der
Steifigkeit iiber die Gebaudehohe lassen sich auch hier auf die L-féormigen Decken iibertragen.
Ein besonderer Augenmerk soll daher nur auf den Bereich der einspringenden Ecke gelegt
werden. Die Abbildung 5.18 zeigt einen Ausschnitt der Plattenunterseite der Innenecke der

Decken EQ fiir die verschiedenen Modellvarianten im Vergleich.
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Abbildung 5.18: Ausschnitt der einspringenden Ecke des L-férmigen Grundrisses von den
Rissweiten an den Plattenunterseiten wy, | ynten der Decken EO in [mm];
Links: Lochanteil 30 %; Mitte: Lochanteil 49 %; Rechts: Stiitzen

Generell befindet sich an dieser Stelle eine hohe Spannungskonzentration infolge der verengten
Ausbreitungsverhéltnisse. Ahnlich wie fiir die Bereiche der Kerne, gilt auch hier: Ist der
AuBenwandanteil gering, treten groflere Rissbreiten auf. Dies ist vermutlich darauf zuriickzu-
fithren, dass sich die Spannungen bei der Variante ,,Stiitzen* den kiirzesten Weg zwischen
den zwei aussteifenden Kernen suchen. Bei einer hoheren Auflenwandsteifigkeit verteilen
sich die Spannungen hingegen zunehmend iiber die gesamte Plattenbreite. Dies bedeutet
auch entgegengesetzt zur einspringenden Ecke auf den dufleren Rand der Tragkonstruktion.
Folglich reduziert sich die Spannungskonzentration im Bereich der Innenecke. Zusétzlich ist
die Decke der Variante ,Stiitzen“ an dieser Stelle nur punktgestiitzt. Dagegen verhalt sich
die Lagerung der Decke bei hoherem Auflenwandanteil kontinuierlicher, sodass eine bessere
Verteilung der Spannungen stattfindet.

Die vollstandigen Bilder der Rissbreitenverteilung an der Ober- und Unterseite fiir die
Decken EO und E1 sind im Anhang A.2.2 unter Abbildung A.10 bis A.13 zu finden.

5.6.1.3 In Verformung umgesetzte Schwindanteile

Abschlieflend sollen die globalen Auswirkungen der Schwindbelastung auf die Tragwerks-
modelle abgeschétzt werden. Dabei ist im Besonderen von Interesse, welche Anteile der
Schwinddehnung direkt in Deckenverformung umgesetzt werden und nicht zum Aufbau von
Zwangsspannungen fithren. Fir die Ermittlung dieser Anteile wurden zunéchst die mittle-
ren Gesamtdehnungen in Plattenldngsrichtung e,,, der einzelnen Decken des rechteckigen
Grundrisses berechnet. Diese wurden mithilfe der gemittelten horizontalen Verformungen .,
der Plattenrander im Bezug zur Gesamtlange der Platten von 61,5m bestimmt. Die Verfor-

mungswerte basieren dabei auf den Ergebnissen der nichtlinearen Berechnung infolge der

60



5.6 Auswertung der Einflussparameter unter Betonschwinden

direkten und indirekten Lasten unter Bewehrung fiir den frithen Zwang nach EC2-1-1 [6].
Anschlieflend erfolgte eine Berechnung der prozentualen Dehnungsanteile der Platten am

SchwindmasB.

Die Ergebnisse dieser Betrachtung konnen fir die Decken der drei Auflenwandvarianten des

rechteckigen Grundrisses folgender Tabelle 5.3 entnommen werden.

Tabelle 5.3: In Verformung umgesetzte Schwindanteile fiir die verschiedenen Auflenwand-

varianten des Tragwerkmodells mit rechteckigem Grundriss; €., = —0,41 %,
L =61,50m
mittlere
. mittlere Platten- Anteil am
Modellvariante Decke Verformung dehnung .., (%] SchwindmaB [%)]
EO -17,86 -0,290 71
Stittzen El -21,71 -0,353 86
e E2 -23.70 -0,385 94
E3 -25,62 -0,417 102
EO -17,16 -0,279 68
. El -21,20 -0,345 84
49% Lochanteil I~ 2368 0.385 04
E3 -25,71 -0,418 102
EO -16,64 -0,271 66
. E1l -20,60 -0,335 82
30% Lochanteil . 2340 0,380 03
E3 -25,78 -0,419 102

Anmerkungen:

Decken mit verschiedenen Dehnungen im Vergleich der Modellvarianten
Decken mit etwa gleichen Dehnungen im Vergleich der Modellvarianten
Deckenverformung etwa gleich Schwinddehnung

Die Auswertung der vorangestellten Tabelle 5.3 bestétigt die Erkenntnisse der Steifigkeitsun-
tersuchungen der Abschnitte 5.6.1.1 sowie 5.6.1.2.

Zunéchst kann festgestellt werden, dass die Plattendehnungen der Decken E2 und E3 fiir
die verschiedenen Modellvarianten jeweils etwa gleich ausfallen. Daraus lasst sich schlieflen,
dass kein Einfluss der Aulenwandsteifigkeit auf die Plattendehnungen zu beobachten ist. Die

Betrachtung der zugehorigen prozentualen Dehnungsanteile der Platten zeigt, dass nahezu

61



5 Parameterstudie zur Rissbreitenbegrenzung

das gesamte Schwindmafl in Verformung umgesetzt wird und somit kaum Zwangsspannungen
vorhanden sein miissten. Dies spiegelt sich auch in den Rissbildern der Decken E2 und E3
wider, welche kaum Risse aufweisen (vgl. Abb. 5.7 Rissbreiten am Gesamtmodell).

Des Weiteren fallen die unterschiedlichen Dehnungen der Decken EO und E1 im Vergleich der
einzelnen Modellvarianten auf. Sie weisen auf einen Einfluss der Auflenwandsteifigkeit hin,
welcher auch schon in Abschnitt 5.6.1.2 festgestellt werden konnte. In den Decken EO sowie E1
fithren etwa 30 % fiir Decke EO bzw. 15 % fiir Decke E1 des Schwindmafles zum Aufbau von
Zwangsspannungen. Dies erscheint vor dem Hintergrund plausibel, dass fiir den Zugbereich
bereits eine Betondehnung von < —0, 1...—0,15 %o zu ersten Rissen fiihrt.

Zusatzlich lasst sich auch wie bereits in Abschnitt 5.6.1.1 gezeigt, eindeutig der Einfluss
der Steifigkeit des Tragwerkes tiber die Gebaudehohe feststellen. Dies ist erkennbar an der
Zunahme der Plattendehnungen bei steigender Gebaudehohe.

Werden die Plattendehnungen ebenso fiir die Tragwerksmodelle des L-formigen Grundrisses
untersucht, lassen sich nur wenige Erkenntnisse gewinnen. Ermittelt wurden die Dehnun-
gen €y, aus dem Vektor der mittleren horizontalen Verformungen in x- und y-Richtung an
den kurzen Plattenréndern bezogen auf den mittleren Abstand der beiden Rénder zueinander.
Mit Blick auf die prozentualen Dehnungsanteile am Schwindmafl aus Tabelle 5.4 lassen sich
zunachst auch hier in den oberen zwei Etagen keine groflen Zwangsbeanspruchungen vermuten.
Auch dies stimmt iiberein mit den zuvor angestellten Steifigkeitsuntersuchungen. Es fallt
auf, dass vor allem bei dem Modell ,,Stiitzen“ der Anteil am Gesamtschwindmaf} weit tiber
den 100 % liegt. Hierbei konnte der Verformungseinfluss der unteren Etagen eine mogliche
Erklarung darstellen. Diese Geschossdecken iiben durch ihre eigenen Schwindverformungen
zusatzlich Druck auf die oberste Etage aus, sodass diese sich aufgrund ihrer geringen Verfor-
mungsbehinderung mehr als ihr eigenes Schwindmafl zusammenzieht.

Des Weiteren fallen bei ndherer Betrachtung der jeweiligen Deckendehnungen zwischen nahezu
allen Modellvarianten nur wenige Unterschiede auf, mit Ausnahme der Decken E2 und E3 des
Stiitzenmodells. Dies ldsst die Vermutung zu, dass auch bei den Rissbildern nur wenige Abwei-
chungen untereinander zu finden sind. Die Rissbilder der Decken EO und E1 (vgl. Abb. A.10-
A.13) zeigen jedoch eindeutige Unterschiede zwischen den Rissweiten, sodass dennoch von
einem Einfluss der Aulenwandsteifigkeit auszugehen ist.

Ahnlich wie bei der Untersuchung des rechteckigen Grundrisses fithren etwa 30 % des Schwind-

mafes fiir die Decke EO zum Aufbau von Zwangsspannungen (fir die Decke E1 ~ 15%).
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Tabelle 5.4: In Verformung umgesetzte Schwindanteile fiir die verschiedenen Auflenwand-

varianten des Tragwerkmodells mit L-formigem Grundriss; ., = —0,41 %,
L =4349m
mittlere . .
Modellvariante Decke Verformung mittlere Platten- Ar.ltell am
dehnung ¢, [%0] Schwindmaf} [%]
Ugym [Mm]
EO -12,35 -0,284 69
Stit El -15,06 -0,346 84
thzen E2 17,82 0,410 100
E3 -20,38 -0,469 114
EO -12,44 -0,286 70
. E1l -14,95 -0,344 84
49% Lochanteil B9 16,98 10,390 05
E3 -18,98 -0,437 106
EO -12,59 -0,289 71
: E1 -15,15 -0,348 85
30% Lochanteil 1o 16,99 0,391 o5
E3 -18,73 -0,431 105

Anmerkungen:

Decken mit etwa gleichen Dehnungen im Vergleich der Modellvarianten
Deckenverformung etwa gleich Schwinddehnung

5.6.2 Plattenlange

Untersucht wurde das Tragwerksmodell mit rechteckigem Grundriss und Auflenwéinden
mit 49 % Lochanteil unter Anderung der Plattenlinge. Bei gleichbleibendem Stiitzenras-
ter wurden Platten der Lingen 32,7m, 61,7m (entspricht den Ursprungsabmessungen) so-
wie 90,3 m gewahlt. Beim ldngsten Modell musste aus Griinden der Aussteifung ein dritter
Kern integriert werden. Dieser wurde im Schwerpunkt der Deckenplatten platziert, um den

Einfluss auf die Konstruktion méglichst zu minimieren.

Wie bereits in Abschnitt 5.2.2 vermutet, vergrofern sich die Rissbreiten insgesamt bei
Erhohung der Plattenlange. Des Weiteren verlaufen die Risse zunehmend, wie auch bei
Erhohung der Tragwerkssteifigkeit, iiber die gesamte Plattenbreite. Dies kann beispielhaft
mithilfe der Abbildung 5.19 anhand der Rissbreiten auf der Unterseite der Decke E1 fiir die

drei Systeme nachvollzogen werden.
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Abbildung 5.19: Verteilung der Rissweiten an den Plattenunterseiten wy, | unten der Decken E1
bei verdnderlicher Plattenlange in [mm];
Oben: Lange: 32,7m; Mitte: Linge: 61,7 m; Unten: Lange: 90,3 m

Der Grund fiir diese Ergebnisse liegt in der gleichbleibenden Nachgiebigkeit der Kerne bei
verdnderter Plattenlange. Wéaren die Kerne ideal steif und konnten der Schwindverformung
der Decken standhalten, miissten bei veranderlicher Plattenldnge die Rissweiten etwa iiberall
gleich ausfallen, vorausgesetzt die Bewehrungsmengen sind identisch. Die Unterschiede in den
Rissweiten wéaren allein von der Verteilung der Biegemomente aus direkten Lasten abhéngig.
In diesem Fall ist deren Einfluss jedoch aufgrund der hohen Zwangsbelastung aus Schwinden
als gering einzuschétzen.

In der Realitat verformen sich die Kerne unter der Schwindbelastung der Decken. Die
Deckenplatten iiben eine absolute Lingendnderung in Abhéngigkeit ihrer Gesamtlange auf
die Kerne aus. Werden die Kerne als gleiche Federn betrachtet, ziehen infolge der induzierten
Langenanderungen unterschiedliche Kréfte an diesen. Bei einer langeren Deckenplatte féllt
diese Kraft grofler aus, sodass auch deren Zwangsspannungen im Querschnitt hoher sind.

Diese stellen wiederum die Ursache der grofleren Rissweiten sowie Verteilung der Risse tiber
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die Plattenbreite dar. Daraus lédsst sich schlieflen, dass bei groflerer Plattenldange ein geringerer
Dehnungsanteil der Decken am Schwindmaf tiber die Nachgiebigkeit der Kerne abgebaut
wird als bei kiirzerer Plattenlange. Dies bestétigt auch der direkte Vergleich fiir die Decken E1
der einzelnen Modelle in Tabelle 5.5.

Tabelle 5.5: In Verformung umgesetzte Schwindanteile der Decken E1; €., = —0,41 %o

Platten- mittlere Platten- Anteil am
linge [m] dehnung &, [%o] Schwindmaf [%)]
32,7 -0,39 95
61,7 20,36 87
90,3 -0,33 80

Dieser zuvor beschriebene Effekt wird sich auch bei Veranderung der Langen der Platten-
schenkel des L-formigen Grundrisses einstellen, sodass von einer ndheren Betrachtung an

dieser Stelle abgesehen wird.

5.6.3 Bauablauf

Um den Einfluss des Bauablaufes korrekt zu erfassen, ist es erforderlich die einzelnen Span-
nungszustinde, welche sich wahrenddessen ausbilden, miteinzubeziehen. Dafiir ist es not-
wendig, die unterschiedlichen Schwindbelastungen infolge von Betonierabschnitten zeitlich

versetzt auf das Tragwerk aufzubringen.

Ohne eine solche Berticksichtigung des zeitlich versetzten Lastauftrages ist eine Untersuchung
unprézise. Der zeitgleiche Lastauftrag fithrt bei gleichen Eingangsparametern zu denselben
Schwindmaflen, da sich diese im Laufe der Zeit einem gemeinsamen Grenzwert annahern.
Dies geschieht unabhéngig davon, ob die unterschiedlichen Schwindbeginne erfasst worden
sind oder nicht.

Zunichst soll diese Aussage mithilfe des zeitlich versetzten Schwindverhaltens nach 70 Jahren
mit Betonierabschnitten von 20 Tagen verdeutlicht werden. Dafiir wird in Abbildung 5.20 der
globale Verlauf des Trocknungsschwinddehnung der Decken sowie der Bodenplatte dargestellt.
Dieser zeigt, dass schon nach einigen Jahren die verschiedenen Trocknungsschwindmafle der

Decken den gleichen Wert erreichen.
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Eine Beriicksichtigung der unterschiedlichen Schwindbeginne der einzelnen Bauteile bei zeit-
gleichem Lastauftrag ist aufgrund dessen irrelevant. Es verbleiben lediglich die Unterschiede
der Schwindmafle, bedingt durch die Eingangsparameter, wie der relativen Luftfeuchte und

der wirksamen Querschnittsdicke hg.
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Abbildung 5.20: Globaler Zeitverlauf des Trocknungsschwindmafles fiir alle horizontalen Bau-
teile von t; = 7d bis t = 70 a, dargestellt im Zeitraum von fiinf Jahren

Eine erforderliche nichtlineare Betrachtung der einzelnen Bauzustande mit zeitlich versetztem
Lastauftrag konnte jedoch im Rahmen der Bearbeitung der Diplomarbeit nicht durchge-
fithrt werden. Innerhalb des Programms RFEM gibt es zwar ein Modul zur Berechnung
von Spannungen und Verformungen, welche sich fiir einzelne Bauzusténde einstellen, aller-
dings gibt es aktuell keine Schnittstelle fiir die Kombination der nichtlinearen Berechnungen
des RF-Fliachen-Moduls. Diese wéare jedoch fiir die Betrachtung von Zwangsspannungen
notwendig. Auch eine telefonische Abstimmung mit dem Hersteller DLUBAL hat zu keinen
umsetzbaren Ergebnissen gefiihrt. Es wurde lediglich darauf verwiesen, dass aktuell an der Pro-
grammierung einer solchen Schnittstelle gearbeitet wird. In Zukunft kénnte es dann moglich
werden, das zeitlich versetzte Schwindverhalten des gesamten Tragwerkes sowie innerhalb eines

Bauteiles z.B. bei Halbfertigteilen realitatsnah durch eine nichtlineare Berechnung abzubilden.
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Aufgrund dessen konnte lediglich eine Abschétzung der Auswirkungen des zeitlich versetzten
Schwindens auf die Héhe von Zwangsspannungen unter einer linearen Schnittgroflen- und
Verformungsermittlung angestellt werden. Hierfiir wurden die horizontalen Verformungen wu,
eines Systems mit sowie ohne Beriicksichtigung der Bauzustande verglichen. Die Untersuchung
erfolgte fir das rechteckige Tragwerksmodell mit 49 % Lochanteil der AuBenwéande. Dafiir
mussten im Vorfeld der Berechnung die Zuwéachse der Schwindmafle der einzelnen Bauteile
fiir die Bauphasen ermittelt werden.

Vereinfacht wird dabei angenommen, dass innerhalb eines Bauabschnittes (BA) von 20 Tagen
eine Ebene gefertigt wird. Dies bedeutet beispielsweise fiir das ersten Abschnitt den Beginn
des Schwindens der Bodenplatte bzw. die Herstellung der néchsten Ebene, bestehend aus
den Wénden im Erdgeschoss sowie der Decke EQ. Der Schwindbeginn wird fiir alle Bauteile
auf 28 Tage festgelegt, da die Festigkeitsentwicklung des Betons innerhalb des RFEM nicht
berticksichtigt werden kann.

Insgesamt sind so bei dem untersuchten Tragwerk fiinf Bauabschnitte bis zur Vollendung
des Rohbaus zu beriicksichtigen. Anschlieffend erfolgt eine Nutzungsphase tiber 70 Jahre, zu
deren Beginn vereinfacht Ausbau- und Nutzlasten gemeinsam auftreten. Gleichzeitig wird
auch das Schwinden in dieser Zeitspanne fiir alle Bauteile beachtet. Fiir die Bodenplatte
wird dabei das Trocknungsschwinden nicht angesetzt, da in diesem Fall wieder von einer
Abdichtung auf der Plattenoberseite ausgegangen wird.

Wiéhrend der Bauphase wurde fiir die Ermittlung der Schwindmafle eine relative Luft-
feuchte RH von 65 % fur alle Bauteile abgesehen von der Bodenplatte angenommen. Fiir
diese wird tiber die gesamte Bauzeit eine Luftfeuchte von RH = 75 % angesetzt. Zu Beginn der
Nutzung dndert sich die Luftfeuchtigkeit aufgrund des Gebédudeausbaus. Die angenommenen

Werte entsprechen dabei den in Abschnitt 5.5: ,Modellierung der Lasten® genannten.

Die Anderungen der Schwindmafile Ae.; wurden immer fiir die einzelnen Bauabschnitte
ermittelt. Dabei ergibt sich die Berechnung der Dehnung innerhalb eines Intervalls mit Zuhil-
fenahme der Schwinddehnungen des vorherigen Abschnittes. Fiir den zweiten Bauabschnitt
im Intervall [48 d;68d] gilt z.B. fiir die Bodenplatte:

5cs,BPL<48 d; 68 d) = €cs,BPL(28 d; 68 d) — 5cs,BPL(28 d; 48 d)

Die Ergebnisse dieser Ermittlung sind auszugsweise in der folgenden Tabelle 5.6 dargestellt.

Zu sehen sind die Anderungen der SchwindmaBe Ae,, fiir jedes Bauteil sowie deren Zuwéchse
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bezogen auf das Bauteilgesamtschwindmaf} innerhalb der verschiedenen Bauphasen in Ab-
hingigkeit der jeweiligen Eingangsgrofen. Eine vollstindige Ubersicht dieser Tabelle ist dem
Anhang A.3 zu entnehmen.

Tabelle 5.6: Anderungen der SchwindmafBie Ae,, fiir jedes Bauteil sowie deren Zuwéchse
im Bezug zum jeweiligen Bauteilgesamtschwindmafl innerhalb der ersten drei

Bauphasen

Bau- ) Zeitintervall JANGI Zuwachs

abschnity  Pene/ Bauteil ] (%] %]

I BPL 28 48] -0.0083 247
BPL [48; 68] -0.0080 23,8

1 EO - Winde 28:48]  -0.0408 10,9
E0 - Decke 28 48] -0.0312 8,0
BPL (68 ;88| -0.0035 10,3

- E0 - Wande (48 ;68] -0.0316 8,5
E0 - Decke 14868 -0.0250 6,4
E1 - Wande (28 48] -0.0408 10,9
E1 - Decke 28 48] -0.0312 8,3

Das weitere Vorgehen soll anhand der folgenden Abbildung 5.21 verdeutlicht werden.

Zunéachst wurden die einzelnen Lastfélle (LF) mit zugehorigen Schwindmafien innerhalb des
RFEM generiert. Hierbei gibt es fiir jeden Bauabschnitt (BA) einen Lastfall fiir alle neu
betonierten Bauteile mit Lasten aus Eigengewicht und dem ersten Schwindintervall (E+S)
sowie einen weiteren Lastfall, der alle bereits hergestellten Bauteile, welche nur schwinden (S),
beinhaltet. Zuséatzlich bedarf es Lastfillen, welche das Schwinden iiber die gesamte Nut-
zungsdauer sowie die Nutz- und Ausbaulasten berticksichtigen. Sdmtliche Lastfille wurden
anschliefend dem jeweiligen Bauabschnitt (BA) zugeordnet und in einer Lastkombination (LK)
zusammengefasst. Danach wurden die verschiedenen Lastkombinationen der Bauabschnitte
sowie der Nutzungsdauer jeweils in aufsummierten Ergebniskombinationen integriert, sodass

die Spannungen des vorherigen Bauzustandes beriicksichtigt werden konnten.

Nach der Durchfiihrung der linearen Schnittkraft- und Verformungsberechnungen wird ein
Vergleich der EK 5: | Ende der Nutzungsdauer® mit einer Lastkombination aller Lastfélle
angestellt. Die Ergebniskombination 5 entspricht dabei dem zeitlich versetzten Lastauftrag,
die Lastkombination der gesamten Lastfille dem gleichzeitigen Lastauftrag. Die Verformungs-

bilder wu, der Decken beider Berechnungsvarianten weisen wider Erwarten nur minimale
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LK1
LF 1 (E
(E+S) BA 1/BZ 1 >
EK1 BZ 11
LF 2
) T LK2BAI |
LF 3 (E+S)
EK2 BZ 111
e — LK3BAII — |
LF 5 (E+8S)
EK3 BZ IV
LEG) ™—  rkaBAIV — |
LF 7 (E+S)
EK4 BZ V
e T LK5BAV —
LF 9 (E+S)
LF 10 (8) / EK5 Ende Nutzungs
LF 11 (Ausbau) > LK6 Nutzung -dauer

LF 12 (Nutzlast; o)

Abbildung 5.21: Ablaufschema der Generierung der Ergebniskombination (EK) des zeitlich
versetzten Lastauftrags zum Ende der Nutzungsdauer

Unterschiede auf (vgl. Abb. 5.22). Im Allgemeinen nehmen die Verformungen bei beiden
Betrachtungsweisen iiber die Gebdudehohe zu, sodass zunachst ein geringer Einfluss auf die

Rissbreiten bei Beriicksichtigung der Bauzustédnde zu vermuten ist.
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e

Abbildung 5.22: Verformungen u, der horizontalen Bauteile des Tragwerkmodell mit 49 %
Lochanteil der Aulenwénde nach linearer Berechnung in [mm];
Oben: Zeitgleicher Lastauftrag; Unten: Zeitlich versetzter Lastauftrag
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Entgegen dieser Vermutung lasst sich unter Zuhilfenahme des Verformungsbildes des Trag-
werkmodells im BZ V: ,Ende der Rohbauphase“ ein deutlicher Unterschied zu den vorherigen
Beobachtungen erkennen (vgl. Abb. 5.23). Die Verformungen u, steigen nicht wie zuvor {iber
die Gebaudehohe an, sondern ihr Maximum befindet sich in der mittleren Deckenplatte E1.
Es bildet sich eine Art Sanduhrform der horizontalen Gebdudeverformung aus, welche auf
das zeitlich versetzte Schwinden zuriickzufiihren ist.

Allein infolge des Bauablaufs miisste die Bodenplatte die grofite Verformung aufweisen, da
diese am ldngsten schwindet. Allerdings fallen die Langenédnderungen kleiner als die der De-
cke EO aus, denn ihr erwartetes Endschwindmafl nach 70 Jahren ist am geringsten. Aufgrund
des Einflusses der Steifigkeit des Gebaudes wird nur ein geringerer Teil des Schwindmafes
der Decke EO in Verformung umgesetzt, sodass sich w4, nicht in der Decke EO sondern in

der dariiberliegenden Etage E1 ausbildet.

Abbildung 5.23: Verformungen u, der horizontalen Bauteile des Tragwerkmodell mit 49 %
Lochanteil der Aulenwéande nach linearer Berechnung am Ende der Rohbau-
phase (BZ V) in [mm)]

In diesem Fall ist davon auszugehen, dass sich der Einfluss der Bauzustandsbetrachtungen
aufgrund der kurzen Bauabschnitte von 20 Tagen je Ebene nicht am Ende der Nutzungsdauer
widerspiegelt. Die kurze Bautaktung fithrt im Vergleich zum Gesamtschwindmaf nur zu
geringen Anteilen der Schwinddehnungen wéahrend der Bauzeit. Lediglich etwa 25 % des
Schwindmafes nach 70 Jahren der Decke EO wird am Ende der Rohbauphase erreicht (vgl. Ta-
belle A.1 Anhang A.3). Folglich ldsst sich vermuten, dass in diesem Fall die Abweichungen
der Rissbreiten bei zeitgleichem sowie zeitlich versetztem Lastauftrag gering ausfallen.

Anders sollte es sich bei grofferen Bauprojekten verhalten, welche langere Zeiten zwischen den
einzelnen Bauabschnitten besitzen. In solchen Féllen ist von einem hoéheren Einfluss bei der
Bauzustandsbetrachtung aufgrund des starken Anstieges der Schwindanderungen innerhalb
der ersten Jahre auszugehen (vgl. Abb. 2.4). Die hoheren Schwindédnderungen zwischen den

Betonierphasen verursachen eine Annaherung der horizontalen Gesamtverformung der Decken
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5.6 Auswertung der Einflussparameter unter Betonschwinden

zum Ende der Nutzungsphase unter linearer Berechnung an die Sanduhrform. Demzufolge ist
eine Verschiebung der maximalen Zwangsspannungen sowie Rissbreiten in héhere Etagen zu

erwarten.

5.6.4 GroBe der indirekten Einwirkungen

Wie bereits in Abschnitt 5.2.4 erwihnt, sollen die Auswirkungen einer Anderung der GroBe
der Zwangsverformungen auf die Rissbreiten untersucht werden. Dies erfolgt stellvertretend
fiir das Schwindmaf} mittels Variation der Zementklasse an der Modellvariante ,,Stiitzen* mit
rechteckigem Grundriss.

Dafiir wurden zunéchst die in Abschnitt 5.5 aufgestellten Schwindmafle entsprechend der
Zementklassen S (niedrige Anfangsfestigkeit) sowie R (hohere Anfangsfestigkeit) angepasst
und konnen folgender Tabelle 5.7 entnommen werden. Nach Anpassung der Systeme wurden
die Rissbreiten der rechteckigen Decken der einzelnen Variationen der Zementklassen mitein-
ander verglichen und mithilfe der Tabelle 5.8 ausgewertet. Dabei wurden die rechnerischen
maximalen Rissweiten an der Plattenober- sowie -unterseite der Decken EO und E1 betrachtet.
Im Speziellen wurden hierbei die Rissbreiten im ersten sowie mittleren Feld, wie auch an der
ersten und dritten Stiitzenreihe untersucht, um Aussagen tiber die Zuwéchse oder Abnahmen

dieser treffen zu konnen.

Tabelle 5.7: Grofle der Schwindmafle je nach Bauteil und Zementklasse

Schwindmaf e.s in [%o]

Bauteil CEM S CEM N CEM R
Decken -0,340 -0,410 -0,550
Bodenplatten -0,088 -0,097 -0,115
Wiénde -0,330 -0,400 -0,540

Bei genauerer Betrachtung lisst sich die Tendenz erkennen, dass sich eine Anderung der
Zementklasse und damit des Schwindmafes stéarker im Bereich der Plattenmitte auswirkt als
in der Nahe der Kerne. Je nach Decke konnen Unterschiede von bis zu 100 % der Rissbreiten,
welche sich unter normal erhdrtenden Zement ausbilden, auftreten. Im Mittel liegen diese
Anderungen bei etwa 53 % fiir den Bereich der Plattenmitte sowie bei etwa 18 % um die

Kerne.
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Tabelle 5.8: Vergleich der Rissweiten und ihrer prozentualen Anderung auf der Plattenober-
sowie Unterseite der Decken EO und E1 des rechteckigen Grundrisses des Stiit-
zenmodells

Decke EO

Rissbreiten wy open, [mm] Rissbreiten wy ynten [mm]

CEMS CEMN CEMR CEMS CEMN CEMR

0,562 0,643 0,702 0,568 0,646 0,695
—13% <« — +9% —12% — +7%
Stutzenreihe 1 Feld 1
0,404 0,557 0,703 0,163 0,328 0,515
—2T% <« —  +26% —-50% <« —  +57%
Stutzenreihe 3 Feld 4
Decke E1

Rissbreiten wy, spen,

Rissbreiten wy, ynien

CEMS CEMN CEMR

CEMS CEMN CEMR

0,319 0,432 0,562
—26% <+ —  +30%

0,383 0475 0,605
—20% <« - +27%

Stutzenreihe 1

0,074 0,169 0,338
—56% <+ — 4100 %

Feld 1

0,067 0,129 0,334
—50% <« - +59%

Stutzenreihe 3

Feld 4

Im Allgemeinen fallen bei diesem Tragwerksmodell die zu erwartenden Rissweiten im Kern-
bereich aufgrund der vorliegenden Spannungskonzentration grofler aus. Generell gilt bei
der Rissbildung, dass sich Risse zunéachst mehr verteilen bevor die Rissbreiten anwach-

sen (vgl. Abschn. 3.2: | Rissbildungsprozess®). Vor diesem Hintergrund macht es Sinn, dass
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in den Bereichen mit bereits grofferen Rissweiten bei steigender Schwindbelastung eher eine
Verteilung der Risse stattfindet als eine Zunahme der Breiten. Dies bestétigen auch die
Rissbilder der Decken EO sowie E1 in den Abbildungen A.14 bis A.17 im Anhang A.4, welche

eine Verbreiterung der Rissverteilungen mit wachsendem Schwindmaf zeigen.

Diese Ergebnisse stellen nur eine grobe Einordnung dar. Generell ist es nicht moglich, pauschale
Aussagen iiber die Hohe der Auswirkungen bei Anderung des Schwindmafes zu treffen.
Auf die Darstellung der Ergebnisse der L-formigen Decken an dieser Stelle verzichtet, da

diese grofitenteils dhnlich zu der Auswertung der rechteckigen Decken ausfallen.

5.6.5 Uberpriifung der Rissbreitenbegrenzung

Abschlieflend soll tiberpriift werden, ob die Deckenbereiche mit iiberschrittenen Risswei-
ten (wg > 0,4mm) der Tragwerksmodelle mit rechteckigem sowie L-formigem Grundriss
unter einer ermittelten Mindestbewehrung fiir den spéten Zwang nach EC2-1-1 [6] ihren
Grenzwert w,,,, einhalten. Dafiir wurde die Mindestbewehrung analog dem Beispiel 4.2.2.2
bestimmt. Bei einer angenommenen effektiven Betonzugfestigkeit fu.rr von 3,0 N/mm?
ermittelt sich die erforderliche Mindestbewehrungsmenge der Decken fiir Stdbe mit dem
Durchmesser ¢ = 12mm zu Ag i, = 10,4 cm?/m je Bewehrungslage. Um diesen Betrag abzu-
decken wurden ¢ = 12|10 Stibe entsprechend Ag yorn, = 11,31 cm?/m gewihlt. Die Ermittlung

der Bewehrungsmengen ist dem Anhang A.1 zu entnehmen.

Die Ergebnisse der Uberpriifung mit angepassten Bewehrungsmengen zeigen in der Mehrheit
fir beide Tragwerksmodelle einschliellich ihrer Auflenwandvarianten eine Einhaltung der
Rissbreiten bei den normal erhidrtenden Zementen. Lediglich beim System mit dem geringsten
Lochanteil der Auflenwénde an der Oberseite der Decke EO sowie bei allen Modellen unter
Verwendung schnell erhartender Zemente der Klasse R iiberschreiten die rechnerischen Riss-
weiten wj, dennoch den Grenzwert w,,., von 0,4mm. Eine Auswahl der tiberpriiften Modelle
einschliefflich ihrer maximalen rechnerischen Rissweiten wy, e, ist in Tabelle 5.9 dargestellt.
Uberhohte Rissweiten, welche sich an Singularititsstellen wie z.B. an den Plattenréindern

infolge der Aulenwandmodellierung einstellen, wurden ausgenommen.
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Tabelle 5.9: Auswahl der maximalen Rissweiten wy, ;4 der rechteckigen Deckenplatten mit
Mindestbewehrungsmenge nach EC2-1-1 [6] fir den spéten Zwang

maximale
Zement- ] ]
Modellvariante Decke Rissweiten
klasse
Wk, max [mm]
EO0 Oberseite 0,410
EO Unterseite 0,378
CEM N
E1 Oberseite 0,291
30% Lochanteil E1 Unterseite 0,293
EO0 Oberseite 0,463
EO Unterseite 0,439
CEM R
E1 Oberseite 0,387
E1 Unterseite 0,384
EO Oberseite 0,388
EO Unterseite 0,383
CEM N
E1 Oberseite 0,289
49% Lochanteil E1 Unterseite 0,294
EO0 Oberseite 0,475
EO Unterseite 0,438
CEM R
E1 Oberseite 0,389
E1 Unterseite 0,381
EO0 Oberseite 0,400
EO Unterseite 0,385
CEM N
E1 Oberseite 0,291
Stiitzen E1 Unterseite 0,299
EO Oberseite 0,463
EO Unterseite 0,439
CEM R
E1 Oberseite 0,387
E1 Unterseite 0,384
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Bei néherer Betrachtung der Tabelle 5.9 ist zu sehen, dass die Abweichungen der Rissweiten
vom Grenzwert im Bereich von < 0,1 mm liegen. Nach dem DBV-MERKLATT zum Thema
»Begrenzung von Rissbildung “ [9] konnen selbst bei Einhaltung der Konstruktions- und Bemes-
sungsregeln des EC2-1-1 [6] vereinzelt Risse auftreten, welche Rissweiten von um 0,1 mm oder
0,2mm grofer als die Rechenwerte aufweisen. Dies soll zusatzlich durch die Abbildung 5.24
verdeutlicht werden, welche die Abweichungen zwischen der rechnerischen Rissweite wy und
den im Laborversuch an Bauteilen gemessenen Rissbreiten als 95 %-Quantilwert w95 zeigt.
Zudem beruht die Berechnung von auftretenden Zwangsspannungen auf vielen Annahmen, wie
z.B. der Wahl der Eingangsgréfien zur Berechnung der Schwindmafle. Bei nur geringfiigiger
Anderung einiger Annahmen folgt stets auch eine Anderung der Ergebniswerte, sodass die
Groflen der berechneten Rissweiten nicht als feste Werte betrachtet werden sollten, sondern

viel mehr immer in Abhéngigkeit der gewahlten Parameter zu hinterfragen sind.

1,0
EC2/NA
k = 0,4
0,8
E 06 ', 4
IEI (4] : ®
2 04 . >
Q | e g | e
= [) .. » i : o o
[ ]
. - & o)
0,2
¥ .~ ® [i]
- ° o 0
)
0,0
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
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Abbildung 5.24: Vergleich der Werte der rechnerischen Rissweite wy nach EC2-1-1 und den in
Laborversuchen 95 %-Quantilwert wg g5 von gemessenen Rissweiten, aus [9]

Des Weiteren stellt sich die Frage, ob um 0,1 mm erhéhte rechnerische Rissbreiten, die unter
Schwindbelastung innerhalb von 70 Jahren im Innenbereich auftreten, als problematisch
angesehen werden miissen. Wie bereits an anderer Stelle erlautert (vgl. Kap. 4), dient der
Grenzwert der rechnerischen Rissbreite w,,,, von 0,4 mm fir X0 und XC1 lediglich der Ein-
haltung einer gewissen Asthetik. Dieser hat keinen Einfluss auf die Dauerhaftigkeit, inklusive
der Bewehrungskorrosion. Zudem ist es vorstellbar, dass nach einer Nutzungsdauer von
70 Jahren durch auftretende Renovierungsmafinahmen etwaige Risse immer wieder verdeckt

bzw. verschlossen werden, sodass diese erhohten Rissweiten nicht sichtbar werden.
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Generell sei anzumerken, dass der Grenzwert von 0,4 mm im Innenbereich durchaus Diskussio-
nen erlaubt. Gerade Decken des Innenbereichs werden héufig wihrend des Ausbaus verkleidet.
Zum einen an ihrer Oberseite durch den Fufibodenaufbau inklusive Estrich sowie zum anderen
an ihrer Unterseite durch eine Abhangdecke, sodass erhohte Rissweiten den Nutzer nicht
storen oder verunsichern kénnten. Anders verhalt es sich bei Sichtbeton in Innenbauteilen, wo
eine Einhaltung der Grenzwerte nachvollziehbar ist. An dieser Stelle werden auf individuelle
Absprachen mit dem Bauherrn verwiesen.

Zusammenfassend lasst sich sagen, dass aufgrund der vorangestellten Punkte eine Erhohung

der Bewehrungsmenge nicht zwingend erforderlich ist.

Einen weiteren Aspekt dieser Bewertung verdeutlichen die Werte der maximalen Rissbreiten
von unter 0,3 mm aus Tabelle 5.9, welche aufgrund der ausgelegten Bewehrungsmenge fiir
den spéten Zwang zu erwarten sind. Sie zeigen die Moglichkeit auf, eine auf das Tragwerk
angepasste Bewehrungsmenge zu wéahlen, welche nicht nur fiir den frithen oder spiten Zwang
ausgelegt wird, sondern auch Werte zwischen diesen beiden annehmen kann. Die Wahl der
Stahlmenge konnte so mithilfe eines iterativen Prozesses durch stetige Anpassung erfolgen.
Dabei ist auf etwaige Streuungen Riicksicht zu nehmen.

Eine vollstdndige Auflistung sdmtlicher untersuchter Tragwerke, einschliefllich des L-férmigen
Modells ist im Anhang A.5 zu finden.

5.7 Auswirkungen von Temperaturanderungen

Die Betrachtung der tiberlagerten Zwangsbeanspruchungen aus Temperaturanderungen und
Schwindbelastung erfolgte fiir den Zeitpunkt am Ende der Rohbaumafinahme, welcher mit
einem Jahr angenommen wurde. Untersucht wurde das Tragwerksmodell mit rechteckigem
Grundriss und Auflenwandvariante mit 49 % Lochanteil.

Im Vorfeld der Berechnungen wurde ein generelles Ansteigen der Rissweiten vermutet,
da die Gesamtbelastung aus Temperatur und Schwinden als dquivalente Léngendnderung
den zu erwartenden Wert des Schwindmafles nach 70 Jahren iibersteigt (vgl. Belastung
der Decken: £.4(28d,70a) = —0,41 %0 < €es47(28d,365d) = —0,57 %0). Entgegen dieser
Erwartung fand eine Reduzierung der rechnerischen Rissweiten wy der Deckenplatten statt.

Zu sehen ist dies in Abbildung 5.25, welche den direkten Vergleich der Rissweiten an den
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Plattenoberseiten der Decken EO unter alleiniger Schwindbelastung sowie in Kombination

mit einer Temperaturdnderung zeigt.

O~ O

!
R

Abbildung 5.25: Vergleich der Werte der rechnerischen Rissweiten wy, open, an den Plattenober-
seiten der Decken EO in [mm]
Oben: Unter Schwindbelastung nach 70 Jahren; Unten: Unter Schwind-
und Temperaturbelastung nach einem Jahr

Zunachst wurde die Vermutung aufgestellt, dass unter zusétzlicher Temperaturbeanspruchung
die Dehnungsdifferenz zwischen der Bodenplatte und der Decke EO geringer ausfallt, sodass
weniger Behinderung der Deckenverformung durch die Bodenplatte vorliegt. Der Vergleich
zeigt jedoch eine grofere Dehnungsdifferenz (vgl. Aesir(la) = —0,323 %0 > Ac.s(70a) =
—0,313 %o).

Des Weiteren wurde untersucht, ob die Dehnungen der Bodenplatte unter ihrem Schwindmafl
liegen, sodass sich die Behinderung der Deckenverformung éndert. Der Vergleich der Plat-
tendehnungen beider Betrachtungszeitpunkte im Bezug zum jeweiligen Schwindmaf liefert
jedoch keine Erklarung. Beide Anteile liegen iiber 100 %, sodass sich keine unterschiedlichen

Systemsteifigkeiten ergeben miissten.
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Eine Uberpriifung der Anteile fiir die Decke EQ bestétigt die Rissweitenergebnisse. Unter
Temperatur- und Schwindbeanspruchung wird 82 % des SchwindmaBes in Verformung umge-
wandelt, im Vergleich unter alleiniger Schwindbeanspruchung sind dies 73 %. Damit bauen
sich nach 70 Jahren mehr Zwangsspannungen in der Decke EO auf und es kommt zu gréferen
rechnerischen Rissbreiten wy,.

Eine eindeutige Erklarung fiir die geringeren Rissweiten unter hoherer Beanspruchung durch
Schwindbelastung in Kombination mit Temperaturdanderungen konnte nicht gefunden wer-

den.

5.8 Beriicksichtigung des Kriechverhaltens von Beton

Das Kriechen wie auch das Schwinden bezeichnet ein zeitabhangiges Verformungsverhalten
von Beton. Im Gegensatz zum Schwinden ist das Kriechen lastabhdngig und kann bei andau-
ernder Druckbeanspruchung im Beton beobachtet werden. Unter dieser Belastung kommt es
zur Verformung infolge von Wasserumlagerungen (Grundkriechen) und kann gegebenenfalls
in Kombination mit einer Verdunstung (Trocknungskriechen) auftreten. Daher haben das
Belastungsalter sowie die Umgebungsluftfeuchte einen wesentlichen Einfluss auf das Kriech-
verhalten. [16]

Im Allgemeinen baut Betonkriechen Zwangsspannungen ab, da es zu einer Reduzierung der
Bauteilsteifigkeit fihrt [7, S.512f]. Folglich mussten auch die Rissbreiten unter Kriecheinfluss
abnehmen. Um den alleinigen Einfluss des Schwindverhaltens von Beton auf die Zwangsspan-
nungen zu priifen, wurde das Kriechen in den vorangestellten Untersuchungen auflen vor
gelassen und nicht nédher betrachtet. Zudem ist die Thematik des Kriechens ebenso komplex
wie die des Schwindens. Um eine ungefahre Abschatzung zu erhalten, soll daher im Folgenden
nur beispielhaft das Kriechverhalten fiir das Tragwerksmodell mit rechteckigem Grundriss
und AuBenwéinden mit 49 % Lochanteil betrachtet werden.

Nach EC2-1-1, Abschnitt 7.2 (3) [6] darf von einem linearen Kriechverhalten ausgegangen
werden, wenn die Betondruckspannungen unter quasi-standiger Einwirkung einen Wert von
0,45 f = 13,5N/mm? nicht iibersteigen. Andernfalls miissen die Einfliisse aus nichtlinearem
Kriechen berticksichtigt werden. Da dieser Grenzwert fiir das vorliegende Modell erfiillt
ist, wird die Berechnung vereinfacht auf Grundlage der Theorie des linearen Kriechverhal-

tens gefithrt. Dies sieht eine Abminderung des mittleren Beton E-Moduls E.,, mithilfe der
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Kriechzahl ¢(t, ty) vor. Der effektive E-Modul von Beton E. .¢; bestimmt sich so zu

E
Ec,eff = -
]., 0+ QO(t, to)
mit
t = Betonalter zum untersuchten Zeitpunkt,
to = Betonalter zu Belastungsbeginn

Die Kriechzahl von Beton ist dabei wie auch das Schwinden abhédngig von der wirksamen
Querschnittsdicke hg, der Zementklasse sowie der relativen Umgebungsluftfeuchte RH. Be-
stimmt wurde ein mittlerer Kriechmodul ¢,,(t,y) fiir die Decken sowie die Bodenplatte
in Abhéngigkeit der Zeitpunkte der auftretenden Belastungen. Fiir die Wiande wurde die
mittlere Kriechzahl ¢,,, der Decken iibernommen, da von einer etwa gleichen Belastung durch
Weiterleitung der Deckenlasten auszugehen ist. Im Folgenden wird die Berechnung der ange-
nommenen mittleren Betonkriechzahl der Decken auf Grundlage der Kriechzahlermittlung
nach EC2-1-1 [6] anschaulich dargestellt. Die Ermittlung der Kriechzahl fiir die Bodenplatte

erfolgt analog.

Fir die 30 cm starken Deckenplatten sind die Kriechzahlen nach Bauablaufen geordnet der
Tabelle 5.10 zu entnehmen. Es gelten dieselben Annahmen der erforderlichen Parameter wie
auch bei der SchwindmaBermittlung (vgl. Abschnitt 5.5).

Tabelle 5.10: Ermittelte Kriechzahlen ¢(70a, to) fiir verschiedene Belastungen nach EC2-1-1,
Abschnitt 3.1.4 [6]

Annahmen Bauablaufe Lastfalle Kriechzahlen
@(70a,to) [-]
Ausschalen nach 7 Tagen E;ginggv licNh/th 2,88
Ausbau nach 90 Tagen gA;S:bailjéalzt\I /m? 1,77
Nutzlast nach 180 Tagen qN;t:Zlgit) kN /m? 1,74
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5 Parameterstudie zur Rissbreitenbegrenzung

Die mittlere Kriechzahl ¢,, bestimmt sich unter quasi-standiger Belastung zu

 75KN/m?- 2,88+ 1,5kN/m2 - 1,77 + 0,3 - 3,0kN/m? - 1, 74
pm = 75KN/m® + 1L5kN/m? + 0,3 - 3,0kN /m?

= 2,61

(5.2)

Samtliche angenommenen mittleren Kriechzahlen ¢, der verschieden Bauteile sind der

folgenden Tabelle 5.11 zu entnehmen.

Tabelle 5.11: Mittlere Kriechzahlen ¢,,(70 a, ty) nach Bauteilen sortiert

Bauteile Decken  Wande BPL
mittlere Kriechzahl ¢, [-] 2,61 2,61 1,87

Das Kriechen wird innerhalb der nichtlinearen Berechnung mittels des RFEM Beton-Flachen-
moduls tiber eine Verzerrung der Spannungs-Dehnungs-Linie des Betons im Druckbereich
mit dem Faktor (1 4 ¢,,) berticksichtigt. Diese Vorgehensweise bietet nur eine Naherung
der Verformungen unter wirklichem Kriechverhalten, da die Spannungsabnahme infolge von
Relaxation sowie das nichtlineare Kriechen nicht abgebildet werden kénnen. Die Verformungen

fallen laut RFEM-MODULHANDBUCH [25] etwas hoher aus als in Wirklichkeit.

Die Auswertung des Modells mit rechteckigen Grundriss bestatigt die zuvor aufgestellte
Vermutung der generellen Abnahme der rechnerischen Rissweiten wy, an Plattenober- sowie
-unterseite der Geschossdecken. Fiir die Decke E1 liegen diese sogar unter dem Grenzwert
von 0,4 mm, sodass nach dieser Betrachtung die ermittelte Mindestbewehrung fiir den frithen
Zwang nach EC2-1-1 [6] als ausreichend angenommen werden kann. Dies soll im Folgenden
die Abbildung 5.26 verdeutlichen, welche die Rissweiten an der Plattenunterseite wy ynten der
Decke E1 bei alleiniger Beriicksichtigung des Schwindverhaltens sowie die des Schwind- und
Kriechverhaltens in Kombination vergleicht. Die Ergebnisse konnen als Folge einer geringeren
Verformungsbehinderung der Decken angesehen werden, welche sich durch die Reduktion
der Kernsteifigkeit aufgrund des Kriechens der Kerne ergibt. Gleichzeitig kann dadurch ein

groflerer Anteil des Schwindmafes in Verformung tibergehen und fiithrt nicht zum Aufbau
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von Zwangsspannungen. Die Ergebnisse der Plattenoberseite der Decke E1 sowie gesamt fiir
die Decke EO sind dem Anhang A.6 zu entnehmen.

Abbildung 5.26: Vergleich der Rissweiten an den Plattenunterseiten wy, | unten der Decken E1
in [mm];
Oben: Unter Schwindeinfluss; Unten: Unter Schwind- und Kriecheinfluss

Anmerkend sei hier gesagt, dass eine Untersuchung des nichtlinearen Kriechverhaltens durch-
aus interessant ware, da sonst der Einfluss der Bewehrung auf die Kriechverformungen sowie
die Auswirkungen der Rissbildung nicht beriicksichtigt werden. Auf der einen Seite fiihren
Rissbildungen im Beton zur Reduktion von Steifigkeiten und damit von Zwangsspannungen,
aber auf der anderen Seite weisen gerissene Bauteile auch weniger Kriechverformungen auf.
Letzterer Punkt fithrt weniger zum Abbau von Zwangsschnittgréen bzw. Umlagerungen bei
Systemwechseln. Mithilfe einer solchen Betrachtung konnte genauer untersucht werden, wie
grof} der Einfluss der einzelnen Faktoren in Beziehung zueinander ausfallt.

Wie bereits erwéhnt, fithrt die Berticksichtigung des Kriechens innerhalb des RFEM zu einer
leichten Uberschitzung der Verformungen. In Folge dessen miisste von einem zu groBen Abbau
der Zwangsspannungen und damit verminderten Rissweiten auszugehen sein. [7, S.512f]
Aufgrund zuvor genannter Aspekte sind daher die vorgestellten Ergebnisse nur unter Vorbehalt

zu sehen und bediirfen einer genaueren Betrachtung.
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5 Parameterstudie zur Rissbreitenbegrenzung

5.9 Diskussion der Ergebnisse

Im Folgenden werden in knapper Form die aufgestellten Ergebnisse der Rissbreitenunter-
suchungen der nichtlinearen Berechnung unter Beriicksichtigung aller Vertikallasten sowie

Zwangsbeanspruchungen zusammengefasst.

5.9.1 Modellbildung

Tragwerksmodellierung

Die Abbildung des Tragwerks erwies sich im Allgemeinen als relativ problemlos. Ein besonderer
Augenmerk musste auf die Modellierung der Lagerungsbedingungen gelegt werden, um diese
moglichst realitdtsnah zu erfassen. Dies gelang in zufriedenstellender Weise iiber flichig auf
die Bodenplatte angesetzte Federn. Mogliche Verzahnungen mit dem Baugrund sollten, falls

vorhanden, ndher untersucht und gegebenenfalls berticksichtigt werden.

Lastannahmen

Bei der Abschatzung der geeigneten Lastannahmen wurde ein erhohter Einfluss des Einwir-
kungsverhéaltnisses der Bodenplatte zu den restlichen Deckenebenen festgestellt. Dieser wirkt
sich auf die Verformungsbehinderung der Deckenplatten derart aus, dass groBere Anderungen
der Zwangsspannungen beobachtet werden konnten. Aufgrund dessen sollte bei einer Betrach-
tung der Decken das Schwindmaf} der Bodenplatte ausreichend genau abgeschéitzt werden

und auf der sicheren Seite liegend nicht zu hoch angesetzt werden.

Tragwerksgeometrien

Es zeigte sich, dass Bereiche mit hoher Steifigkeit ein Indiz fiir erhohte Zwangsspannungen
darstellen (vgl. Kernbereiche). Des Weiteren bieten Orte hoher Spannungskonzentrationen

infolge von Verengungen ein gesteigertes Risspotential (vgl. einspringende Ecke).
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5.9.2 Parameterstudie
Steifigkeit des Tragwerks

Die Untersuchungen haben die rissbreitenmindernde Wirkung durch Steifigkeitsverlust mit
steigender Gebaudehohe verdeutlicht. Dieser Einfluss verhindert den Aufbau von Spannungen
infolge des spaten Zwangs in den oberen Tragwerksetagen, sodass geringere Rissweiten zu
erwarten sind.

Der Einfluss der Aulenwandsteifigkeit auf die Gréfle der zu erwartenden Rissweiten konnte

in den Deckenebenen unter grofieren Zwangsbeanspruchungen festgestellt werden.

Plattenlange

Die Auswirkungen einer Anderung der Plattenlinge auf die GréBe von Rissbreiten konnte

bestétigt werden. Eine erhohte Plattenlange fithrt zum Anstieg der Zwangsspannungen.

Bauablauf

Aufgrund fehlender Moglichkeiten einer nichtlinearen Berechnung in Kombination mit dem
zeitlich versetzten Lastauftrag konnten keine gesicherten Ergebnisse angestellt werden. Ab-
schatzungen einer linearen Berechnung haben bei dem untersuchten Tragwerksmodell einen
geringeren Einfluss des Bauablaufs aufgrund der kurzen Betonierabschnitte gezeigt. Dennoch
wird dieser Parameter bei Verlangerung der Bauabschnitte als bedeutend bewertet, da in-
nerhalb der ersten zwei Jahren ab Schwindbeginn ein Grofiteil des Betonschwindens erfolgt.
Weitere lineare Untersuchungen der Verformungen bei gréofleren Bauabschnitten kénnte zu

einer besseren Einschatzung dieses Einflusses fiihren.

GroBe der indirekten Einwirkungen

Die Untersuchung hat gezeigt, dass eine Anderung des SchwindmmaBes zu zum Teil gréferen
Rissbreitenanderungen gefiihrt hat. Vor allem Bereiche mit geringen Rissbreiten haben sich
bei Erhéhung der indirekten Einwirkung stédrker ausgepréigt. Pauschale Aussagen zu einer
GroBenordnung der Rissbreitendnderung fiir einzelne Bauteile kénnen nicht getroffen werden,

da diese stark systemabhéngig sind.
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Uberpriifung der Grenzwerte der rechnerischen Rissbreiten

Die Auswertung hat ergeben, dass tiberschrittene Rissbreitenwerte im Allgemeinen ihren
Grenzwert nach einer Anpassung der Mindestbewehrungsmengen fiir den spaten Zwang nach
dem pauschalen Ansatz des EC2-1-1 [6] einhalten.

Temperaturanderungen

Die Untersuchung des Lastfalls der Temperaturdnderung in Kombination mit einer Schwind-
belastung zum Ende der Rohbauphase zeigte bislang unerklarliche Ergebnisse. Es traten
geringere Rissweiten bei hoherer Belastung auf. Es sind weitere Analysen erforderlich, um

eindeutigere Ergebnisse zu erhalten.

Kriechen

Die Beriicksichtigung des linearen Kriecheinflusses zeigte eine Reduzierung der Rissweiten
infolge von Steifigkeitsabbaus innerhalb des Tragsystems. Ohne weitere Untersuchungen ist
dennoch aufgrund der Vereinfachungen innerhalb der Berechnung von einer Uberschitzung

der Verformungen und damit zu geringen Rissbreiten auszugehen.

Gesamteinschatzung

Der vermutlich bedeutendste Aspekt der Rissbreitenbegrenzung bei nichtlinearen Berechnung
unter Beriicksichtigung von indirekten Einwirkungen stellt die Abbildung der wirklichkeitsna-
hen Steifigkeiten des Gebaudes dar. Dies bildet die Grundvoraussetzung fiir eine zufrieden-
stellende Abschétzung der zu erwartenden Rissweiten.

Des Weiteren sind die Annahmen zur Groéfle der einwirkenden Parameter vor allem zum
Verhéltnis zwischen Bodenplatte und Decken fiir Bemessung letzter entscheidend. Diese
beeinflussen die Verformungsbehinderung der Decken in groflerer Art und Weise.

Auflerdem sollte der Einfluss der Bauzustandsbetrachtungen aufgrund der angestellten Er-

gebnisse nicht unterschéitzt werden, dieser erfordert vielmehr weitere Uberpriifungen.
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7 Zusammenfassung

In der Vergangenheit waren dem Ingenieur bei einer wirklichkeitsnahen Abbildung des nichtli-
nearen Schnittgrofen-Veformungs-Verhaltens von Stahlbeton Grenzen gesetzt. Diese ergaben
sich vor allem aufgrund von nicht vorhandener Rechenleistung sowie nicht weit genug fort-
geschrittener Programmentwicklung. Vor diesem Hintergrund wurde sich zunachst mit der
Ausfiihrung von zwangsmindernden Fugen in Hochbaukonstruktionen beholfen. Spéter ent-
standen Bemessungsverfahren, um dennoch eine zur Begrenzung der Rissbreiten erforderliche
Mindestbewehrungsmenge unter Zwangsbeanspruchungen festzulegen. Der EC2-1-1 liefert in
Abschn. 7.3.2 [6] mittels des pauschalen Ansatzes dem Ingenieur ein Werkzeug, um schnell
und simpel zum vermeintlichen Ziel zu kommen. Nach Jahren der Anwendung hat sich jedoch
aufgrund von unplanméfigen Rissentstehungen gezeigt, dass immer mehr Unsicherheiten
bei der Abschéitzung des Zeitpunktes der Rissbildung bzw. der anzusetzenden effektiven

Betonzugfestigkeit fu .rs auftreten.

Daher erscheint es nachvollziehbar, im Hinblick auf die Entwicklungen der Rechenleistungen
sowie Computersimulationen der letzten Jahre andere Bemessungsmethoden der Rissbreiten-
begrenzung zu erforschen. Heutzutage kann aufgrund von dreidimensionalen Tragwerksmodel-
lierungen sowie Anwendung der FEM eine nichtlineare Berechnung von Tragwerken erfolgen.
Mithilfe einer solchen nichtlinearen Betrachtung kénnen wirklichkeitsnahe Spannungs- und
Veformungs-Zustande infolge von direkten Lasten im GZG sowie indirekten des Zwangs
abgebildet werden. Diese Vorgehensweise ermoglicht eine an die vorhandenen Spannungen im
Tragwerk angepasste Wahl der erforderlichen Mindestbewehrungsmengen zur Begrenzung der
Rissbreiten.

Besonders bei groflen Bauvorhaben mit langen Deckenplatten im Stahlbetonhochbau, bei

denen zumeist ohnehin eine 3D-Modellierung erfolgt, ist es sinnvoll diese Methode zu nutzen.
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Nicht verschwiegen werden darf jedoch das erhohte tragwerksplanerische Mafl an Verstandnis
bei der nichtlinearen Berechnung, welches dem einzelnen Ingenieur in Bezug auf den Lastab-
trag im Gebaude bzw. das Verformungsverhalten unter Zwangsspannungen abverlangt wird.
Die neuen Berechnungsmoglichkeiten werden dabei aufgrund der Rechenweise, aber auch
aufgrund der groflen Abhéngigkeiten einzelner Faktoren zueinander zunehmend schwieriger

nachzuvollziehen.

Die Untersuchung verschiedener Einflussparameter der Rissbreitenbegrenzung konnte zeigen,
dass die wirklichkeitsnahe Steifigkeitsabbildung der Tragwerke eine entscheidende Vorausset-
zung fiir eine zuverléssige Rissbreitenabschétzung bildet. Besonders die rissbreitenmindernde
Wirkung durch Steifigkeitsverlust mit zunehmender Gebaudehohe ist hier nochmals zu nennen.
Diese kann vor allem in oberen Etagen zu geringen Rissweiten infolge des spéaten Zwangs
fithren. Auch Annahmen zu Gréflen sowie Verhédltnisse der indirekten Einwirkungen der
einzelnen Bauteile untereinander sollten aufgrund der Auswirkungen auf die Steifigkeit mit
Bedacht gewahlt werden. Des Weiteren zeigte sich, dass der Einfluss gewisser Parameter
nicht génzlich abschétzbar ist (vgl. Abschn. 5.6.3: ,Bauablauf). An dieser Stelle sind dem
Tragwerksplaner oftmals aktuell noch Grenzen im Bereich der Modellierung gesetzt.

Zudem soll nochmals darauf hingewiesen werden, dass der Wert der rechnerischen Rissweite wy,
aufgrund der Rechenmethoden sowie der vielen Annahmen eine eigene Unschérfe besitzt
und nicht als festgesetzt angesehen werden sollte. Hier bietet die Rissbreitenbegrenzung im
Innenbereich mit dem geforderten Grenzwert w,,q, von 0,4 mm gewisse Spielraume. Es gebe
die Moglichkeit konkret im Vorfeld Absprachen mit dem Bauherrn zu treffen, um sich vor

auftretenden Schwankungen der Rissbreiten besser absichern zu kénnen.

Abschlieend konnte fiir das konkrete Bauvorhaben des | GGG

durch eine spezielle Betrachtung der Deckenplatten gezeigt werden, dass die nichtlineare
Berechnung zur Rissbreitenbeschrankung eine Methode liefert, mithilfe derer konsequent
Einsparungen von Bewehrungsstahl vorgenommen werden konnen. Die Auswertung der
Bauwerksuntersuchung konnte dabei unter anderem die zwangsmindernde Wirkung des
Steifigkeitsabfalls mit zunehmender Gebaudehohe bestéatigen, welches einen zentralen Punkt
der Reduzierung der Bewehrungsmengen darstellt. Auflerdem war es moglich konkrete Orte
der Rissproblematik zu detektieren und auf die vorhandenen Zwangsspannungen angepasste
Zulagen fiir diese zu ermitteln. Die gewahlten Bewehrungsanordnungen sind gegebenenfalls

im Weiteren durch eine Bauzustandsbetrachtung zu iiberpriifen.
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7 Zusammenfassung

Im Zukunft ist es durchaus vorstellbar, dieses Vorgehen auch auf andere Bauteile wie z.B.
Winde auszuweiten. Auch die Untersuchung von Griindungsbauteilen bietet ein weiteres
komplexes Forschungsfeld, welches in dieser Arbeit nicht behandelt werden konnte.

Generell stellt die Anwendung der nichtlinearen Berechnung zur Rissbreitenbegrenzung nicht
nur eine Mdoglichkeit der Kosteneinsparung dar, sondern ist im Hinblick auf die Nachhaltigkeit
gerade im Bauwesen in Betracht zu ziehen. Schliellich sollte heutzutage eine Reduzierung

des Ressourcenverbrauches im Rahmen der Umsetzbarkeit stets im Vordergrund stehen.
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A Parameterstudie

A.1 Ermittlung der Mindestbewehrungsmengen nach

Eurocode 2 fiir die Decken der Tragwerksmodelle

Eingangsgrofien:

Beton: C30/37 = fetm = 2,9N/mm?;
wg = 0,4 mm;
h=30cm - k=0,8; k. =1,0

Friiher Zwang:

feters =0,65-2,9N/mm? = 1,89 N/mm?

gewdhlt: ¢ = 10 mm

nach Gl. (4.3):

= 301,2N/mm?

_ \/6 -0,4mm - 1,89 N/mm? - 200 000 N /mm?
7s = 10 mm

Keine Modifizierung des Grenzdurchmessers aufgrund geringer Plattenhohe;

nach Gl. (4.6)
1,0-0,8- 1,89 N/mm? - 3000 cm? 5
Asmin = 3012 N/ = 15,06 cm”/m

gewihlt je Bewehrungslage: 2 x ¢ = 10mm|10cm — Ag 4o, = 15,7 cm?/m

125



A Parameterstudie

Spater Zwang:

feterr = 3,0 N/mm2 >29 N/mm2 = fetm

gewahlt: ¢ = 12mm

nach Gl. (4.3):

= 346,4 N /mm?

~ [6-0,4mm - 3,0N/mm? - 200000 N /mm?
Ts = 12mm

Keine Modifizierung des Grenzdurchmessers aufgrund geringer Plattenhohe;

nach Gl. (4.6
(0 1,0-0,8-3,0N/mm? - 3000 cm? 5
Asmin = 346 AN /mm? = 20,8 cm*/m

gewahlt je Bewehrungslage: 2 x ¢ = 12mm|[10cm — Ag yorp, = 22,62 cm?/m
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A.2 Parameter: Steifigkeit des Tragwerkmodells

A.2 Parameter: Steifigkeit des Tragwerkmodells

A.2.1 Steifigkeit iiber die Gebaudehohe

Abbildung A.1: Fir die nichtlineare Berechnung angesetzte Bewehrung in Plattenlangsrich-

tung a1 open in [cm?/m] an den Plattenoberseiten des rechteckigen Grund-
risses

Oben: Decke E1; Unten: Decke EO
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Rissbreite
w-k,l,-z (oben)
[mm]

0.740

0.673
0.606
0.538
0.471
0.404
0.336
0.269
0.202
0.135
0.067

0.000

Max : 0.740
Min : 0.000

Abbildung A.2: Rissweiten an der Plattenoberseite wy, | oper, am Gesamtmodell mit L-formigen
Grundriss

Rissbreite
w-k,l,+z (unten)
[mm]

0.507

0.461
0.415
0.368
0.322
0.276
0.230
0.184
0.138
0.092
0.046

0.000

Max : 0.507
Min : 0.000

Abbildung A.3: Rissweiten an der Plattenunterseite wy|unten am Gesamtmodell mit
L-férmigen Grundriss
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A.2 Parameter: Steifigkeit des Tragwerkmodells

Abbildung A.4: Horizontale Verformungen der Decke E1 des L-féormigen Grundrisses in [mm];
Links: Verformung in x-Richtung u,; Rechts: Verformung in y-Richtung wu,

Abbildung A.5: Verteilung der Rissweiten der Decke E1 in [mm] ;
Links: Plattenoberseite wy | oven; Rechts: Plattenunterseite wy | unen
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A.2.2 AuBenwandsteifigkeit
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Abbildung A.6: Verteilung der Rissweiten an den Plattenoberseiten wy, | oen, der Decken EO
des rechteckigen Grundrisses in [mm];
Oben: Lochanteil 30 %; Mitte: Lochanteil 49 %; Unten: Stiitzen
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A.2 Parameter: Steifigkeit des Tragwerkmodells

Abbildung A.7: Verteilung der Rissweiten an den Plattenoberseiten wy, | open der Decken E1
des rechteckigen Grundrisses in [mm];
Oben: Lochanteil 30 %; Mitte: Lochanteil 49 %; Unten: Stiitzen
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Verformungen

u-X [mm]

10.605
8.677
6.749
4.821
2.893
0.965

-0.963
-2.891
-4.819
-6.747
-8.675

-10.603

Max : 10.605
Min : -10.603

Verformungen
X [mm]

11.015
9.012
7.010
5.007
3.004
1.001
-1.001
-3.004
-5.007
-7.010
-9.012

-11.015

Max : 11.015
Min : -11.015

Verformungen
-X [mm]

11.641
9.525
7.408
5.292
3.175
1.058
-1.058
-3.175
-5.292
-7.408
-9.525

-11.641

Max : 11.641
Min : -11.641

Abbildung A.8: Horizontale Verformungen u, der Decke E1 des rechteckigen Grundrisses

in [mm];
Oben: Lochanteil 30 %; Mitte: Lochanteil 49 %; Unten: Stiitzen
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Verformungen
u-X [mm]
13.229
10.824
8.420
6.015
3.610
1.205
-1.200
-3.605
-6.010
-8.415
-10.820

-13.225

Max : 13.229
Min : -13.225

“ﬂl
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[ T W
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| Wne |

Verformungen
u-X [mm]
12.963
10.606
8.249
5.892
3.535
1.178
-1.178
-3.535
-5.892
-8.249
-10.606

-12.963

Max : 12.963
Min : -12.963
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Abbildung A.9: Horizontale Verformungen u, der Auflenwénde und Kerne des rechteckigen

Grundrisses in [mm];
Oben: Lochanteil 30 %; Unten: Lochanteil 49 %
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Abbildung A.10: Verteilung der Rissweiten an den Plattenoberseiten wy | open, der Decken EO
des L-formigen Grundrisses in [mm);
Oben: Lochanteil 30 %; Mitte: Lochanteil 49 %; Unten: Stiitzen
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A.2 Parameter: Steifigkeit des Tragwerkmodells

Abbildung A.11: Verteilung der Rissweiten an den Plattenunterseiten wy, | unten der Decken EO
des L-formigen Grundrisses in [mm);
Oben: Lochanteil 30 %; Mitte: Lochanteil 49 %; Unten: Stiitzen
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Abbildung A.12: Verteilung der Rissweiten an den Plattenoberseiten wy, | ope, der Decken E1
des L-formigen Grundrisses in [mm];
Oben: Lochanteil 30 %; Mitte: Lochanteil 49 %; Unten: Stiitzen
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A.2 Parameter: Steifigkeit des Tragwerkmodells

Abbildung A.13: Verteilung der Rissweiten an den Plattenunterseiten wy, | ynten der Decken E1
des L-formigen Grundrisses in [mm];
Oben: Lochanteil 30 %; Mitte: Lochanteil 49 %; Unten: Stiitzen
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: Bauablauf

A.3 Parameter

s sowie deren Zuwéchse innerhalb der ver-

Anderungen der Schwindmafle Ae,
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A.4 Parameter: Grébe der indirekten Einwirkungen

A.4 Parameter: GroBBe der indirekten Einwirkungen
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Abbildung A.14: Rissweiten an den Plattenoberseiten wy, | open der Decken EO des Gesamtmo-
dells ,,Stiitzen“ mit rechteckigen Grundriss infolge verschiedener Schwind-
mafe in [mm]

Oben: CEM S; Mitte: CEM N; Unten: CEM R

m@‘?“ 8‘”‘ é@m -%/m%@ %m@m Q,
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4

7777777777777 | ppep——

Abbildung A.15: Rissweiten an den Plattenunterseiten wy | unten der Decken EO des Gesamt-
modells ,,Stiitzen“ mit rechteckigen Grundriss infolge verschiedener Schwind-
mafe in [mm]

Oben: CEM S; Mitte: CEM N; Unten: CEM R
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A.4 Parameter: Grébe der indirekten Einwirkungen

Abbildung A.16: Rissweiten an den Plattenoberseiten wy, | open der Decken E1 des Gesamtmo-

dells ,,Stiitzen“ mit rechteckigen Grundriss infolge verschiedener Schwind-
mafe in [mm]

Oben: CEM S; Mitte: CEM N; Unten: CEM R
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Abbildung A.17: Rissweiten an den Plattenunterseiten wy, | unten der Decken E1 des Gesamt-

modells ,,Stiitzen“ mit rechteckigen Grundriss infolge verschiedener Schwind-
mafe in [mm]
Oben: CEM S; Mitte: CEM N; Unten: CEM R
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A.5 Uberpriifung der Rissbreitenbegrenzung

A.5 Uberpriifung der Rissbreitenbegrenzung

Tabelle A.2: Ubersicht der maximalen Rissweiten Wk mae der L-formigen Deckenplatten mit
Mindestbewehrungesmenge nach EC2-1-1 [6] fiir den spaten Zwang

Modellvariante Zement- n}axun.ale
.. Decke Rissweiten
L-formig klasse

Wk, mazx [mm]

EO Oberseite 0,372

CEM N EO Unterseite 0,317

E1 Oberseite 0,296

30% Lochanteil EO Oberseite 0,489

CEM R EO Unterseite 0,383

E1 Oberseite 0,318

E1 Unterseite 0,306

CEM S EO0 Oberseite 0,286

EO Unterseite 0,280

CEM N EO Oberseite 0,308

EO Unterseite 0,297

19% Lochanteil EO0 Oberseite 0,451

© Lochantei .

CEM R EO Unterseite 0,367

E1 Oberseite 0,228

E1 Unterseite 0,327

CEM S EO Unterseite 0,301

CEM N EO Oberseite 0,323

EO Unterseite 0,331

Stiitzen EO Oberseite 0,413

CEM R EO Unterseite 0,382

E1 Unterseite 0,291

CEM S EO Unterseite 0,376
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Tabelle A.3: Ubersicht der maximalen Rissweiten Wk,maz der rechteckigen Deckenplatten mit
Mindestbewehrungesmenge nach EC2-1-1 [6] fiir den spaten Zwang

Modellvariante Zement- Decke Ir{?:;(vg:i:li
Rechteck klasse
Wk, max [mm]
EO Oberseite 0,410
CEM N EO Unterseite 0,378
E1 Oberseite 0,291
E1 Unterseite 0,293
30% Lochanteil EO Oberseite 0,463
CEM R EO Unterseite 0,439
E1 Oberseite 0,387
E1 Unterseite 0,384
EO0 Oberseite 0,381
CEMS EO Unterseite 0,324
EO Oberseite 0,388
CEM N EO Unterseite 0,383
E1 Oberseite 0,289
E1 Unterseite 0,294
49% Lochanteil EO Oberseite 0,475
CEM R EO Unterseite 0,438
E1 Oberseite 0,389
E1 Unterseite 0,381
EO0 Oberseite 0,316
CEM 8 EO Unterseite 0,339
EO Oberseite 0,400
CEM N EO Unterseite 0,385
E1 Oberseite 0,291
E1 Unterseite 0,299
Stiitzen EO Oberseite 0,463
CEM R EO Unterseite 0,439
E1 Oberseite 0,387
E1 Unterseite 0,384
EO0 Oberseite 0,347
CEMS EO Unterseite 0,354
49% Lochanteil, CEM N EO0 Oberseite 0,343
Plattenlénge 32,7m EO Unterseite 0,363
EO0 Oberseite 0,400
49% Lochanteil, CEM N EO Unterseite 0,385
Plattenlénge 90,3 m El Oberscite 0,333
E1 Unterseite 0,323
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A.6 Kriecheinfluss

Abbildung A.18: Vergleich der Rissweiten an den Plattenoberseiten wy, | open der Decken EO
in [mml;
Oben: Unter Schwindeinfluss; Unten: Unter Schwind- und Kriecheinfluss
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Abbildung A.19: Vergleich der Rissweiten an den Plattenunterseiten wy | ynten der Decken EO
in [mm];
Oben: Unter Schwindeinfluss; Unten: Unter Schwind- und Kriecheinfluss
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Abbildung A.20: Vergleich der Rissweiten an den Plattenoberseiten wy, | open, der Decken E1
in [mm];
Oben: Unter Schwindeinfluss; Unten: Unter Schwind- und Kriecheinfluss
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