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Kurzfassung

I Kurzfassung

Die Berechnung der Verformungen von Stahlbetonbauteilen ist aufgrund der
vielfaltigen Einfllisse, wie Kriechen, Schwinden und Rissbildung, eine komplexe
Aufgabe. Zudem sind die Ergebnisse aufgrund streuender Materialkennwerte
mit hohen Unsicherheiten verbunden. Diese Masterarbeit untersucht die Verfor-
mungsprognose von Stahlbetonbauteilen, indem verschiedene Berechnungs-
verfahren zur Begrenzung der Verformungen im Grenzzustand der Ge-
brauchstauglichkeit verglichen und bewertet werden.

Die theoretischen Grundlagen befassen sich insbesondere mit dem Elastizitats-
modul, den zeitabhangigen Effekten wie Kriechen und Schwinden sowie der
Rissbildung. Normative Unterschiede und deren Hintergriinde werden detail-
liert erlautert, um die unterschiedlichen Normvorgaben und ihre Auswirkungen
auf Verformungen besser zu verstehen.

Analysiert werden sowohl vereinfachte Nachweismethoden, wie der Nachweis
Uber die Biegeschlankheit und die Faktorisierung der linear-elastischen Berech-
nungsergebnisse, als auch direkte Verformungsberechnungen mittels numeri-
scherIntegration der Momenten-Kriimmungs-Linie. Zusatzlich werden die in FE-
Softwareprodukten wie mb AEC und Dlubal Software implementierten Ansatze
untersucht und verglichen.

Im experimentellen Teil der Arbeit wurden Versuche mit Stahlbetonbalken
durchgefiihrt, die unter praxisnahen Bedingungen hergestellt wurden. Zur Be-
stimmung der Materialkennwerte des Betons wurden zudem Probekdorper her-
gestellt. Die Verformungen der Stahlbetonbalken, die sich im Laufe der Zeit ein-
stellten, wurden messtechnisch erfasst und mit den Ergebnissen der verschie-
denen Berechnungsverfahren verglichen. Ein Berechnungsansatz zeigte dabei
eine besonders gute Ubereinstimmung mit den gemessenen Verformungen.

Auf Grundlage dieser Vergleiche und Ergebnisse wird eine Empfehlung fiir die
Anwendung in der Baupraxis abgeleitet.
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Abstract

Calculating the deformations of reinforced concrete components is a complex
task due to various factors, such as creep, shrinkage, and cracking. Additionally,
the results are subject to high uncertainties due to variability in material proper-
ties. This master's thesis investigates the prediction of deformations in rein-
forced concrete components by comparing and evaluating different calculation
methods for limiting deformations in the serviceability limit state.

Thetheoretical framework focuses on the modulus of elasticity, time-dependent
effects such as creep and shrinkage, as well as cracking. Normative differences
and their underlying reasons are explained in detail to provide a better under-
standing of the different standard specifications and their impact on deforma-
tions.

Both simplified verification methods, such as verification using bending slender-
ness and factorization of linear-elastic calculation results, and direct deforma-
tion calculations using numerical integration of the moment-curvature relati-
onship are analyzed. Additionally, the approaches implemented in FE software
products, such as mb AEC and Dlubal Software, are examined and compared.

In the experimental part of the thesis, tests were conducted on reinforced con-
crete beams that were produced under realistic conditions. Test specimens were
also prepared to determine the material properties of the concrete. The defor-
mations of the reinforced concrete beams, which developed over time, were
measured and compared with the results from different calculation methods.
One calculation method showed particularly good agreement with the mea-
sured deformations.

Based on these comparisons and results, a recommendation for practical appli-
cation in construction was derived.
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Einleitung

1 Einleitung

Um die Gebrauchstauglichkeit von Bauwerken sicherzustellen, ist die Genauig-
keit und Zuverlassigkeit der Berechnungsverfahren zur Vorhersage von Verfor-
mungen entscheidend. Diese Arbeit untersucht verschiedene Ansatze zur Be-
grenzung von Verformungen - von vereinfachten Methoden bis hin zu direkten
Berechnungsansatzen. Zielist es, die Genauigkeit dieser Verfahren anhand eines
Versuches zu bewerten und daraus eine Empfehlung fiir die Baupraxis abzulei-
ten.

Mdgliche Folgen durch (ibermaRige Verformungen

Gemal DIN 1045-1 und DIN EN 1992-1-1 diirfen die Verformungen eines Bauteils
oder Tragwerks weder die ordnungsgemaRe Funktion noch das auRere Erschei-
nungsbild des Bauteils beeintrachtigen oder Schaden an benachbarten Bautei-
len verursachen [1], [2].

Die Gebrauchstauglichkeit einer Decke ware beispielsweise nicht mehr gege-
ben, wenn das Erscheinungsbild durch eine groRe Durchbiegung beeintrachtigt
wird und dadurch das Wohlbefinden der Nutzer nicht gewahrleistet ist. Uberma-
Rige Verformungen konnen zudem zu grofieren Deckenverdrehungen fiihren,
was wiederum Schaden an Fassadenelementen oder Fenstern - insbesondere
am Endauflager - verursachen kénnte. Mogliche Folgen sind Abplatzungen des
Innenputzes, Schaden an Fliesen oder Rissbildungen im AuRenputz [1].

Vorgesehene Entwisserung

a) Kragplatte mit zu grofer
Durchbiegung

b) Deckenplatte mit zu groper
verdrehung am Endouflager

\
vorh 6> Zul e

|| vergesehene L vorhandene Auf’fc:;?eqfﬁnger’
Auflagerlinge Abplatzen von Potz innén,
fvgl. Abb.3.5) Riss gufen

Abbildung 1.1: Schaden infolge groRer Verformungen [1]

Verformungen kdnnen gleichermaRen Schaden an angrenzenden und verfor-
mungsempfindlichen Bauteilen wie leichten Trennwanden oder Verglasungen
verursachen. Eine grofse Durchbiegung kann das geplante Gefalle fiir die Ent-
wasserung beeintrachtigen, was zu Wasseransammlungen und zu Folgescha-
den fuhren kann [1].
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Einleitung

Begrenzung der Verformungen

Um die Gebrauchstauglichkeit eines Bauteils zu gewahrleisten, mussen die Ver-
formungen begrenzt werden. Einheitliche Grenzwerte beziiglich unbedenkli-
chen Durchbiegungen kénnen jedoch nicht angegeben werden. In der Literatur
schwanken die Grenzwerte hinsichtlich der zulassigen Verformungen von 1/100
bis 1/1000 der Stiitzweite [2].

Bei der Verformung eines Bauteils wird zwischen Durchhang und Durchbiegung
unterschieden. Der Durchhang beschreibt die vertikale Bauteilverformung ge-
messen von der geradlinigen Verbindung der Unterstiitzungspunkte und ist in
der Regel auf 1/250 der Stiitzlange zu begrenzen [1].

Die Durchbiegung bezeichnet die vertikale Verformung, die vom Ursprungszu-
stand des Bauteils gemessen wird. Um den Durchhang zu kompensieren, ist es
moglich, eine Schalungsiiberhohung vorzusehen, die jedoch ebenfalls auf 1/250
der Stiitzlange zu begrenzen ist [1].

. Ausgangslage w,
Durchbiegung w;q o
N / Uberhohung

/(_~ e ~~~ ........... HET. 1250
"~ —=—"A Tw<iql250
: \ ............................. : ........ T
i Referenzlage Durchhang
| I

Letf

Abbildung 1.2: Definition der Durchbiegungen [3]

Werden jedoch verformungsempfindliche Bauteile, wie z. B. leichte Trenn-
wande, eingebaut, ist die Durchbiegung nach dem Einbau dieser Bauteile auf
1/500 der Stiitzweite zu begrenzen. Ein Ausgleich durch eine Schalungsuberho-
hung ist in diesem Fall nicht moglich, da die Durchbiegung auf die liberhohte
Systemlinie des Bauteils bezogen wird. Theoretisch ware es moglich, den Ver-
formungsanteil, der sich vor dem Einbau dieser Bauteile einstellt, von der ge-
samten Durchbiegung abzuziehen. Davon ist jedoch abzuraten, da der Beginn
der Ausbauarbeiten dem Tragwerksplaner in seltenen Fallen bekannt ist [1].
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Einleitung

GemaR DIN 1045-1 und EC2 gelten somit fiir den rechnerischen Verformungs-
nachweis im liblichen Hochbau folgende Bestimmungen [3], [4]:

e Bauteildurchhang < 1/250 der Stiitzweite,

e Durchbiegung < 1/500 der Stiitzweite nach dem Einbau der angrenzen-
den, verformungsempfindlichen Bauteile,

e Schalungsiiberh6hungen, die einen Teil oder den gesamten Durchhang aus-
gleichen, sind zuldssig, jedoch auf 1/250 der Stiitzweite zu begrenzen,

e FiirKragtrager ist fur die Stlitzweite die 2,5-fache Bauteillange einzusetzen,
jedoch sollte der Durchhang an der Kragspitze nicht den des benachbarten
Feldes Uberschreiten.

Die Verformungen sind unter der quasi-standigen Einwirkungskombination zu
berechnen [1], [2], [4].
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

2 Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Die Berechnung der Verformungen im Stahlbetonbau ist im Vergleich zu einem
homogenen, isotropen Material - wie beispielsweise Stahl - wesentlich aufwan-
diger, da neben geometrischen Parametern weitere Effekte, wie Kriechen,
Schwinden und Rissbildung, die Durchbiegung erheblich beeinflussen [5].

Im Folgenden werden diese Einflussfaktoren genauer erlautert, da sie die Ver-
formung betrachtlich vergrofRern kdnnen.

2.1 Bauteilgeometrie

Ein Stahlbetonbauteil verhalt sich zunachst wie ein homogenes Material, so-
lange die aus den Lasten resultierenden Zugspannungen die Betonzugfestigkeit
nicht Uberschreiten. Befindet sich ein Stahlbetonbalken im ungerissenen Zu-
stand (Zustand 1), gilt die Balkenbiegetheorie. Bei reiner einachsiger Biegung
liegt die Nulllinie der Spannung bzw. Dehnung in Hohe der Schwerachse - der
Querschnitt bleibt eben. Die Dehnungen und Spannungen weisen tber die Quer-
schnittshohe einen linearen Verlauf auf [6].

F F hnitt A - A
PA 1 l Schnitt A -

|
! R N s s N ... .
= LA = A
/3 J 113 ! 1/3
|
a Geometrie und Belastung
Me
FiI/3
\.
-F “E
b Schnittgrofien
Schnitt B-B
Dehnungen Spannungen
. pe_ 4 .
= === P\Y/ s e < )
e - N e = e ] e - - g™~
if"".r R ’jj??'\“ __________ ?(: X K> \‘\\‘ ____
+!‘~L?\4f_ 1 T ; T 1 _‘W*‘IJ* Esy o,
= be = e

o < foyon

¢ Hauptspannungstrajektorien (Zustand |)

Abbildung 2.1: Spannungen und Dehnungen im Zustand | [6]
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Aus der Statik ist die Differentialgleichung der Biegelinie fiir einen schubstarren
Balken bekannt [7]:

Die Spannung in einem Querschnitt berechnet sich an der Stelle x mit:

M, (x)
0, (x) = Iyy(x) 7, (2.1)
Mit dem Hooke‘schen Gesetz lasst sich die Dehnung berechnen:
o(x M, (x) - z;
e(x) = ) _ M) 7 (2.2)

E  El(x)

a Reine Biegung

e>0]e<0 £>0]e<0&>0]e<0 cigifoa>05<0 ”124350

Ee2

aen=0 OeM

Abbildung 2.2: Spannung und Dehnung im ungerissenen Balken durch reine Biegung [6]

Daraus folgt die Krimmung:

e(x) My (x) - z; B M, (x)

K@) =— == El,(x)-z  Ely(x) 23)

Die zweite Ableitung der Biegelinie entspricht der Krimmung:

My (x)
" _ - _ y
w'(x) = —k(x) El, () (2.4)
Die erste Ableitung der Biegelinie entspricht deren Neigung:
My (x)
’ — . —_ — y .

w'(x) = fic(x) dx ,[Ely(x) (2.5)

Daraus folgt die Differentialgleichung der Biegelinie:

w(x) = — U k(x)-dx = ﬂ EIS;((J;)) (2.6)

Somit lasst sich die Durchbiegung eines schubstarren Balken durch zweifache
Integration der Kriimmung tber seine Lange berechnen [7].
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Wie zu erkennen ist, hangt die Grofte der Verformung im Zustand | - ohne Be-
riicksichtigung der Langzeiteffekte - von folgenden Faktoren ab:

Belastung bzw. Momentenverlauf
Elastizitatsmodul

Querschnittsabmessung

Lange des Balkens

2.2 Beton

2.2.1 Zusammensetzung

Der Baustoff Beton wird aus einer Mischung von Zement, Zuschlagstoff (Ge-
steinskornung), Wasser und gegebenenfalls Betonzusatzen hergestellt. Zu den
Betonzusatzen gehoren beispielsweise FlieRmittel oder Flugasche, welche die
Verarbeitbarkeit und Eigenschaften des Betons verbessern konnen. Der Zement-
leim, der durch das Mischen von Zement und Wasser entsteht, erhartet und bil-
det den sogenannten Zementstein. Dieser Zementstein wirkt im geharteten Be-
ton als Bindemittel und verleiht dem Baustoff ein dichtes, geschlossenes Gefiige

[8].

Zementkorn Zementstein “Bauteile”
C%SH—Fasern / Zuschlag
’ - r.— -

I
<\ 2 I
) A ! gre s UG
e o | . '., ]
Q™ :C} AC °°°':
> o | 900, g az :
AN AN N B
\ R | :.ao[>° 57 i IRlsse
lnn ol L‘L o\ 3%+Pore
—

a Mikro-Ebene b Meso-Ebene ¢ Makro-Ebene

Abbildung 2.3: Verschiedene Betrachtungsebenen der Struktur des Betons [6]

Zementstein

Der Zementstein weist aufgrund verschiedener Ursachen sehr feine Poren auf,
z. B. durch das Uberschusswasser, welches bei der Hydratation des Zements
chemisch nicht gebunden wird. Fiir die mechanischen Eigenschaften sowie die
Dichtheit und Dauerhaftigkeit des Betons spielt der Zementstein, genauer ge-
sagt das Porensystem des Zementsteins, eine entscheidende Rolle. Dieses Po-
rensystem hangt hauptsachlich vom Wasserzementwert und dem Hydratations-
grad ab [8].
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Der Wasserzementwert beschreibt das Gewichtsverhaltnis von Wasser zu Ze-
mentim Frischbeton. Da der Zement etwa 25 % seines Gewichtes an Wasser che-
misch und etwa 10 bis 15 % physikalisch als Gelwasser binden kann, benotigt er
fur eine vollstandige Hydratation einen Wasserzementwert von ca. 0,35 - 0,40.
Ein hoherer Wasserzementwert fiihrt zu einer Vergrofierung der Kapillarporen,
da mehr Wasser verdunsten kann. Andererseits wirkt sich ein zu niedriger Was-
serzementwert ebenfalls nachteilig auf die mechanischen Eigenschaften, die
Dichtheit und die Dauerhaftigkeit aus. Der Zement kdnnte in diesem Fall nicht
vollstéandig hydratisieren und somit die Festigkeit nachteilig beeinflussen [5].

Wasser

o

Hydratation
—_—
Wasserzementwert
wfz=020

Zement-
korn

Hydratation
_—
Wasserzementwert

wfz=040

Hydratation
_—

Wasserzementwert
wfz=0,60

9

Kapillarporen
{Wasser)

Abbildung 2.4: Einfluss des Wasserzementwertes [9]

Der Hydratationsgrad bezeichnet das Verhaltnis des Zementvolumenanteils, der
zu einem bestimmten Zeitpunkt mit Wasser reagiert hat, zum gesamten Volu-
men des Zements. Die Art und die Festigkeitsklasse des Zements sowie die ge-
gebenenfalls beigemischten Betonzusatze beeinflussen die zeitliche Zunahme
des Hydratationsgrades. Darliber hinaus haben klimatische Bedingungen und
die Nachbehandlung des Betons einen Einfluss auf den Hydratationsgrad [8].
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Betonzuschlag

Die Gesteinskornung, die den Hauptbestandteil des Betons mit etwa 70 % des
Betonvolumens bildet, ist in der Regel dichter, fester und steifer als der Zement-
stein. Daher beeinflusst der Betonzuschlag eher den Elastizitatsmodul und die
Rohdichte, wahrend seine Auswirkung auf die Festigkeit des Normalbetons ver-
gleichsweise gering ist [8].

Die Kornzusammensetzung ist entscheidend fiir den Wasseranspruch und die
Verarbeitbarkeit des Frischbetons. Zur Vereinfachung der praktischen Anwen-
dung wurden die sogenannten Regelsieblinien aufgestellt [8].
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Abbildung 2.5: Sieblinien mit einem GréRtkorn von 32 mm [10]
2.2.2 Druckfestigkeit

Die Druckfestigkeit stellt die wichtigste bautechnische Eigenschaft des Betons
dar. Genormt sind Druckfestigkeiten bis 115 N/mm?, erreichbar sind sogar
Druckfestigkeiten bis 250 N/mm? [11].
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Tragverhalten

Die Eigenschaften des Festbetons werden im Wesentlichen von der Gesteinskor-
nung und dem Zementstein sowie ihrem Zusammenwirken beeinflusst. Beim
Normalbeton ist die Festigkeit und Steifigkeit der Gesteinskérnung hoher als die
des Zementsteins. Eine gleichmalig aufgebrachte Druckspannung auf den Be-
ton fuihrt daher zu einer ungleichmaRigen Spannungsverteilung. Aufgrund der
unterschiedlichen Steifigkeiten wird die aufgebrachte Spannung gréRtenteils
uber die Gesteinskdrnung abgetragen. Bei einer vertikalen Druckbelastung ver-
laufen die Spannungen im Inneren des Betons schrag, was zu Querzugspannun-
gen fihrt, die zunachst Mikrorisse verursachen. Bei steigender Druckbelastung
- bereits ab etwa 40 % der Druckfestigkeit - vermehren sich die Mikrorisse und
vereinigen sich bei weiterer Laststeigerung zu sichtbaren Rissen, die um die Zu-
schlagkorner verlaufen. Die fortschreitende Rissbildung durch Laststeigerung
fuhrt zu einem zunehmenden Steifigkeitsverlust, zur Auflockerung des Gefliges
und letztendlich zum Bruch [6].
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a Modellvorstellung (Meso-Ebene) b Spannungs-Dehnungs-Beziehung

Abbildung 2.6: Tragverhalten von Normalbeton [6]

Das Verhalten von druckbeanspruchtem Beton wird durch zentrischer Druckver-
suche beschrieben. Der Hochstwert der gemessenen Druckspannung entspricht
der einaxialen Druckfestigkeit des Betons (vgl. Abbildung 2.6). Diese ermittelte
Druckfestigkeit wird als Kurzzeitdruckfestigkeit bezeichnet, da die Belastung in
der Regel gleichmalig innerhalb von 1 bis 2 Minuten bis zum Bruch erhoht wird.
Mit zunehmendem Betonalter schreitet die Hydratation des Zements fort, was
zu einem Anstieg der Kurzzeitdruckfestigkeit fiihrt. Die Entwicklung der Druck-
festigkeit hangt dabei von der Art des Zementes sowie von den Lagerungsver-
haltnissen wie Temperatur und umgebende Luftfeuchte ab [6].
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Um eine Vergleichbarkeit von Ergebnissen verschiedener Versuche zu gewahr-
leisten, sind die experimentell untersuchten Probekorper sowie deren Randbe-
dingungen - wie Betonalter, Lagerungsbedingungen und Klimaverhaltnisse -
und die Versuchsdurchfiihrung normativ geregelt [6].

Bei der Bestimmung der Druckfestigkeit wird durch den Kontakt mit starren
Druckplatten die Querdehnung des Probekdrpers behindert, wodurch zusatzli-
che Druckspannungen hervorgerufen werden. Diese liberlagern sich den Quer-
zugspannungen und verzogern die Makrorissbildung, was zu einer lokalen Erho-
hung der Druckfestigkeit fihrt. Durch den Austausch starrer Druckplatten gegen
Stahldrahtbiirsten kann eine unbehinderte Querdehnung erreicht werden [6].

Bruchkérper

RPN, - |
IHE N m
SR P \\N |
i A\ AN _J
f oo

Draufsicht auf die Prifkorper

d d
2 2
|-—1 5[]—-| |-|—1 50—-|
a Wirfel, b Wirfel, ¢ Zylinder,
Belastung lber Belastung Uber Belastung lber
Stahldrahtbirsten starre Druckplatten  starre Druckplatten

Abbildung 2.7: Priifung der Druckfestigkeit mit Standardversuchskorpern [6]

Die Schlankheit des Probekorpers hat einen erheblichen Einfluss auf die Druck-
festigkeit. Mit zunehmendem Verhaltnis von Hohe zu Kantenldnge bzw. zum
Durchmesser des Probekérpers verringert sich der Effekt der Querdehnungsbe-
hinderung, was zu einer Abnahme der Druckfestigkeit fiihrt. Da bei realen Bau-
teilen eine Querdehnungsbehinderung nicht pauschal unterstellt werden kann,
entspricht die am Zylinder ermittelte Druckfestigkeit eher dem tatsachlichen
Verhalten des Bauteils. Daher dient die Zylinderdruckfestigkeit f , (kurz: f) als
BasisgrofRe fir die Bemessung nach DIN EN 1992-1-1. Die Zylinderdruckfestig-
keit f.x, die als 5 % - Quantil aller Einzelwerte definiert ist, beschreibt die Festig-
keitsklasse des Normalbetons (Kennzeichnung als ,C“) bzw. des Leichtbetons
(Kennzeichnung als ,LC“). Die ermittelte charakteristische Wiirfeldruckfestig-
keit fox cube €rganzt die Bezeichnung (vgl. Tabelle 2.1) [6].
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Verteilungsdichte
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Abbildung 2.8: Normalverteilung der Druckfestigkeit des Betons C25/30 [6]

Die Betondruckfestigkeit wird aufgrund ihres streuenden Charakters nicht auf
eine mittlere Druckfestigkeit f;,,, sondern auf die charakteristische Druckfestig-
keit f.x nach 28 Tagen bezogen. Zwischen dem Mittelwert und dem charakteris-
tischen Wert der Druckfestigkeit gilt folgender Zusammenhang [8]:

fok = fom — 1,64 -0 (2.7)
Dabei ist:

fek die charakteristische Betondruckfestigkeit nach 28 Tagen,

fem die mittlere Betondruckfestigkeit nach 28 Tagen,

die Standardabweichung zwischen charakteristischem Wert und Mittel-
wert, betragt unabhdngig von der Festigkeitsklasse ca. 5 N/mm?2.

Somit gilt:

fok = fem — 1,64 - 5N/mm? = f,;, — 8N/mm? (2.8)
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Tabelle 2.1: Druckfestigkeitsklassen fiir Beton [10]

Druckfestig- Teen @
keitsklasse [M/mim?]

Cano 8

C12A15 12 15

C16/20 16 20

C20/25 20 25

C25/30 25 30

C30/3r 30 ar

C3545 35 45

C40/50 40 50

C45/55 45 55

Ca0/%a0 a0 60

Co5/ET 55 &7

CBOVTS 60 5

CTovas 70 85

CBO/a5 80 g5

Co0v105 « 80 105

C100115 4 100 115
"focn = charakteristische Mindestdruckfestigkeit von Zylindern (Durchmesser 150

mm, Lange 300 mm, Alter 28 Tage, Wasserlagerung).
#fecue = charakteristische Mindestdruckfestigkeit von Wirfeln (Kantenlange 150 mm,

Alter 26 Tage, Wasserlagerung).

* Ab Druckfestigkeitsklasse C55/67: Hochfester Beton.

“ Druckfestigkeitsklassen CO0M105 und C100/115: allgemeine bauaufsichiliche Julas-
sung oder Zustimmung im Einzelfall erforderlich.

Die in Tabelle 2.1 dargestellten Betondruckfestigkeiten gelten fur ein Alter von
28 Tagen. Die Betondruckfestigkeit fiir ein bestimmtes Alter kann wie folgt be-
rechnet werden [3]:

fex(@®) = fom(t) — 8 N/mm? fir3 < t <28Tage (2.9)
fex(®) = fex fiir t > 28 Tage (2.10)

Die Entwicklung der Betondruckfestigkeit wird maRRgeblich vom Zementtyp,
den Lagerungsbedingungen und der Temperatur beeinflusst. Die mittlere Be-
tondruckfestigkeit zu einem bestimmten Alter darf bei einer mittleren Tempera-
tur von 20 °C und unter Einhaltung der Lagerungsbedingungen gemalf} DIN EN
12390 wie folgt berechnet werden [3]:

Jem(®) = Bec(®) * fem (2.11)
mit
Bec(t) = es~(1— 28/t) (2.12)
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Hierbei ist:
Bc(t) ein Faktor, welcher vom Alter des Betons t abhangig ist
S ein Faktor, welcher vom Zementtyp abhangig ist:

o fir Zementfestigkeitsklassen CEM 42,5 R, CEM 52,5 N
und CEM 52,5R (Klasse R) gilt: s = 0,20

e furZementfestigkeitsklassen CEM 32,5Rund CEM42,5N
(Klasse N) gilt: s = 0,25

e fir die Zementfestigkeitsklassen CEM 32,5 N (Klasse S)
gilt: s = 0,38

e fir hochfeste Betone, unabhangig von der Zementfes-
tigkeitsklasse, gilt: s = 0,20

t Betonalterin Tagen

2.2.3 Zugfestigkeit

Der Beton kann im Vergleich zu Druckkraften nur deutlich kleinere Zugkrafte
aufnehmen. Die Zugfestigkeit des Betons liegt bei etwa 5 - 10 % der Druckfes-
tigkeitundist ebenfalls eine streuende Grofde. Diese Streuungist jedoch wesent-
lich starker als bei der Druckfestigkeit. Daher ist die Zugfestigkeit keine verlass-
liche Grofde - sie hangt stark von den Zuschlagen, der Beanspruchungsart und
der Festigkeitsklasse des Betons ab. Fiir die Nachweise im Grenzzustand der
Tragfahigkeit wird die Zugfestigkeit des Betons nicht angesetzt. Fiir die Nach-
weise im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit sind jedoch Anhaltswerte er-
forderlich [11].
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Tragverhalten

Die Zugfestigkeit des Betons kann durch unterschiedliche Versuchsarten be-
stimmt werden [8]. Nach DIN 1045-1 und EN 1992-1-1 bauen die Bemessungsre-
gelnin der Regel auf der zentrischen Zugfestigkeit f; auf, wobei deren versuchs-
technische Bestimmung im Vergleich zur Druckfestigkeitsbestimmung deutlich
aufwandiger ist [6].

Das Problem liegt an der Einleitung der Zugkraft, die zentrisch in den Beton
ubertragen werden soll. Die Vermeidung von exzentrischer Zugkrafteinleitung
ist selbst Uiber Stahlplatten, die auf den Probekorper geklebt werden, schwierig
zu realisieren und mit Fehleranfalligkeit verkntlipft. Daher wird die Zugfestigkeit
des Betons statt mit zentrischen Zugversuchen grundsatzlich mit Biegezug- und
Spaltzugversuchen bestimmt [6].

a Zentrischer Zugversuch b Spaltzugversuch

% | %

-3 -y
- e - [—
-1 | L3-] 1o e

¢ Biegezugversuch

Abbildung 2.9: Verschiedene Versuchsarten zur Bestimmung der Zugfestigkeit des Betons [6]

Um die Spaltzugfestigkeit an Zylindern, Wiirfeln oder Prismen zu bestimmen,
werden zur Lasteinleitung normativ geregelte Zwischenstreifen aus Hartfaser-
platten verwendet. Dadurch entstehen im Einleitungsbereich Druckspannun-
gen in Richtung der Linienbelastung und im inneren Bereich senkrecht dazu ste-
hende Zugspannungen. Dies fiihrt zu einem zweiachsigen Spannungszustand
[12].

Die Spaltzugfestigkeit lasst sich mit folgender Gleichung berechnen [10]:

2-F

fevsp =771 (2.13)
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Dabei ist:

feesp  die Spaltzugfestigkeit,

F die Maximallast,
L die Lange der Linienlast auf den Probekérper,
d der Durchmesser, bzw. die Breite bei Wiirfeln.

Die Biegezugfestigkeit des Betons ist unter der Annahme linear-elastischen Ver-
haltens als die maximal aufnehmbare Zugspannung definiert. Nach DIN EN
12390-5 ist es moglich, einen Balken auf zwei verschiedene Arten zu belasten.
Entweder mit einer Einzellast in Feldmitte oder mit Einzellasten in den Drittels-
punkten. Die erstgenannte Variante liefert etwa 10 - 30 % hohere Zugspannun-
gen im Vergleich zur Belastung in den Drittelspunkten. Dies ist auf den unter-
schiedlichen Momentenverlauf zuriickzufiihren. Da das maximale Moment zwi-
schen zwei Einzellasten einen konstanten Verlauf aufweist, versagt der Balken
ortlich an der schwachsten Stelle [12].

Die Biegezugfestigkeit bei Belastung in den Drittelspunkten berechnet sich mit
[10]:

F -l
feen = e (2.14)
Hierbei ist:

fetfl die Biegezugfestigkeit,

F die Maximallast,

L die Lange des Balkens,

b die Breite des Querschnitts,
h die Hohe des Querschnitts.

Falls die Zugfestigkeit mittels des Spaltzugversuchs bestimmt wurde, darf nach
DIN 1045-1 bzw. DIN EN 1992-1-1 die einachsige Zugfestigkeit wie folgt berech-
net werden [6]:

fer = fct,sp - 0,9 (2.15)
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Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Der Mittelwert und die Quantilwerte der zentrischen Zugfestigkeit sind nach DIN

EN 1992-1-1 folgendermaRen definiert [6]:

2 ..
fetm = 0,3 'fck/3 fir f.c < 50 MN/m?
fetm = 2,12 - In (1,8 + %‘) fir f.c > 50 MN/m?

feti0,05 = 0,7 * fetm

fetigo,95 = 1.3+ fetm

Dabei ist:

fetm die mittlere zentrische Zugfestigkeit,

fex die charakteristische Betondruckfestigkeit,

fetko0s der 5% - Quantilwert der zentrischen Betonzugfestigkeit,

fetk:005 der 95 % - Quantilwert der zentrischen Betonzugfestigkeit.

(2.16)

(2.17)

(2.18)

(2.19)

Der Mittelwert der Zugfestigkeit fiir ein bestimmtes Alter darf, wenn keine ge-

naueren Werte vorliegen, wie folgt ermittelt werden [3]:

fetm () = Bec(t) * fetm flrt <28 Tage (2.20)
ferm(®) = [Bec(©)]?”? + fetm fiirt > 28 Tage (2.21)
mit

Bec(t) aus Gleichung (2.12)
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2.2.4 Spannungs-Dehnungs-Beziehung

Die Kenntnis Uiber das Werkstoffverhalten eines Baustoffs ist erforderlich, um
zum einen bei statisch unbestimmten Systemen die Schnittgrofien und zum an-
deren die Verformungen eines Bauteils oder Tragwerks zu ermitteln. Fir die
Querschnittsbemessung stellt diese Kenntnis ebenfalls eine Voraussetzung dar.
Das Verhalten eines Baustoffs wird durch die Spannungs-Dehnungs-Linie be-
schrieben, die im Kurzzeitversuch gemessen wird [11].

£y [MN/m’]

C 90/105
80 4

C 20/25
20 A

0 T T T —=
0 1 2 3 Sal<0)wl

Abbildung 2.10: Reale Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Betonen unterschiedlicher Festig-
keitsklassen [11]

Die Spannungs-Dehnungs-Linie des Betons ergibt sich aus dem verformungsge-
steuerten Druckfestigkeitsversuch. In Abbildung 2.10 sind die Spannungs-Deh-
nungs-Linien fur unterschiedliche Betonfestigkeiten dargestellt. Zu erkennen
ist, dass zunachst ein annahernd lineares Verhalten zwischen Spannung und
Dehnung vorherrscht. Wird der Beton weiter belastet, steigen die Dehnungen
uberproportional zur Spannung an. Ab diesem Niveau ist kein linearer Zusam-
menhang zwischen Spannung und Dehnung vorhanden. Bis zur Hochstspan-
nung liegt demnach ein nichtlinearer Anstieg der Dehnungen vor. Danach ist die
Spannungs-Dehnungs-Linie mit einem nichtlinearen Abfall gekennzeichnet
[11].
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Bei normalfesten Betonen verhalt sich der Beton bis etwa 40 % der Druckfestig-
keit nahezu linear. Danach beginnen die Risse zu wachsen, die hauptsachlich
durch die Kraftumlenkung im inneren des Betons infolge unterschiedlicher Stei-
figkeitsverteilung zwischen Gesteinskdrnung und Zementstein entstehen. Ab
diesem Spannungsniveau ist die Nichtlinearitat zwischen Spannung und Deh-
nung deutlich zu beobachten. Bei hochfesten Betonen (ab C55/67) ist hingegen
das Verhaltnis der Steifigkeit zwischen Gesteinskornung und Zementstein klei-
ner als bei Normalbetonen. Dadurch nimmt die Spannungskonzentration an
den Zuschlagen ab - die inneren Spannungen im Zementstein und in der Ge-
steinskornung sind gleichmaRiger. Damit einhergehend wachsen die Mikrorisse
erst bei einem hoheren Spannungsniveau an. AuRerdem wird bei hochfesten Be-
tonen durch den Einsatz von Silicastaub das Verbundverhalten zwischen Ze-
mentstein und Zuschlag verbessert, wodurch die Bruchflache deutlich glatter ist
als die des normalfesten Betons [8].

Ebenfalls ist aus Abbildung 2.10 zu erkennen, dass nach Erreichen der Hochst-
spannung der abfallende Ast der Spannungs-Dehnungs-Linie mit zunehmender
Betonfestigkeitsklasse steiler wird. Je hoher die Festigkeit des Betons, desto ge-
ringer sind auch die Bruchdehnungen. Der Beton verhalt sich demnach mit zu-
nehmender Festigkeit sproder [11].

Spannungs-Dehnungs-Linie fiir die SchnittgroRenermittlung und Verformungs-
berechnung

In der Literatur liegt eine Vielzahl von Ansatzen vor, um den Zusammenhang
zwischen Druckspannung und Dehnung des Betons mathematisch zu beschrei-
ben [6].

GemaR DIN 1045-1 und DIN EN 1992-1-1 wird die kurzzeitig wirkende Druckspan-
nung in Abhangigkeit der Dehnung fur die Schnittgrofien- und Verformungsbe-
rechnung mit folgender nichtlinearen Gleichung beschrieben, die fiir e, = €1
qilt [6], [3]:

k-n—n°
1+(k—=-2)7

o, = firn (2.22)

Nach Zilch[6] stammt diese Funktion aus den Ansatzen von Grasser[13] und Sar-
gin[14].
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Mit den Bezeichnungen nach DIN EN 1992-1-1 gilt [6], [3]:

E. &
k=-— (2.23)
fem
E.= 1,05 E, (2.24)
f;:m 0,3
E.m = 22000 - (E) (2.25)
€1 = =07 (fer)”*' = —2,8 %o (2.26)
98 — fim\*
Ecur = —27 - <—100C“‘) ~2,8>—3,5 %o (2.27)
SC
n=-_— 2.28
£or (2.28)
Hierbei ist:

Oc die einwirkende Druckspannung,

fem die mittlere Betondruckfestigkeit,

Ecm der Sekantenmodul, welcher die Spannungs-Dehnungs-Linie bei 40
% der mittleren Zylinderdruckfestigkeit schneidet und durch den Ur-
sprung verlauft,

E. der Tangentenmodul (Steigung der Spannungs-Dehnungs-Linie im
Ursprung),

&1 die Dehnung bei Erreichen der Hochstspannung,

& die Dehnung infolge der einwirkenden Spannung,

Ecul die Bruchdehnung,

k das Verhaltnis zwischen der Spannung, die sich mit dem Tangenten-
modul gemal eines linearen Dehnungsansatzes bei Erreichen der
groRten Spannung ergeben wiirde und der mittleren Betondruck-
festigkeit (wird als Plastizitatszahl genannt),

n das Dehnungsverhaltnis zwischen der Dehnung infolge einwirken-
der Spannung und der Dehnung bei Erreichen der mittleren Beton-
druckfestigkeit.
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In DIN EN 1992-1-1 und DIN 1045-1 sind die benotigten Parameter f.,, Ecms €c1
und &¢yq bzw. £.1, angegeben, um daraus die Funktion fir die Spannungs-Deh-

nungs-Linie aufzustellen [6]:

Tabelle 2.2: Festigkeits- und Formanderungskennwerte fiir Beton nach DIN EN 1992-1-1 [6]

Betonfestigkeitsklassen (EN 1992-1-1)

— © P

3| % || g/ 8|8 |52 g8 /8|8 | 5|le|/8|g|8]2

E | £ |s|e|g|2|S|&8|s|2|8|2|8|8|8|85/38

) w (@] (&) Q o (&) Q (8] (@] Q (&) Q (] [&] O G
fo | wmmez | 12 | 16 | 20 [ 25 | 30 | 35 | 40 | 45 | s0 | 55 | 60 | 70 | 80 | @0 | 100
foicae | Nmm2 | 15 | 20 | 25 [ a0 | a7 [ 45 [ s0 | s5 | 60 | 67 | 75 | &5 | e5 | 105 | 115
foo | NWmme | 20 | 24 | 28 | 33 | 38 | 43 | 48 | 53 | 58 | 63 | e8 | 78 | 88 | 98 | 108
fom | Nmmz | 18 | 19 | 22 | 28 | 20 | 32 | a5 | a8 | 41 | 42 | 44 | 45 | 48 | 50 | 52
fonos | Nmmz | 11 | 13 | 15 [ 18 | 20 [ 22 [ 25 | 27 | 20 | 30 | 31 | 32 | 34 | a5 | a7
foanos | Nmmz | 20 | 25 | 20 [ 33 | a8 | 42 [ 46 | 49 | 53 | 55 | 57 | 60 | 63 | 66 | 68
E. | kmme | 271 ] 286 ] 300 [ 315 [ 328 [ 341 [ 352 [ 363 | 37,3 [ 882 | 39,1 | 407 | 422 [ 436 [ 449
er | %<0 | 18 [ 19 [ 20 [ 21 [ 22 [225 | 23 | 24 [245 ][ 25 [ 26 [ 27 [ 28 | 28 | 28
e | %e(<0) 35 32 | 30 | 28 | 28 | 28 | 28
n - 20 175 | 16 [ 145 | 14 | 14 [ 14
£ | %e(<0) 20 22 [ 23 | 24 | 25 [ 26 | 26
£ | %e(<0) 35 31 | 29 | 27 | 26 | 26 | 26
&3 Sie (< 0) 1,75 18 19 | 20 | 22 | 23 | 24
£ | %e(<0) 35 31 | 29 | 27 | 26 | 256 | 26

Tabelle 2.3: Festigkeits- und Formanderungskennwerte fiir Beton nach DIN 1045-1 [6]
Betonfestigkeitsklassen (DIN 1045-1)

5 = w0 o w o ~ [T) o 0 =} I~ 0 0 [T} 2 2

2 T S « o | @ o | 3 I I N = Y @ e | =

E| £ |8|e|g|8|8|8|s|2|s|8|2|g|8|3]|:?s

@ i ) 1) o 13 o 13 3] o o 5] [5) 5] o 3 5
f:'k N/mm2 12 16 20 25 30 35 40 45 50 55 60 70 a0 90 100
j]-g cube N/mmz 15 20 25 30 ar 45 50 55 60 67 75 85 95 105 115
f,,,., MN/mmz 20 24 28 33 38 43 48 53 58 63 68 78 a8 98 108
fem Nmm: | 16 | 19 | 22 | 26 | 29 | 32 | a5 | 38 | 41 42 | 44 | 46 | a8 5 52
f.-m-u 05 N/mmz 1.1 13 1.5 1.8 2 2.2 2,5 2.7 29 3 3.1 3.2 34 35 3.7
faxoss | N/mme 2 25 | 29 | 33 | 38 | 42 | 46 | 49 | 53 | 55 | 57 6 63 | 66 | 68
Eom | kWmm2 | 258 | 274 | 288 | 305 | 319 | 333 | 3a5 | 357 | 368 | 37.8 | 388 | 406 | 223 | 438 | 252
Em kN/mm2 | 21,8 234 249 26,7 283 299 314 328 343 35,7 37.0 39,7 42,3 43,8 452
@ - 085 | 085 | 086 | 0,88 | 089 | 0,90 | 091 | 002 | 093 | 004 | 095 | 0,08 | 1,00 | 1,00 | 1,00
&1 | %el(<0) | 1.8 | 19 | 2,1 | 22 | 23 | 2.4 \ 2,5 \2,55 | 26 | 265 | 27 | 28 | 29 | 295 | 30
L | %el<0) 35 3.4 33 | 32 31 3,0 30
n B 2 20 | 18 | 18 17 | 16 | 155
&2 e (< 0) 2.0 203 | 206 | 21 | 214 | 217 | 22
£y | %el<0) 35 31 | 27 | 25 | 24 | 23 | 22
E3 %e (<0 1,35 1,35 1.4 1.5 1,6 1,65 17
£ | %e(<0) 35 31 | 27 | 25 | 24 | 23 | 22

Mustafa Aslan

21



Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

o, [N/mm?|

-100 4
-90
-80
-70
-60
-50
-40
-30
-20
-10

0 p €. [%o]

0 -0,5 -1 -1,5 -2 -2,5 -3 -3,5 -4

€25/30 C40/50

€55/67 €70/85 ——C90/105

Abbildung 2.11: Spannungs-Dehnungs-Linien nach DIN EN 1992-1-1 fiir unterschiedliche Beton-
festigkeitsklassen nach [6]

Elastizitatsmodul

Fur linear elastische Baustoffe ist der Elastizitatsmodul fiir alle Spannungen
konstant. Der Beton weist jedoch kein lineares Verhalten auf, wodurch der Elas-
tizitatsmodul von der Spannung abhangig ist. Demzufolge verringert sich der E-
Modul mit zunehmender Spannung. Da eine nichtlineare Berechnung sehr auf-
wandig ist und die Betondruckspannung im Grenzzustand der Gebrauchstaug-
lichkeit oftmals unter 40 % der mittleren Betondruckfestigkeit liegt, ist die Ver-
wendung des Sekantenmoduls E, flir die Schnittgrofien- und Verformungsbe-
rechnung hinreichend genau [11], [6].
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Abbildung 2.12: Spannungs-Dehnungs-Linie des Betons fiir die SchnittgréRenermittlung mit
nichtlinearem Verfahren und fiir Verformungsberechnungen [3]
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Fir den nahezu elastischen Bereich der Spannungs-Dehnungs-Linie - ohne Be-
achtung der Langzeitauswirkungen - gilt somit das Hooke‘sche Gesetz [11]:

0. =& Ecm (2.29)

Es ist wichtig zu erwahnen, dass der tatsachliche E-Modul des Betons stark von
der Zusammensetzung, insbesondere von der verwendeten Gesteinskornung
abhangt und im Vergleich zu den normativen Rechenwerten deutlichen Streu-
ungen unterliegt [6].

Nach DIN EN 1992-1-1 gelten die Richtwerte fiir den mittleren Elastizitatsmodul
E., fiir Betonsorten mit quarzithaltigen Zuschlagen. Bei abweichender Ge-
steinskornung sollten die Richtwerte in Tabelle 2.2 mit folgender Gleichung mo-
difiziert werden [3]:

Ecmmod = Ecm " g (2.30)

Tabelle 2.4: Beiwerte fiir die Anpassung des Elastizitdtsmoduls E,, nach DIN EN 1992-1-1 [3]

Gesteinskornung ag
Quarz, Quarzit 1,0
Kalkstein 0,9
Sandstein 0,7
Basalt, dichter Kalkstein 1,2

Mit zunehmender Betonerhartung steigt der Elastizitatsmodul an und kann
nach DIN EN 1992-1-1 fiir ein bestimmtes Alter mit folgender Gleichung berech-
net werden [3]:

0,3
Em(t) = <fc;-1(t)> “Ecm (2.31)
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Nach DIN 1045-1 berechnet sich der Tangentenmodul wie folgt [1], [4]:
Ecom = 9500 - (fur) /3 (2.32)

Der Zusammenhang zwischen dem Tangenten- und Sekantenmodul wird mit
folgender Gleichung beschrieben [1], [4]:

Ecm = @i Ecom (2.33)
mit
Jem
a;=08+02-—<1,0 (2.34)
88
Hierbei ist;

E.om  der Tangentenmodul (Steigung der Spannungs-Dehnungs-Linie im
Ursprung),

Ecm der Sekantenmodul, welcher die Spannungs-Dehnungs-Linie bei 40
% der Zylinderdruckfestigkeit schneidet und durch den Ursprung ver-
lauft,

a; Beiwert, welcher den Zusammenhang zwischen dem Tangentenmo-
dul und Sekantenmodul beschreibt.

Abbildung 2.13 zeigt, dass der Tangentenmodul nach DIN EN 1992-1-1
unabhangig von der Festigkeitsklasse des Betons stets im gleichen Verhaltnis
grofder ist als der Sekantenmodul. Dies wird bereits in Gleichung (2.24)
deutlich - der Tangentenmodul ist pauschal um 5 % grofler als der
Sekantenmodul.
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Abbildung 2.13: Tangenten- und Sekantenmodul nach DIN EN 1992-1-1

Nach DIN 1045-1 ist der Tangentenmodul nichtim gleichen Verhaltnis grof3er als
der Sekantenmodul. Der Beiwert ; aus Gleichung (2.33) ist nicht konstant - er
ist abhangig von der mittleren Betondruckfestigkeit und ist auf 1,0 begrenzt.
Aus Abbildung 2.14 wird ersichtlich, dass der Unterschied zwischen dem
Sekanten- und dem Tangentenmodul mit zunehmender Festigkeitsklasse
kleinerwird. Dies erscheint plausibel, da sich der Beton mit steigender Festigkeit
sproder verhalt und die Linearitdat zwischen Spannung und Dehnung
ausgepragter ist. Daher nahert sich die Sekantensteigung mit zunehmender
Betondruckfestigkeit der Tangentensteigung an.
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Abbildung 2.14: Tangenten- und Sekantenmodul nach DIN 1045-1
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Ein Vergleich der Elastizitatsmoduln nach DIN EN 1992-1-1 und DIN 1045-1 zeigt
insbesondere bei normalfesten Betonen deutliche Unterschiede (Abbildung
2.15). Mit steigender Festigkeitsklasse werden die Unterschiede kleiner. Diese
Diskrepanz ergibt sich aus den unterschiedlichen Ansatzen zur Bestimmung des
Tangenten- bzw. Sekantenmoduls.
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45 24,3

e 222 25
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(==, |

DIN 1045-1 mmmmm DIN EN 1992-1-1 ® - Abweichung zur DIN 1045-1
Abbildung 2.15: Vergleich der Sekantenmoduln zwischen DIN EN 1992-1-1 und DIN 1045-1

Die Erkenntnis, dass zwischen den Normen groRe Unterschiede beziiglich des
Elastizitaitsmoduls existieren, verdeutlicht nochmals die Unverlasslichkeit die-
ser Werte.

In DIN 1045-1 bzw. DIN EN 1992-1-1 wird die Streuung der Elastizitatsmoduln
und die damit verbundene Unsicherheit ausdriicklich erwahnt. Aus diesem
Grund sind die Richtwerte bei Tragwerken, die empfindlich auf Abweichungen
des E-Moduls reagieren, gesondert zu ermitteln, indem tatsachliche Priifwerte
verwendet werden. Eine Abweichung bis zu 10 % gegenuber dem tatsachlichen,
im Bauwerk wirksamen E-Modul, kann allerdings trotzdem nicht ausgeschlos-
sen werden [4], [3], [10].
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Gemald DIN EN 1992-1-1 schneidet der Sekantenmodul die Spannungs-Deh-
nungs-Linie bei 40 % der mittleren Zylinderdruckfestigkeit. Daher kann dieser
auch mit Gleichung (2.22) berechnet werden, indem die zugehdrige Dehnung zur
Spannung - bei 40 % der mittleren Zylinderdruckfestigkeit - ermittelt und an-
schlieRend das Verhaltnis gebildet wird.

Vergleicht man jedoch die berechneten Werte mit den in DIN EN 1992-1-1 ange-
gebenen Sekantenmoduln, zeigt sich in Abbildung 2.16 eine deutliche Abwei-
chung, die mit steigender Betondruckfestigkeitsklasse geringer wird. Die nach
Gleichung (2.25) berechneten Sekantenmoduln nach DIN EN 1992-1-1, die eben-
falls die Spannungs-Dehnungs-Linie bei 40 % der mittleren Zylinderdruckfestig-
keit schneiden sollen, stimmen nicht mit den berechneten Werten nach Glei-
chung (2.22) tiberein.
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Abbildung 2.16: Vergleich der Sekantenmoduln nach DIN EN 1992-1-1 mit den berechneten Sekan-
tenmoduln
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Der Sekantenmodul gemaf’ DIN 1045-1 schneidet die Spannungs-Dehnungs-Li-
nie bei etwa 40 % der mittleren Zylinderdruckfestigkeit. Abbildung 2.17 zeigt
den Vergleich zwischen den mit Gleichung (2.22) berechneten Sekantenmoduln
und denen, die in DIN 1045-1 nach Gleichung (2.32) angegeben sind. Es ist deut-
lich zu erkennen, dass beide Werte gut miteinander Gibereinstimmen.
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Abbildung 2.17: Vergleich der Sekantenmoduln nach DIN 1045-1 mit den berechneten Sekanten-
moduln

AbschlieRend lasst sich sagen, dass die in DIN 1045-1 angegebenen Sekanten-
moduln - aus mathematischer Sicht - sinnvoller erscheinen als die in DIN EN
1992-1-1.

2.2.5 Zeitabhangige Verformungen

Der Beton erfahrt neben Verformungen, die durch eine kurzzeitig einwirkende
Spannung hervorgerufen werden, zusatzlich auch solche, die sich im Laufe der
Zeit einstellen. Diese nehmen mit steigender Dauer zu und werden als zeitab-
hangige Verformungen bezeichnet. Hierbei wird zwischen lastunabhdngigen
und lastabhangigen Verformungen unterschieden [15].
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Schwinden

Die lastunabhangige Volumenverminderung des Betons - genauer gesagt des
Zementsteins im Beton - wird als Schwinden bezeichnet. Um die Ursachen und
die Zusammenhange des Schwindens besser zu verstehen, werden die Schwind-
arten erlautert [10]:

e Kapillarschwinden (Frithschwinden oder plastisches Schwinden):

Das Kapillarschwinden bezeichnet die Volumenabnahme des Betons vor dem
Erhartungsbeginn infolge von Austrocknung durch Wind oder hohe Temperatu-
ren beim Vorherrschen von niedriger relativer Luftfeuchte. Das plastische
Schwinden und die damit verbundene Rissbildung ist auf Kapillarkrafte zurlick-
zufiihren, welche beim Entzug des Wassers entstehen. Dabei steigen die Friih-
schwindrisse mit dem Wasserzementwert, Mehlkorngehalt und Betonzusatzmit-
tel an. Das Friihschwinden im jungen Beton kann jedoch durch geeignete Nach-
behandlungsmaRnahmen, wie beispielsweise das Belassen in der Schalung o-
der das Abdecken der Oberflache mit einer Folie, verhindert bzw. gering gehal-
ten werden [10], [15], [16].

e Schrumpfen/Grundschwinden:

Die Summe aus dem chemischen und autogenen Schwinden wird als Schrump-
fen bzw. Grundschwinden bezeichnet [10].

Bei der Hydratation reagiert das Wasser mit dem Zement, indem das Wasser che-
misch gebunden wird [10]. Dieser Prozess ist mit einer Volumenabnahme ver-
bunden und wird als chemisches Schwinden bezeichnet. Das Zementgel, das bei
der Hydratation des Zements entsteht und hauptsachlich aus Calciumsilicathyd-
raten besteht, weist im Vergleich zum Volumen der Anteile von Wasser und Ze-
ment, aus denen dieses entstanden ist, ein geringeres Volumen auf [15].

Das autogene Schwinden ist unabhangig von den Umweltbedingungen und tritt
insbesondere bei Betonen auf, die einen niedrigen Wasserzementwert (kleiner
als etwa 0,40) besitzen. Der Zement kann durch die vorhandene, geringe Was-
sermenge nicht vollstandig hydratisieren (vgl. Abbildung 2.4). Die Folge ist eine
Volumenabnahme durch die innere Austrocknung. Dieses Phanomen ist fir
hochfeste Betone relevant, da der Anteil des autogenen Schwindens den des
Trocknungsschwindens libertreffen kann (vgl. Abbildung 2.18) [15].

Das Grundschwinden hat fiir normalfeste Betone keine praxisrelevante Bedeu-
tung [10].
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e Trocknungsschwinden:

Die Abgabe des Uberschusswassers an die trockene Umgebung, das chemisch
und physikalisch im Zement nicht gebunden werden kann, fiihrt zu einer Redu-
zierung des Betonvolumens und wird als Trocknungsschwinden bezeichnet. Das
Trocknungsschwinden erfolgt im erhartenden Beton und ist insbesondere von
der Umgebungstemperatur und relativer Luftfeuchtigkeit abhangig [10].

Fur den normalfesten Beton ist das Trocknungsschwinden der grofdte und wich-
tigste Teil des Schwindens. Wahrend die oberflaichennahen Bereiche eines Be-
tonquerschnitts innerhalb einer kurzen Zeit austrocknen und im Feuchtegleich-
gewicht mit der umgebenden Luft stehen, dauert dieser Prozess mit steigender
Entfernung von der Oberflache deutlich langer. Bei Querschnitten mit groRen
Abmessungen kann es selbst nach mehreren Jahren oder Jahrzehnten vorkom-
men, dass der Beton liber seinen gesamten Querschnitt hinweg nicht die Aus-
gleichsfeuchte erreicht und somit nicht vollstandig austrocknet. Dies fuihrt im
Bauteilquerschnitt zu ungleichmalligen Eigen- bzw. Schwindspannungen.
Durch den geringer schwindenden Kern des Bauteils bauen sich in der Randzone
Zugspannungen und im Kernbereich Druckspannungen auf. Sofern die Zug-
spannungen die Zugfestigkeit des Betons Uiberschreiten, flihrt dies zu Schwind-
rissen an der Oberflache. Da der Zementstein beim Trocknungsschwinden -
aber auch beim Grundschwinden - wesentlich mehr als die steifere Gesteinskor-
nung schwindet, wird das Schwinden des Zementsteins behindert und fihrt zu
Gefligespannungen. In der Gesteinskornung entstehen Druckspannungen und
im Zementstein Zugspannung. Dies fihrtim unbelasteten Beton zur Rissbildung
in der Kontaktzone zwischen Zementmatrix und Zuschlagskorn (vgl. Abbildung
2.3). Wird die mittlere Schwindverformung eines Bauteils beispielsweise durch
eine statisch unbestimmte Lagerung behindert, kann sie sich nicht frei einstel-
len. Dies fiihrt zu Zwangsspannungen, die Schnittgrof3en erzeugen und durch-
gehende Trennrisse im Bauteil verursachen konnen [6], [15], [16].

e Carbonatisierungsschwinden:

Die Reaktion des Calciumhydroxids im Zementstein mit dem Kohlendioxid aus
der Luft flihrt ebenfalls zu einer Volumenabnahme des Betons und wird als Car-
bonatisierungsschwinden bezeichnet [10], [16].
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Doch dieser Anteil ist im Vergleich zum Gesamtschwinden vernachlassigbar
klein. Allerdings fiihrt auch dieser Schwindanteil zu feinen Netzrissen an der
Oberflache. Diese kénnen durch den Zutritt von Kohlendioxid und Wasser den
Korrosionsschutz der Bewehrung aufheben [16].

Schwindmal, .5 (<0)
RH =65 %

normalfester Beton
——— héherfester Beton __-RH=65%

Trocknungsschwinden .4

z
- 7 .
P -/ - versiegelt
. - e ———
Vi

Schrumpfen eqa¢

versiegelt

-

t=0 te Betonalter t
F=Trocknungsdauer t - f,

Abbildung 2.18: Wesentliche Schwindkomponenten bei Normalbeton und hochfestem Beton [6]

Im Grundsatz sind heute - auch wenn nicht im Detail - die Hintergriinde bzw. die
Ablaufe, die zur lastunabhangigen Volumenabnahme des Betons, d. h. zum
Schwinden fiihren, geklart [15].

Die nach langer Trocknungsdauer entstehenden Betonverformungen infolge
von Schwinden liegen im Bereich von 0,1 bis 1 mm/m. Dabei ist flir Normalbeton
der Feuchteverlust im Laufe der Trocknungszeit der wichtigste Einflussparame-
ter fiir die GrolRe des Schwindens [15].

Im Allgemeinen ist das Schwinden umso grofier, je hoher der Wasser- und der
Zementleimgehalt und je niedriger die relative Luftfeuchtigkeit der Umge-
bungsluft ist. Zudem schwinden dickere Bauteile wesentlich langsamer im Ver-
gleich zu diinnen, da diese erst nach sehr langer Trocknungsdauerim gesamten
Querschnitt ein Feuchtegleichgewicht mit der umgebenden Luft erreichen [15].

Das Endschwindmaf’ miisste rein theoretisch von der Bauteildicke unabhangig
sein, da aber sehr dicke Bauteile erst sogar nach Jahrhunderten diesen Endwert
erreichen, kann praktisch eine Abnahme des Endschwindmales mit steigender
Bauteildicke angenommen werden [15].
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Mathematische Beschreibung des Schwindens

Die gesamte Schwinddehnung setzt sich aus den wesentlichen Anteilen des
Grundschwindens und des Trocknungsschwindens zusammen. Um die
Schwinddehnung eines Betonbauteils zu einem betrachteten Zeitpunkt t rech-
nerisch zu erfassen, werden die maltgebenden Anteile voneinander getrennt be-
trachtet [6], [15]:

Ecs(t, ts) = €cas () + €45 (2, ts) (2.35)
Hierbei ist:
gs(t, ts)  die Gesamtschwinddehnung bei einem bestimmten Betonalter t,

Ecas(t) die Schrumpfdehnung / das Grundschwinden bei einem be-
stimmten Betonalter t,

gcas(t ts) das Trocknungsschwinden des Betons bei einem bestimmten Al-
tert,

ts Alter des Betons in Tagen bei Austrocknungsbeginn.

Das Grundschwinden errechnet sich durch die Multiplikation einer Zeitfunktion
Bas(t) mit dem Endwert e.,50(fem), der allein von der Zementart und der Druck-
festigkeit abhangig ist [6], [15]:

gcas(t) = .Bas(t) ) gcaso(ﬁ:m) (2.36)
Dabei ist der Zeitverlauf unabhangig von den Randbedingungen [6]:
,Bas(t) =1- e(_O'Z.\/E) (2.37)

Der Endwert des Grundschwindens ist wie folgt definiert [6], [15]:

fr A2 1
Ecaso(fem) = [_aas : (m) 106 (2.38)
Hierbei bedeutet:

t Betonalterin Tagen,

Qas von der Zementart abhangiger Beiwert nach Tabelle 2.5.
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Das Trocknungsschwinden ergibt sich aus dem Grundwert &.45¢(fom), dem Bei-
wert zur Beriicksichtigung des Einflusses der relativen Luftfeuchtigkeit fgy und
einer Zeitfunktion B4 (t — ts) [6], [15]:

Ecds (t' ts) = gcdsO(fcm) : .BRH : ,Bds(t - ts) (2-39)
mit
(_a fcim) 1
ds2
€caso(fem) = I(ZZO + 110 - ags1) - € 10 l 106 (2.40)
155 - |1 (RH)3 40 % < RH < 99 %
Bru = ’ 100/ |’ 0= 0B (2.41)

025, RH=99%- B

Bs1 = (E) | <10 (2.42)
1
[ - 12
Bas(t —ts) = | 25 | (2.43)
1350 - (1%) rr-t
A
hy =2 T (2.44)

Dabei ist:

Q4s1, Xgs2  von der Zementart abhangige Beiwerte nach Tabelle 2.5,

RH relative Luftfeuchte der Umgebungsluft in %,

ho wirksame Bauteildicke in mm,

A Querschnittsflache des Betons,

U Querschnittsumfang, der dem Trocknen ausgesetzt ist.

Die Gleichung (2.41) bringt den Unterschied zwischen Schwinden und Quellen
zum Ausdruck. Ist die zweite Bedingung RH = 99 % - 5, erfiillt, stellt sich rech-
nerisch eine positive Dehnung (Quellen) ein [6].

Gleichung (2.43) verdeutlicht, dass der zeitliche Verlauf des Trocknungsschwin-
dens ausschlieRlich von der wirksamen Bauteildicke h, beeinflusst wird [6].
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Die Gleichung (2.43) basiert auf der Diffusionstheorie und ist somit auch physi-
kalisch begriindbar [15].

Tabelle 2.5: vom Zementtyp abhdngige Beiwerte a,, a45; und a 45, Nach [6]

Linie | Zementtyp | Festigkeitsklasse nach DIN EN s st Ads2
197-1

,1¢ SL 32,5N 800 3 0,13

225 N,R 32,5R;425N 700 4 0,12

,3¢ RS 42,5R;52,5N;52,5R 600 6 0,12

Das Trocknungsschwinden nimmt im Gegensatz zum Grundschwinden mit stei-
gender Betondruckfestigkeit ab. Das Schwinden infolge von Austrocknung ist
also umso geringer, je niedriger der Wasserzementwert und die daraus resultie-
rende Kapillarporositat sind. Da der Wasserzementwert die Druckfestigkeit des
Betons beeinflusst, ergibt sich hieraus der Zusammenhang zwischen Schwinden
und Betondruckfestigkeit [15].

Das Grundschwinden ist - wie bereits erwahnt - unabhangig von der relativen
Luftfeuchte der Umgebungsluft. Dies wird nochmals durch Gleichung (2.38) ver-
deutlicht. Das Trocknungsschwinden hingegen wird stark von der relativen Luft-
feuchte der umgebenden Luft beeinflusst [15].

Wird fiir t eine sehr groRe Zahl an Tagen eingesetzt, so wird aus den
Gleichungen (2.37) und (2.43) deutlich, dass beide den Endwert 1,0 erreichen.
Der Endwert des Gesamtschwindens berechnet sich dann wie folgt [15]:

€cs(9, t5) = €caso(fom) + €caso(fem) * Bru (2.45)

Somit ist theoretisch der Endwert des Schwindens unabhangig von der
Bauteilgeometrie. Dieser stellt sich jedoch bei dickeren Bauteilen erst nach sehr
langer Zeit ein [15].

In Abbildung 2.19 wird unter anderem veranschaulicht, dass ein Bauteil mit
einer wirksamen Héhe von hy = 400 mm (b/h = 800/800 mm) erst nach etwa
25 Jahren ca. 80 % des Endwertes des Trocknungsschwindens erreicht.

Zudem zeigt Abbildung 2.19, dass sich das Grundschwinden deutlich schneller
entwickelt als das Trocknungsschwinden [15].
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Abbildung 2.19: Zeitfunktionen des Grund- und Trocknungsschwinden fiir unterschiedlich wirk-
same Bauteildicken h,

In [17] werden aufgrund des Einflusses der Bauteildicke auf die zeitliche
Entwicklung des Trocknungsschwindens Schwinddehnungen fiir eine 70 jahrige
Austrocknungsdauer angegeben (siehe Tabelle 2.6). Diese diirfen, falls keine
bestimmte Genauigkeit erforderlich ist, als Endschwindwerte fiir Normalbeton
angesehen werden [17].

Tabelle 2.6: Schwindwerte & 7o, fiir Normalbeton fiir eine 70 jahrige Austrocknungsdauer [17]

Dry atmospheric conditions Humid atmospheric conditions
(inside) (RH = 50%) (outside) (RH = 80%)

Notional size 24, /u (mm)

50 150 600 50 150 600

—0.57 —0.56 —0.47 —0.32 —0.31 —0.26

Regelungen nach DIN 1045-1

Die gesamte Schwinddehnung zum Zeitpunkt t = co darf wie folgt berechnet
werden [18], [6], [4]:

£cs(00) = £ca5(0) + £cq5(0) (2.46)
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Hierbei ist:
£cs(©0) die gesamte Betonschwinddehnung zum Zeitpunkt t = oo,

Ecas () das Grundschwinden zum Zeitpunkt t = oo bzw. der Endwert des
Grundschwindens,

€cas(0)  der Endwert des Trocknungsschwindens bezogen auf eine Trock-
nungszeit von 70 Jahren.

Die Schwinddehnung zu einem beliebigen Zeitpunkt lasst sich mit den Gleichun-
gen (2.35) - (2.44) berechnen. Die Endschwindwerte des Grund- und Trocknungs-
schwindens konnen aus Abbildung 2.20 und Abbildung 2.21 bestimmt werden
[4], [6].

-0,30
- 1
0,25 // ,
///,/
0,20 ///// s
/| ////'.,/
£ 015 /////
c ,
g // //
u.;“‘z 0,10 ////
/A/
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/
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Abbildung 2.20: Endschwindwert der Schrumpfdehnung nach DIN 1045-1 und DIN EN 1992-1-1 [6]
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Abbildung 2.21: Endwert des Trocknungsschwindens bezogen auf eine Trocknungsdauer von 70
Jahren [18]

Regelungen nach DIN EN 1992-1-1:

Die zuvor beschriebenen Formeln zur Schwindvorhersage (Gleichungen (2.35) -
(2.44)), welche physikalisch und in der GroRenordnung die lastunabhangige Vo-
lumenabnahme des Betons korrekt wiedergeben, wurden mit der Einfihrung
der DIN EN 1992-1-1:2011-01 durch neue Formeln ersetzt [15].

Mit den Bezeichnungen nach DIN EN 1992-1-1 setzt sich die gesamte Schwind-
dehnung zum Zeitpunkt t wie folgt zusammen [3], [6]:

Ecs(t) = £ca(t) + £ca () (2.47)
Dabei ist:
ges(t) die Gesamtschwinddehnung bei einem bestimmten Betonalter ¢,
£ca(t) die Schrumpfdehnung / das Grundschwinden bei einem bestimm-

ten Betonalter t,

gcq(t) das Trocknungsschwinden des Betons bei einem bestimmten Al-
ter t.
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Die Grundschwinddehnung errechnet sich durch die Multiplikation einer Zeit-
funktion B, (t) mitdem Endwert €., (o), derim Vergleich zur DIN 1045-1 verein-
facht nur von der Betondruckfestigkeit abhangig ist [3]:

€ca (t) = ﬁas(t) “Eca (OO) (248)

Der Zeitverlauf stimmt mit dem aus DIN 1045-1 Gberein und lasst sich somit mit
der Gleichung (2.37) berechnen [3], [6]:

Bas(®) = 1 — (0279

Da bei normalfestem Beton der Anteil des Grundschwindens an der Gesamt-
schwinddehnung relativ gering ist, wurde gegeniiber DIN 1045-1 der Endwert
linearisiert und ist unabhangig von der Zementart (vgl. Abbildung 2.20) [3]:

€ca(®) = 2,5 (fox — 10) - (2.49)

106
Die Trocknungsschwinddehnung ergibt sich aus dessen Grundwert .44, dem

von der wirksamen Bauteildicke abhangigen Koeffizienten k;, und einer Zeit-
funktion By (t, ts) [3], [6]:

ecd(t) = €cqo - kn - Bas(t, ts) (2.50)

Der Grundwert des Trocknungsschwindens wurde im Vergleich zur DIN 1045-1
mit dem Vorfaktor 0,85 reduziert und schlielt den von der relativen Luftfeuchte
abhangigen Beiwert Sry mit ein [3], [6], [19]:

(_adsz'fc_m) 1
Ecdo = 0,85 . (220 + 110 - adsl) -e 10 : ﬁRH ' W (251)
mit
RH\?
- 155 |1— (—) 2.52
Bru [ TG ] (252

Fur Zement der Klasse R gilt ¢4, = 0,11. Bei allen anderen Zementklassen sind
die Beiwerte wie zuvor nach Tabelle 2.5 abzulesen [3].
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Tabelle 2.7: Koeffizient k;,

hyinmm ky
100 1,0
200 0,85
300 0,75
=500 0,70

Mit der angepassten Zeitverlaufsfunktion werden die Endschwindwerte im Ver-
gleich zur DIN 1045-1 schneller erreicht (vgl. Abbildung 2.22) [3]:

t —tg
Bas(t,ts) = 3/ (2.53)
0,04 - (hg) 72+t — tg
S IS
P R
0,8 PR s camt
/) .
l: _; ________________
. -~
— 06 "_' T
= /s
o b/,
< o4 W
“r =+ ="+ DIN 1045-1, h0 = 100 mm =— =— DIN EN 1992-1-1, h0 = 100 mm
l_" =+ ="+ DIN 1045-1, h0 = 200 mm — — DINEN 1992-1-1, h0 = 200 mm
0,2 DIN 1045-1, h0 =300 mm DIN EN 1992-1-1, h0 = 300 mm
I
0 >
0 1000 2000 3000 4000 5000 6000 7000 8000 9000

(t-t) [Tage]

Abbildung 2.22: Vergleich der zeitlichen Entwicklung des Trocknungsschwindens zwischen DIN
1045-1 und DIN EN 1992-1-1 (mit Berticksichtigung des Vorfaktors 0,85 und des k;, - Wertes) nach
3]

Der Verlauf der zeitlichen Entwicklung nach DIN EN 1992-1-1:2011 weicht stark
von der nach DIN 1045-1 ab. Grund dafiirist, dass dem damals zustandigen CEN-
Ausschuss bei der Verfassung der Norm (DIN EN 1992-1-1:2011) ein Fehler unter-
laufen ist. Hierbei wurde das richtig erachtete, friihere Schwindmodell (MC 1978)
-welches die Schwinddehnungen erheblich unterschatzt - als Referenz betrach-
tet. Dessen Weiterentwicklung bzw. Korrektur (im MC 1990 bzw. MC 1990-99)
wurde jedoch ignoriert. Dementsprechend wurden die Vorfaktoren 0,85 und der
ky, - Wert eingefiihrt, um das als fehlerhaft erachtete Schwindmodell in der Vor-
gangerversion zu korrigieren. Dieser Fehler wurde mit dem Entwurf prEN 1992-
1-1:2020 beseitigt und lehnt sich stark an die Regelungen der DIN 1045-1 an [20].
Naheres hierzu ist in [20] zu finden.
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Kriechen

Die Zunahme der Verformung im Laufe der Zeit unter einer konstanten Span-
nung - abzlglich des Schwindens - wird als Kriechen bezeichnet [15].

Obwohl bereits unzahlige wissenschaftliche Untersuchungen und Dissertatio-
nen zu diesem Phanomen veroffentlicht wurden, sind die komplexen Vorgange
in der Mikrostruktur, die das Kriechen des Betons verursachen, bis heute nicht
vollstandig geklart [16], [21].

Im Wesentlichen resultiert das Betonkriechen aus den zeit- und lastabhangigen
Verformungen des Zementsteins. Da die Gesteinskdrnung selbst kein nennens-
wertes Kriechverhalten aufweist, tragt sie zur Verringerung des Betonkriechens
bei. Die Ursache des Kriechens liegt vor allem im Verhalten des Zementsteins,
der durch eine sehr pordse und feine Gelstruktur gekennzeichnet ist. Das Lang-
zeitverformungsverhalten wird insbesondere durch das Wasser in den Kapillar-
und Gelporen beeinflusst [21]. Kriechverformungen entstehen unter anderem
durch die Umlagerung des physikalisch gebundenen Wassers im Zementstein
(6], [16].

Die Untersuchungen zum Kriechen auf der Makro-Ebene fiihrten zu wichtigen
Erkenntnissen. Im Folgenden werden die relevanten Einflussfaktoren vorge-
stellt und erlautert [21]:

e Porositit des Zementsteins

Die Porositat des Zementsteins beeinflusst malRgeblich die GroRe der Verfor-
mungen infolge des Kriechens. Eine geringere Porositat, die durch einen niedri-
geren Wasserzementwert und einen hoheren Hydratationsgrad erreicht wird,
fuhrt zu einer signifikanten Abnahme der Kriechverformungen [21].

e Gesteinskdrnung

Die Gesteinskornung reduziert die Kriechverformung des Zementsteins im Be-
ton erheblich, da sie selbst kaum kriecht. Dieser Effekt wird verstarkt, je hoher
der Volumenanteil und die Steifigkeit der Gesteinskérnung im Beton sind [21].
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e Grole der einwirkenden Spannung

Solange die einwirkenden Spannungen unter etwa 40 % der mittleren Druckfes-
tigkeit des Betons bleiben, kann von linearem Kriechen ausgegangen werden,
das heifdt, die Kriechdehnungen sind proportional zu den einwirkenden Span-
nungen. Uberschreiten die Spannungen jedoch diesen Wert, wachsen Mikro-
risse im Beton, wodurch die Proportionalitat zwischen Spannung und Dehnung
verloren geht - die Kriechdehnungen verhalten sich nichtlinear [6].
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Abbildung 2.23: Lineares und nichtlineares Betonkriechen [6]

e Umgebungsfeuchte

Der Feuchtegehalt der umgebenden Luft hat einen erheblichen Einfluss auf die
GrolRe und den Verlauf des Kriechens. Die Kriechdehnung nimmt mit steigen-
dem Feuchteverlust wahrend der Belastung zu. Bei dicken Bauteilen ist der pro-
zentuale Wasserverlust (Austrocknung) und das daraus resultierende Kriechen
innerhalb einer bestimmten Zeit jedoch wesentlich geringer als bei diinnen Bau-
teilen. Eine hohe Umgebungsfeuchte, die eine geringe Wasserabgabe bewirkt,
fuhrt zu einer Reduzierung des Kriechens [21].

e Umgebungstemperatur

Hohere Temperaturen wahrend der Belastung fiihren zu hoheren Kriechverfor-
mungen. Im Gegensatz dazu beschleunigen hohere Temperaturen vor der Be-
lastung die Alterung des Betons und verringern dadurch das Kriechen [21].
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Verformungskomponenten des Betons unter einer Dauerlast

Bei experimentellen Untersuchungen lassen sich die Kriechverformungen nicht
isoliert von anderen Verformungskomponenten bestimmen. Fiir ein besseres
Verstandnis ist es hilfreich, die einzelnen Verformungs- bzw. Dehnungskompo-
nenten zu separieren und klar zu definieren [21].
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Abbildung 2.24: Verformungs- bzw. Dehnungskomponenten von Beton im Einstufenversuch [21]

In der obenstehenden Abbildung ist auf der vertikalen Achse die Betonstau-
chung &.(t) und auf der horizontalen das Betonalter t dargestellt. Die Kurve
zeigt die zeitliche Verformungsentwicklung einer Betonprobe, die zum Zeit-
punkt t., erhartet ist, zum Zeitpunkt t; ausgeschalt und somit einer Austrock-
nung ausgesetzt wurde. Zum Zeitpunkt t, wurde eine konstante Druckspan-
nung a.(t,) auf den Priifkdper aufgebracht und zum Zeitpunkt t, wieder voll-
standig entlastet [21].

Die gestrichelten Linien zeigen den Verlauf der Schwinddehnung, die parallel an
einem unbelasteten Probekdrper unter denselben klimatischen Bedingungen
ermittelt wurde. Selbstverstandlich ist die Grofbe der Schwinddehnung einer un-
belasteten Probe nicht identisch mit der eines belasteten Probekorpers, da die
aufgebrachten Spannungen den Schwindprozess beschleunigen. Dieses Defizit
l[asst sich jedoch nicht vermeiden, da es experimentell nicht moglich ist, die tat-
sachliche Schwinddehnung wahrend der Belastung genau zu erfassen [21].
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Bereits ab dem Zeitpunkt der Erhartung t,, erfahrt der Beton eine lastunabhan-
gige Dehnung infolge des Grundschwindens &.,s(t), deren Zunahme im Laufe
der Zeit deutlich abnimmt. Nach dem Ausschalen der Betonprobe zum Zeit-
punkt ts wird sie der Trocknung ausgesetzt, wodurch das Trocknungsschwin-
den eine zusatzliche, lastunabhangige Dehnung e.4(t, ts) bewirkt. Deren Ver-
lauf ist ebenfalls mit einem unterproportionalen Anstieg gekennzeichnet. Die
Summe der beiden Schwindkomponenten stellt die gesamte Schwinddehnung
£s(t, tg) dar[21].

Das Aufbringen der duBeren Spannung a.(t,) zum Zeitpunkt t, fiihrt zu einer
elastischen Dehnung . (t,) sowie zu einer relativ kleinen plastischen Dehnung
&cip(to), die als Setzdehnung bezeichnet wird. Um die GréRe der Setzdehnung
&cip(to) zu erfassen, wird ebenfalls ein Parallelversuch durchgefiihrt, bei dem
der Probekdrper zunéchst bis zur Spannung a.(t,) belastet und anschliefend
wieder entlastet wird. Der bleibende (irreversible) Anteil der Verformung wird
dabei als plastische Verformung erfasst. Dieser Versuch ermdglicht auch die Be-
stimmung des Sekanten- und Tangentenmoduls (vgl. Abbildung 2.25) [21].

A

7’
s

Betondruckspannung, o,
\

Betonstauchung, ¢,

Abbildung 2.25: Sekantenmodul E,,, Tangentenmodul E. und die zugehdérige plastische Deh-
nung &, (t,) aus der Spannungs-Dehnungs-Linie von Beton [21]

Die konstante Spannung o.(t,), die vom Zeitpunkt t, bis t, aufgebracht wird,
bewirkt eine Zunahme der Dehnung im Laufe der Zeit, die als Kriechdehnung
£qc(t, to) erfasst wird. Abbildung 2.24 zeigt, dass die Gesamtdehnung unmittel-
bar nach der Entlastung um den elastischen Dehnungsanteil &.(t.) abnimmt.
Die verzdgerte elastische Dehnung, auch als reversibler Anteil der Kriechdeh-
nung (friher Riickkriechen) bekannt, fiihrt zu einer zusatzlichen Abnahme der
Gesamtdehnung liber die Zeit und erreicht ihren Endwert €4, bereits nach we-
nigen Monaten.
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Der bleibende, irreversible Kriechanteil e, wird als Flielen bezeichnet und ist
groRer als der reversible Anteil. Um diesen Wert zu bestimmen, muss abgewar-
tet werden, bis das Ruckkriechen vollstandig abgeschlossen und das Schwinden
zum Stillstand gekommen ist [21].

Die Kriechdehnung wird erhalten, indem von der Gesamtdehnung die Dehnung
infolge des Schwindens sowie die rein elastische Dehnung subtrahiert werden
[21].

gcc(t' tO) = gc(t) - eci(to) - gcs (t; ts) (254)

Hierbei wird die Setzdehnung der Kriechdehnung zugerechnet, obwohl es sich
dabei um eine rein plastische Dehnung mit einem anderen mechanischen Hin-
tergrund handelt. Da die Separierung der Setzdehnung das Modell des Krie-
chens erheblich verkomplizieren wiirde und die Kriechdehnung um ein Vielfa-
ches groferist als die Setzdehnung, kann dieser Fehler in der Regel als vernach-
lassigbar angesehen werden [21].

Bis heute ist wissenschaftlich nicht bewiesen, dass die Kriechverformung unter
konstanter Last einen endgtiltigen Endwert erreicht. Es ist jedoch sicher, dass
nach einer 50-jahrigen Belastungsdauer die weitere Zunahme der Verformung
sehr gering ausfallt, selbst wenn das Bauteil weitere 50 oder 100 Jahre belastet
wird [21].

Die Feuchteabgabe des Betons wahrend der Wirkung einer Dauerlast fihrt zu
einer deutlichen VergroRerung der Kriechdehnung, die als Trocknungskriechen
bezeichnet wird. Daher wird die Kriechdehnung - analog zum Schwinden - in
Grundkriechen .. ,(t, to) und Trocknungskriechen . 4(t, to) unterteilt [21]:

gcc(t' tO) = Scc,b(tr tO) + ecc,d(t' to) (2.55)

Das Grundkriechen beschreibt die Kriechverformung eines Bauteils, das wah-
rend der Belastung, zum Beispiel durch die Versiegelung der Oberflachen, nicht
austrocknen kann. Je niedriger der Wassergehalt des Betons, desto geringer das
Grundkriechen [15].

Im Vergleich zum Normalbeton ist das Trocknungskriechen bei hoherfestem Be-
ton deutlich geringer (vgl. Abbildung 2.26). Dies ist auf die geringere Porositat
des Zementsteins und den entsprechend niedrigeren Wasserzementwert zu-
rickzufiihren [6].
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Abbildung 2.26: Verlauf des Grund- und Trocknungskriechens bei normalfestem und héherfestem
Beton [6]

Aus der obenstehenden Abbildung wird zudem deutlich, dass bei hoherfestem

Beton der Anteil des Grundkriechens an der gesamten Kriechdehnung im Ver-
gleich zu normalfestem Beton zunimmt [15].

Grundlagen fiir das Vorhersageverfahren

Bei linearem Kriechen (0. < 0,4 - f.;,) lasst sich die Kriechdehnung e..(¢, t,)
mithilfe der sogenannten Kriechzahl ¢(t, t,) berechnen. Diese Kriechzahl ist als
Vielfaches der elastischen Dehnung ¢ ,g unter derselben Spannung definiert
[6], [15], [21]:

g.c(t, to)
o(t,ty) = ———= (2.56)
€ci28
mit
0, (to)
Ecij28 = g.— (2.57)
c,28
Hierbei ist:

gcc(t, ty)  dieKriechdehnung des Betons im Alter t, der zum Zeitpunkt t, be-
lastet wurde,

p(t, ty) die zugehorige Kriechzahl,

Eci28 die elastische Dehnung des Betons infolge derselben Spannung,
berechnet mit dem 28-tdgigen Tangentenmodul (unabhangig
vom Belastungsalter t;).
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Die Kriechzahl liegt fiir Konstruktionsbetone tiblicherweise im Bereich von 1 <
@ < 6. Eine Kriechzahl von ¢ = 6 bedeutet, dass die Kriechverformung nach
langer Belastungsdauer sechsmal grof3er ist als die elastische Verformung. Dies
verdeutlicht nochmals den Einfluss und die Wichtigkeit des Kriechens [15], [21].

Die gesamte lastabhédngige Betondehnung €., (t, t,) setzt sich aus der Summe
der elastischen Dehnung und der Kriechdehnung zusammen und lasst sich
durch die folgende Gleichung berechnen [15], [21]:

1 )
8C0‘(t: tO) = Uc(to) ’ lE (to) + (pét zt:) = Gc(to) '](t, tO) (2-58)

Dabei ist:
J(t, to) die sogenannte Kriechfunktion,

E.(ty) der Tangentenmodul zum Belastungszeitpunkt.

Vorhersageverfahren

Einige Annahmen sind notwendig, um die Kriechverformungen mathematisch
einfach und dennoch relativ zuverlassig zu beschreiben. Dem entwerfenden In-
genieur liegen in der Regel bei der Bemessung begrenzte Eingangsparameter
vor. Ublicherweise sind sowohl die Abmessungen und die Festigkeit des Bauteils
als auch die Umgebungsbedingungen der geplanten Konstruktion bekannt. Die
Beruicksichtigung der Zementart fiihrt zu einer Verbesserung der Genauigkeit
des Vorhersagemodells [15].

Die ersten mathematischen Ansatze zur Beschreibung des Kriechverhaltens von
Beton wurden bereits vor vielen Jahren veroffentlicht. Diese wurden mit der
nachsten Ausgabe einer Richtlinie korrigiert, angepasst und weiterentwickelt,
um dem aktuellen Stand der Technik zu entsprechen [15], [21].

Die Entwicklung der Kriechmodelle im Laufe der Jahre in den CEB-FIP und fib
Model Codes sowie dessen Hintergriinde werden in [21] erlautert, worauf hier
nicht detailliert eingegangen wird.
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Im Folgenden wird das in DIN 1045-1 und DIN EN 1992-1-1 enthaltene Vorhersa-
geverfahren vorgestellt. Gegenliber dem Modell in CEB-FIP MC90 [17] wurden
dabei Korrekturfaktoren (a4, @, und a5) eingefiihrt, um das Kriechen von hoch-
festen Betonen zu beriicksichtigen. In den genannten Normen stimmen somit
die formelmaRigen Zusammenhange zur Beschreibung der Kriechverformun-
gen weitgehend miteinander tiberein [6], [15], [21].

Die Kriechdehnung wird mit Gleichung (2.56) unter Verwendung des 28-tagigen
Tangentenmoduls berechnet. Dabei ergibt sich die Kriechzahl ¢(t, t,) aus dem
Produkt des Grund- bzw. Endwertes ¢, und der Funktion B.(t, t,), die den zeit-
lichen Verlauf des Kriechens beschreibt [15]:

@(t, to) = @ - Bc(t, to) (2.59)

Die Komponenten Trocknungs- und Grundkriechen sowie der Einfluss des Be-
tonalters bei Belastungsbeginn werden mit der Grundkriechzahl ¢, erfasst. Sie
setzt sich wie folgt zusammen [6]:

®o = @ru - B(fem) - B (to) (2.60)
mit
| [_RH |
@RrH = |1 + 100 0»’1I ap (2.61)
N
1000
B(fom) = 108 2.62
cm fcm ( . )
1
B(to) = (2.63)

0,1+ (tO,eff) i

Der Einfluss der Betondruckfestigkeit wird dabei durch die Korrekturfaktoren a;
und a, berticksichtigt [6]:

(2.64)

35197 35192
m=[=] ]

fem fem
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Aus Gleichung (2.61) geht eine Aufspaltung in Grund- und Trocknungskriechen
hervor. Vereinfacht wird davon ausgegangen, dass beide Kriechkomponenten
die gleiche Verlaufsfunktion besitzen [22].

Die Kriechdehnungen nehmen mit zunehmender relativer Luftfeuchtigkeit und
wirksamer Bauteildicke h, ab. Je hoher die relative Luftfeuchtigkeit, desto ge-
ringer ist der Einfluss der Bauteilgeometrie. Dies liegt daran, dass bei hoher re-
lativer Luftfeuchtigkeit der Anteil des Trocknungskriechens immer weiter ab-
nimmt. Bei einer relativen Luftfeuchte von 100 % wird der Zahler und damit auch
der gesamte Bruch in Gleichung (2.61) zu Null, was bedeutet, dass lediglich das
Grundkriechen auftritt [15].

Dariiber hinaus wird bei der Separierung der Gleichung (2.61) in Trocknungs-
und Grundkriechens deutlich, dass der Endwert des Grundkriechens - wie beim
Grundschwinden - unabhangig von den Umweltbedingungen und der Bauteil-
geometrie ist (vgl. Abbildung 2.27).

3

Endwert der
Grundkriechzahl
(€30/37)

e
&

Endwert der
Trocknungskriechzahl
(€30/37)

s8]

Endwert der
Gesamtkriechzahl
(€C30/37)

=
[3)

Endwert der
Grundkriechzahl
(€60/75)

— - — Endwert der
Trocknungskriechzahl
(€60/75)

Endwert der Grund-, Trocknungs- und

Gesamtkriechzahl ¢ 1 @4 g [-]

0,5

= + = Endwert der
Gesamtkriechzahl
(€60/75)

40 50 60 70 80 90 100

relative Luftfeuchte RH [%]

Abbildung 2.27: Endwert des Grund-, Trocknungs- und Gesamtkriechens fiir unterschiedliche re-
lative Luftfeuchtigkeiten und Betonfestigkeitsklassen (h, = 150 mm, t, = 28 Tage, Zementtyp
N)

Gemal’ den Gleichungen (2.61) und (2.64) nimmt der Einfluss der relativen Luft-
feuchtigkeit auf die Kriechfahigkeit mit steigender Betondruckfestigkeit ab.
Dies ist auf das geringere Feuchteangebot im Bauteil zurlickzufiihren. Somit
wird mit den Beiwerten aus Gleichung (2.64) korrekt erfasst, dass sich der Anteil
des Grund- und insbesondere des Trocknungskriechens mit steigender Druck-
festigkeit verringert (vgl. Abbildung 2.27) [6], [15].
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Der Beton weist - je nach verwendetem Zementtyp - unterschiedliche Hydrata-
tionsgrade bei einem bestimmten Belastungsalte t, auf. Dies wird durch das ef-
fektive Betonalter bei Belastungsbeginn t, o¢ berlicksichtigt [6], [15]:

9 a
toeff = to - 74 (612 + 1| =0,5Tage (2.65)

Tabelle 2.8: Potenz a zur Beriicksichtigung der Festigkeitsentwicklung des Betons [6], [15]

Linie | Zementtyp | Festigkeitsklasse nach DIN EN a
197-1
1« SL 32,5N -1
2 N,R 32,5R;42,5N 0
,3¢ RS 42,5R;52,5N;52,5R

Die zeitliche Entwicklung der Kriechdehnungen wird Uber eine Hyperbelfunk-
tion B.(t, t,) beschrieben [6], [15]:

Bult, o) = |[——2° v (2.66)
¢ ’O_ﬁH‘l‘(t—to) '
mit
1,2 - RH\®
35 0,5
s = |[— (2.68)
> e

Fir (t — ty) — o strebt die Funktion ihrem Endwert B.(t, t,) = 1,0 entgegen.
Aufderdem wird aus den Gleichungen (2.66) bis (2.68) der Einfluss der Bauteilge-
ometrie deutlich. Je groRer die wirksame Bauteildicke h, desto langsamer ver-
[auft die zeitliche Entwicklung des Kriechens [15].

Mit steigender Druckfestigkeit des Betons wird der End- bzw. Grundwert der
Kriechdehnung schneller erreicht. Dies ist auf den geringeren Anteil des Trock-
nungskriechens zuriickzufiihren [15].

Wie schon bereits erwahnt, wurden Korrekturfaktoren in DIN 1045-1 eingefiihrt,
um die Abnahme der Kriechfahigkeit von hoherfesten Betonen zu berticksichti-
gen. In DIN EN 1992-1-1 werden diese Faktoren auf a; < 1,0 begrenzt. Damit
wird die Uberschatzung der Kriechdehnung von Betonen mit geringerer Festig-
keit (f.; < 35 N/mm?) beseitigt (vgl. Abbildung 2.28) [6].
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= -®- - DIN 1045-1

RH 50 %
Zementtyp N
hy=150 mm

—— DIN EN 1992-1-1

Abbildung 2.28: Vergleich der Endkriechzahlen ¢ (o0, 28)

Tabelle 2.9: Endkriechzahlen ¢ (o, t;) nach DIN EN 1992-1-1 fiir Zementtyp N

A

C12/15 C20/25 C€25/30 C€30/37 C35/45 C40/50 C50/60 C55/67 C60/75

CEB/FIB MC90

RH = ty ho[mm]

50% | [Tage] 50 150 250 350 450 550 650
1 6,80 5,60 5,18 4,93 4,77 4,65 4,55
20 3,90 3,21 2,97 2,83 2,73 2,66 2,61
< 28 3,66 3,01 2,78 2,65 2,56 2,50 2,45
g 50 3,27 2,69 2,49 2,37 2,29 2,24 2,19
80 2,99 2,46 2,28 2,17 2,10 2,04 2,00
100 2,87 2,36 2,18 2,08 2,01 1,96 1,92
1 6,27 5,16 4,77 4,54 4,39 4,28 4,19
20 3,59 2,96 2,73 2,60 2,52 2,45 2,40
8 28 3,37 2,77 2,56 2,44 2,36 2,30 2,25
g 50 3,01 2,48 2,29 2,19 2,11 2,06 2,02
80 2,75 2,27 2,10 2,00 1,93 1,88 1,84
100 2,64 2,17 2,01 1,91 1,85 1,80 1,77
1 5,56 4,60 4,26 4,07 3,94 3,84 3,77
20 3,18 2,64 2,44 2,33 2,26 2,20 2,16
5 28 2,99 2,47 2,29 2,19 2,12 2,06 2,02
g 50 2,67 2,21 2,05 1,96 1,89 1,85 1,81
80 2,44 2,02 1,87 1,79 1,73 1,69 1,66
100 2,34 1,94 1,80 1,71 1,66 1,62 1,59
1 4,86 4,06 3,77 3,61 3,50 3,42 3,35
20 2,78 2,32 2,16 2,07 2,00 1,96 1,92
3 28 2,61 2,18 2,03 1,94 1,88 1,84 1,80
5 50 2,34 1,95 1,81 1,74 1,68 1,64 1,61
80 2,14 1,78 1,66 1,59 1,54 1,50 1,47
100 2,05 1,71 1,59 1,52 1,47 1,44 1,41
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2.3 Betonstahl

In Deutschland wird der Betonstahl hauptsachlich mit einer charakteristischen
Festigkeit beim Erreichen der FlieRgrenze von 500 N/mm? produziert und in fol-
genden Lieferformen bereitgestellt [23]:

e Betonstabstahl
e Betonstahlmatten
e Betonstahlin Ringen

Die Betonstahle, die im Stahlbeton verwendet werden, sind in DIN 488-1 ge-
normt [11]. Dabei wird zwischen warm- und kaltverformten Betonstdhlen unter-
schieden. Der kaltgefertigte Betonstahl zeigt im Vergleich zum warmgefertigten
keine ausgepragte FlieRgrenze auf. Daher wird die Streckgrenze als 0,2 %-Dehn-
grenze definiert (siehe Abbildung 2.29). Dementsprechend ist das Verformungs-
verhalten bei warmgewalztem Betonstahl deutlich grofRer als beim kaltverform-
ten Betonstahl [23].

Os ) Os |
R=lkfx fo=| K foax |
E fo2k-4------ !
fyk-1---- 5 f ;
: /
H !
: /
: !
' !
: / v
1] ’ i
: / ;
: ! :
& "1’ &
£k . - 0,2 % o ' -
| el S
a) Warmgewalzter Stahl b) Kaltverformter Stahl

Abbildung 2.29: Spannungs-Dehnungs-Linie unter Zugbeanspruchung fiir warmgewalzten und
kaltverformten Stahl [3]

Zur Beurteilung der Betonstahleigenschaften werden drei wesentliche Kenn-
grofien bendtigt [11], [23]:

 die charakteristische FlieBgrenze f bzw. f; 5k

e die charakteristische Zugfestigkeit fi
e die Duktilitat

Mustafa Aslan 51



Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Der Betonstahl muss in der Lage sein, zusatzliche Belastungen - beispielsweise
infolge Umlagerungen von SchnittgroRen oder Zwang - ohne Bruch aufzuneh-
men. Daflir ist eine angemessene Dehnfahigkeit erforderlich [1].

Uber die Dehnung bei Erreichen der Hochstlast &, und tiber das Streckgrenzen-

verhaltnis fec Fx lassen sich folgende Duktilitatsklassen bestimmen [11], [24]:
y
Euk = 25 %o und

ft—k > 1,05

vk

e normalduktil (Kennbuchstabe A):

e hochduktil (Kennbuchstabe B): Euk = 50 %o und

& > 1,08

yk

Wird Betonstahl warmverformt hergestellt, besitzt er eine hohe Duktilitat, wah-
rend kaltverformter Betonstahl sich normalduktil verhalt [11].

Tabelle 2.10: Eigenschaften des Betonstahls nach [11]

Bet Erzeugnis- | Betonstab- | Betonstahl- | Betonstab- Beton-
¢ Elonr-t form stahl matte stahl stahlmatte
stahisorte I penennung B500A B500A B500B B500B
Duktilitat normal hoch
FlieRgrenze f 500 N/mm?
Verhaltnis (L“) > 1,05 >1,08
fyk
Stah.l.dehnung unter 25 %o 50 %o
Hochstlast &,

Die Oberflache des Betonstahls ist gerippt, um den Verbund mit dem umgeben-
den Beton zu gewahrleisten bzw. zu verbessern. Die Anordnung der Rippen gibt
zudem Aufschluss tiber die Duktilitatsklasse des Stahls [11]:

e Drei Rippenreihen:

e Zwei oder vier Rippenreihen:

normalduktil

hochduktil
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N

0,2% £ £

uk H

Abbildung 2.30: Wirklichkeitsnahe Spannungs-Dehnungs-Linie des Betonstahls fiir die nichtline-
are SchnittgroRenermittlung (1 entspricht idealisiertem Verlauf) [25]

Bis zur FlieRgrenze zeigt der Baustahl ein linear-elastisches Verhalten auf. In die-
sem Bereich berechnet sich die Stahldehnung &, nach dem Hooke‘schen Gesetz
[11]:

Os
& = E_s (2.69)
Hierbei ist:
Os die einwirkende Spannung,
E der Elastizititsmodul (E; = 200.000 N/mm?).
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2.4 Stahlbeton

Wird die Zugfestigkeit des Betons bei bewehrten Bauteilen Giberschritten, liber-
nimmt der eingelegte Stahl bei der Rissbildung die freigesetzte Betonzugkraft
[6]. Die Voraussetzung hierfir ist die schubfeste Verbindung zwischen Stahl und
Beton [23]. Dieser Verbund wird unter anderem durch die Rippen an der Stahl-
oberflache erreicht und gewahrleistet so das statische Zusammenwirken beider
Baustoffe. Damit kdonnen die glinstigen Eigenschaften der beiden Baustoffe —
die hohe Druckfestigkeit des Betons und die hohe Stahlzugfestigkeit — optimal
genutzt werden. Der Stahlbeton ist somit ein klassischer Verbundbaustoff [6].

Im Folgenden wird das Tragverhalten eines Stahlbetonbauteils unter Zug- und

Biegebeanspruchung im Zustand | und Zustand Il erlautert.

2.4.1 Tragverhalten unter Zugbeanspruchung

Das Tragverhalten eines Stahlbetonstabes unter einer stetig ansteigenden Zug-
kraft N = F ist in Abbildung 2.31 dargestellt und lasst sich in vier verschiedene
Phasen unterteilen [6]:

/.
_///'/ Ent- / Wiederbelastung

0 ® ® ®

/

Al

Abbildung 2.31: Kraft-Verformungs-Verhalten eines Stahlbetonzugstabes [6]
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Phase (1): Ungerissener Stahlbetonzugstab (Zustand)

In diesem Bereich liegt die Betonzugspannung unterhalb der Betonzugfestig-
keit f.. Der Zugstab ist demnach ungerissen (Zustand I) und es herrscht an allen
Stellen des Bauteils ein idealer Verbund. Somit sind die Dehnungen im Stahlund
im umgebenden Beton identisch [6], [8]:

& = & (2.70)

Mit der Annahme eines linearen Werkstoffverhaltens fiir beide Baustoffe ergibt
sich [8], [11]:

Og Oct

- = (2.71)
Es Em
Oct
Os = EC "Es = e - 0t (2.72)
cm

Aus Gleichung (2.72) ergibt sich, dass die Stahlspannung um das Verhaltnis der
Elastizitatsmoduli @, = Eg/E.y, grofer sein muss als die Betonspannung, damit
die Dehnungen im Beton und im Stahl gleich bleiben.

A':
‘ A
‘ u A« n :
‘ u=0
- X
Relativverschiebung zwischen Beton und Betonstahl
T €
€=¢
l -
Stauchungen
g
‘ = e = o‘
’d
LY
- X

Spannungen

Abbildung 2.32: Stahlbetonzugstab im Zustand 1[11]
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Die Zugkraftanteile im Beton F; und im Stahl F; konnen durch die Anwendung
der Gleichgewichtsbedingung ermittelt werden [8]:

F=F, +F (2.73)
mit

Fot = 0ct A (2.74)
E=05-As = ap - 0+ Ag (2.75)

Durch Einsetzen der Gleichung (2.74) und (2.75) in Gleichung (2.73) folgt [8]:

F:ae'o-ct'As'i'O-ct'Ac,n

A
F=0c Acp- (1 ta, — ) (2.76)
Ac,n
A
F=Fct-<1+ae-A—S>=Fct-(1+ae-p) (2.77)
cn

Durch Umstellen der Gleichung (2.77) kann der Zugkraftanteil im Beton und da-
mit auch die Stahlzugkraft bestimmt werden [8]:

F
Fop=———— 2.78
T e p) 278
FE,=F F F (1 ! ) 2.79
S 1+ae-p 1+aq p (2.79)

Da der Uibliche Bewehrungsgrad p wenige Prozent betragt und das Verhaltnis
der Elastizitatsmoduli @, < 10 ist, kann aus den Gleichungen (2.78) bzw. (2.79)
erkannt werden, dass der Kraftanteil des Stahls sehr klein ist. Demnach wird die
Tragfahigkeit im ungerissenen Zustand hauptsachlich durch den Beton be-
stimmt 8], [11].

Die Dehnsteifigkeit im Zustand | berechnet sich wie folgt [11]:
EA'=E. - Acn+ Es - As = Ecp - Aen - (14 ae - p) (2.80)

Der Ausdruck A., - (1 + a, - p) stellt eine Flache dar und wird als ideeller Quer-
schnitt A; definiert [11]:

A = Ac,n -1+ e “p) (2.81)
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Phase (2): Rissbildung im Stahlbetonzugstab

Sobald bei weiterer Laststeigerung die Zugfestigkeit f.; im Querschnitt erreicht
ist, bildet sich im Stab der erste Riss. Dessen Ort kann - aufgrund der starken
Streuung der Betonzugfestigkeit - nicht vorhergesagt werden. Der Riss tritt an
der Stelle mit der geringsten Betonzugfestigkeit auf. Mit Gleichung (2.77) lasst
sich die Kraft, die den Riss hervorruft, berechnen [1], [11]:

F=Fy (1+ae-p)

mit
Fee = fer - Acn (2.82)
folgt:
For = Nev = fer " Acn (I+ae-p)=fe 4 (2.83)
w A,
- e~
Sl A, A
Au
et ‘ . o
Relativverschiebung zwischen Beton und Betonstahl X
Einleitungslangen mit
y h verschieblichem Verbund
le
T #
- i e S — €.=iE
\\ ///L
\\\L// o
Stauchungen - X
— | S — (o)
’l( )
L

Spannungen

Abbildung 2.33: Stahlbetonzugstab nach Bildung des ersten Risses [11]
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Infolge der Rissbildung muss lokal die freigesetzte Betonkraft und damit die ge-
samte aulRere Zugkraft vom Stahl allein tUbernommen werden. Dies flihrt zu ei-
ner sprunghaften Zunahme der Spannung und Dehnung im Stahl. Die Gr6Re der
Stahldehnung wird dabei maRgeblich vom Bewehrungsgrad p beeinflusst [6],
[11].

Unmittelbar vor der Rissbildung betragt die Spannung im Stahl [11]:
Os = fer " e (2.84)

Unmittelbar nach der Rissbildung muss der Zugkraftanteil des Betons vom Stahl
Ubernommen werden. Damit gilt flir die zusatzliche Stahlspannung [11]:

FCt Ac‘n 1 fCt
act_0=>Aas—A—S—fct-A—s—ﬁ;t-AS = (2.85)
Ac,n

Daraus folgt fiir die gesamte Stahlspannung nach der Rissbildung [11]:

Ogcr = ZL: =05+ Aog = for - Qe +% = fot - (ae + /1)) (2.86)
Die unterschiedliche Dehnung von Stahl und Beton im Trennrissbereich fiihrt zu
Relativverschiebungen und damit zu Verbundspannungen. Beidseits des Risses
werden Zugspannungen in den Beton eingeleitet, um den Dehnungsunter-
schied abzubauen. Die Stahlspannung baut sich also tiber den Verbund wieder
ab, der Dehnungsunterschied zwischen Stahl und Beton wird kleiner [6], [8].

Die Lange, die zur Einleitung der Kraft F, Giber den Verbund in den Beton erfor-
derlich ist, wird als Einleitungslange [; bezeichnet. Das Integral der Dehnungs-
unterschiede ergibt die Rissbreite w. Aufderhalb des Einleitungsbereiches liegen
die Verhaltnisse des ungerissenen Stabes vor (Zustand I) - die Dehnungen im
Stahl und Beton sind identisch (vgl. Abbildung 2.33) [6], [8], [11].

Mit der ersten Rissbildung nimmt die Dehnung des Stahlbetonzugstabes schlag-
artig zu, was im Kraft-Verformungs-Diagramm (Abbildung 2.31) als ein Sprung
nach rechts erkennbar ist. Im reinen Zustand Il entspricht die Dehnsteifigkeit
EA" der Dehnsteifigkeit des Betonstahls E A [6].

Mustafa Aslan 59



Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Bei geringer Erhohung der Zugkraft entstehen, abhangig von der Streuung der
Zugfestigkeit im Bauteil, weitere Risse. Dies flihrt zu weiteren Dehnungsspriin-
gen im Stahlbetonzugstab (vgl. Abbildung 2.34). Zwischen den Rissen gibt es je-
doch Bereiche, in denen die Dehnungen von Stahl und Beton identisch sind. An
diesen Stellen ist der Verbund ungestort, sodass das Bauteil bereichsweise im
ungerissenen Zustand verbleibt (Zustand 1) [6].

/ﬁ\ " ) /‘« 2

- —— RS 1 EEE - -

L
E, = E, 4 £
‘_</\I_’/\ 6.. b‘) £
\ | 4 ~
~ < o — -
S P \\_\ //’ Ty
e P4 e ”~” & N s~
\ 7/ \l/ S 4
.V . V4 -
Dehnungen X
o
‘MU.I § /\
L, Sans =
) (0}
. £,
. V. _— - -
Spannungen X

Abbildung 2.34: Bildung weiterer Risse im Stahlbetonzugstab [11]

Bei weiterer Laststeigerung setzt sich die Rissbildung des Stabes so lange fort,
bis die Betonzugfestigkeit an keiner Stelle mehr erreicht wird. Damit ist die Riss-
bildung abgeschlossen [6].

Die Zunahme der Last zwischen der ersten und abgeschlossenen Rissbildung ist
von der Streuung der Betonzugfestigkeit abhangig, die innerhalb des Bauteils
in engen Grenzen liegt. Untersuchungen haben gezeigt, dass die Rissabstande
bei einer Last von etwa 1,3 - F., so klein sind, sodass sie sich bei weiterer Last-
steigerung kaum noch verandern. Ab diesem Belastungsniveau sind somit die
Dehnungen im Stahl und Beton an jeder Stelle unterschiedlich [6], [8].
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-—
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Abbildung 2.35: Stahlbetonzugstab nach abgeschlossener Rissbildung [11]

Phase (3): Abgeschlossenes Rissbild

Das Rissbild ist abgeschlossen, wenn die Abstande zwischen den vorhandenen
Rissen nicht mehr ausreichen, um Zugspannungen in Hohe der Betonzugfestig-
keit einzuleiten und damit neue Risse hervorzurufen (vgl. Abbildung 2.35). Ent-
lang des gesamten Stabes wirken Verbundspannungen - in keinem Bereich
herrscht ungestorter Verbund. Die Betonstahlkraft bzw. die freigesetzte Beton-
kraft im Riss kann nicht mehrvollstandig in den Beton eingeleitet werden. Daher
weisen Beton und Betonstahl Giber die ganze Stablange unterschiedliche Deh-
nungen auf [6], [23].

Durch eine Extremwertbetrachtung ist es moglich, den Rissabstand s, einzu-
grenzen. Bei der Erstrissbildung kann am Ende der Einleitungslange [; ein neuer
Riss entstehen. Der kleinste Rissabstand s, i, entspricht somit der Einleitungs-
lange. Da bei abgeschlossener Rissbildung keine weiteren Risse entstehen kon-
nen, betragt der maximale Rissabstand s, . der doppelten Einleitungsléange.
Oberhalb dieser Lange wiirde die Zugspannung, die tiber Verbund vom Stahl in
den Beton eingeleitet wird, die Betonzugfestigkeit erreichen und damit einen
neuen Riss hervorrufen [6], [11], [23].

L<s <2-1 (2.87)
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Der mittlere Rissabstand s, betragt [6], [23]:

Srmax T Semin 2 L+ 1
5~ r,ma . I, _ t2 t:1;5'lt (2.88)

Die mittlere Betonstahldehnung &g, kann mit Hilfe des Volligkeitsbeiwertes g,
der den Rissabstand und die Belastungsdauer erfasst, angegeben werden [11],
[17]:

Aoy
Es

E&m = & max — Pr - Agg = € max — P - (2-89)
Hierbei kennzeichnet der Abzugsterm die Mitwirkung des Betons auf Zug zwi-
schen den Rissen (Zugversteifung) [11].

Phase (4): FlieBen der Bewehrung

Wird die Streckgrenze des Betonstahls bei weiterer Laststeigerung tberschrit-
ten, steigt die Dehnung im Stab durch die in den Rissen hervorgerufenen plasti-
schen Verformungen der Bewehrung deutlich an. Eine geringe Laststeigerung
ist aufgrund der Verfestigung des Betonstahls noch moglich. Die Tragfahigkeit
des Stahlbetonzugstabes ist abhangig von der Zugfestigkeit des Betonstahls.
Die maximal mogliche mittlere Stabdehnung ist an die Duktilitat der Bewehrung
verknupft [6].

Mitwirkung des Betons auf Zug zwischen den Rissen (Zugversteifung)

Bei einer abgeschlossenen Rissbildung treten entlang des gesamten Stabes
Dehnungsunterschiede zwischen Stahl und Beton auf. Uber Verbundspannun-
gen werden zwischen den Rissen wieder Zugspannungen in den Beton eingelei-
tet, wodurch die Stahlspannungen auflerhalb des Rissufers reduziert werden.
Dadurch ist die mittlere Betonstahldehnung &g, geringer als die maximale
Stahldehnung &g max = &2 im Riss. Die mittlere Dehnung des Zugstabes ent-
spricht dabei der mittleren Betonstahldehnung [6].

DieLangenanderung des gesamten Stabes wird daher mitderim reinen Zustand
Il wirkenden Dehnsteifigkeit EA! deutlich liberschitzt - die Dehnsteifigkeit des
Stabes entsprechend unterschatzt. Die Abminderung der maximalen Beton-
stahldehnung bzw. die Erh6hung der Dehnsteifigkeit gegenliber der Dehnstei-
figkeit im reinen Zustand Il resultiert aus der Mitwirkung des Betons auf Zug
zwischen den Rissen [6].
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Um das Mitwirken des Betons auf Zug zwischen den Rissen und somit die daraus
resultierende Steifigkeitserhohung zu berlicksichtigen, muss flir den gerissenen
Zugstab eine effektive Dehnsteifigkeit angesetzt werden [6]:

11 N
EAL = — (2.90)
gsm
Die untenstehende Abbildung zeigt den Ausschnitt eines Zugstabes unmittelbar
nach der Rissbildung. Der maximale Rissabstand entspricht der doppelten Ein-
leitungslange. Auf Grundlage dieser Betrachtung wird im Folgenden die effek-
tive Dehnsteifigkeit bestimmt bzw. abgeleitet [6].

a

Egzt T ———
| ﬁr (Esrz2 - Esr1)
L

— &sm

Esr1= Eot

— —&m = Bt

- J'f e Jl'r —-—|

——————  Spmax 4"’4

o— X
Abbildung 2.36: Dehnungen bei Erstrissbildung [6]

Am Ende der Lasteinleitungslange wird die im Riss freigesetzte Betonzugkraft
wieder in den Beton eingeleitet. Die Betonspannung erreicht gerade die Beton-
zugfestigkeit und damit die Zugbruchdehnung ¢, des Betons. An dieser Stelle
sind die Beton- und Stahldehnungen identisch - es herrscht idealer Verbund.
Aus Gleichgewichtsgriinden muss zwischen dem Riss und dem Ende der Einlei-
tungslange gelten [6]:

€t EemAegn = (Ssrz - gsrl) Eg - Ag (2.91)

€t Eem  Acn = D&srmax " Es - As (2.92)
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Die freigesetzte Betonzugkraft im Riss wird Giber Verbundspannungen wieder in
den Beton eingeleitet. Aus Gleichgewichtsgriinden muss daher in jedem Schnitt
die Differenz der Stahlzugkraft, welche sich aus der maximalen Stahldehnung
im Riss und der Stahldehnung an der betrachteten Stelle x ergibt, mit der Be-
tonzugkraft an der Stelle x identisch sein [6]:

SC(X) "EemAcn = (Ssrz - gs(x)) Es - Ag (2.93)
e(X)  Eqp - Agp = Aeg (x) - Eg - Ag (2.94)

Werden die Beton- und Stahldehnungen aufintegriert und durch die Einlei-
tungslange dividiert, ergeben sich dessen Mittelwerte [6]:

L

1
Eem = l_ : J gc(x) ~dx = Py &t (2.95)
to
ly ly
1 1
Esm =T J g(x) - dx = " f(esrz — Mgy (x)) - dx (2.96)
YD ‘o
Hierbei ist:
P der Volligkeitsbeiwert der Betondehnungsverteilung.
€A
Bt = 0’5
\// €sr2
~
// —
- B;=0,6
//

Abbildung 2.37: Vélligkeitsbeiwert B, [6]

Durch Einsetzen der Gleichung (2.94) fiir die Differenzdehnung Aeg.(x) in Glei-
chung (2.96) folgt fiir die mittlere Betonstahldehnung [6]:

L

1 Ecm 'Ac,n
Esm:l_'f<€sr2_€c(x)' E A )dx
t s s

0
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Em = € Bt - Ect (2.97)
Durch Umformen der Gleichung (2.91) und Einsetzen in Gleichung (2.97) kann
die mittlere Stahldehnung wie folgt ausgedriickt werden [6]:

Esm = g2 — B+ (Esr2 — Esr1) (2.98)

Aus Gleichung (2.98) und Abbildung 2.37 wird ersichtlich, dass der Volligkeits-
beiwert B, auch fiir die Differenzdehnung des Betonstahls gilt, da die Betondeh-
nung denselben Kurvenverlauf aufweist [6], [11].

Unter der Annahme, dass sich die Verbundkraft mit zunehmender Betonstahl-
dehnung nicht verandert, bleibt die Dehnungsdifferenz zwischen dem Rissufer
und der Mitte zwischen zwei Rissen konstant. Dies bedeutet zugleich, dass der
Verlauf der Betondehnung und der Vélligkeitsbeiwert §; bei zunehmender Last
unverandert bleibt. Folglich gilt die Gleichung (2.98) auch fiir Zugkrafte, welche
die Risslast N, Ubersteigen [6]:

Esm = &2 — Pt (€sr2 — Esr1) (2.99)

Es ist jedoch ausdrucklich zu erwahnen, dass diese Annahme eine starke Verein-
fachung darstellt, da der Betondehnungsverlauf €.(x) und damit auch der Ver-
lauf der Differenzdehnung Ae (x) bei einer Steigerung der Last eben nicht gleich
bleibt. Die Volligkeit nimmt allein schon durch die zunehmende Betonstahldeh-
nung und die damit einhergehende Verbundstorung in der Rissnahe ab [6].

Unter der Bedingung konstanter Verbundspannungen resultiert ein linearer
Dehnungsverlauf. Fiir diesen Fall gilt ein Volligkeitsbeiwert von g, = 0,5 (vgl.
Abbildung 2.37). Ein gekriimmter Dehnungsverlauf beschreibt allerdings die Re-
alitat besser. In CEB/FIB [17] wird daher fiir kurzzeitige Belastungen ein Vollig-
keitsbeiwert von 5, = 0,6 angegeben. Flir Verformungsberechnungen ist in der
Regel das mittlere Bauteilverhalten relevant, wodurch der mittlere Rissabstand
Srm = 2/3 * Sy max Malgebend ist. Somit erreicht die Betondehnung zwischen
den Rissen =~ 2/3 - &, und fiir den Vélligkeitsbeiwert ergibt sich g, =2/3 -
0,6 = 0,4 [6].
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Bei abgeschlossenem Rissbild konnen die Auswirkungen unter einer Dauerlast
(Verbundkriechen) vereinfacht durch die Abminderung des Volligkeitsbeiwertes
um 1/3 berlicksichtigt werden. Es gilt [6], [8], [17]:

B: = 0,4 fiir eine kurzzeitige Zugbeanspruchung,

2
B =0,4- 3~ 0,25 flreine langandauernde Zugbeanspruchung.

Da die mittlere Bauteildehnung der mittleren Stahldehnung &, entspricht,
kann die wirksame Spannungs-Dehnungs-Linie des Zugstabes aquivalent durch
die Spannungs-Dehnungs-Beziehung des Betonstahls dargestellt werden [6].

wirksame c-¢-Beziehung
————— vereinfachter Ansatz
c —-—- reiner Zustand Il

Abbildung 2.38: Spannungs-Dehnungs-Beziehung des Zugstabes [6]

Aus der obenstehenden Abbildung wird deutlich, dass die Mitwirkung des Be-
tons zwischen den Rissen (Zugversteifung) eine Abminderung der Betonstahl-
dehnung gegenuber dem reinen Zustand Il bedeutet [6].

Die mittlere Betonstahldehnung &g, in den verschiedenen Bereichen kann aus-
gehend von der Betonstahlspannung g im reinen Zustand Il mit den folgenden
Beziehungen ermittelt werden [6], [17]:

Bereich (1): Ungerissen (0 < o5 < 0,)

Esm = Eq1 (2.100)

66 Mustafa Aslan



Grundlagen: Einfliisse auf das Verformungsverhalten

Bereich(2): Rissbildung (o, < 05 < 1,3 - 0g;)

_ _ By - (05 — 05r) + (1,3 - 05 — %)
s 0,3 0y

) (esrz - gsrl) (2.101)

gsm

Bereich (3): Abgeschlossene Rissbildung (1,3 - o5, < g5 < f;)
Esm = €2 — Pr * (&sr2 — Esr1) (2.102)

Bereich(4): FlieRen des Betonstahls (f, < o5 < f;)

O-SI‘
Em = &y — Pt - (esr2 — &sr1) + 04 - <1 - f_> ’ (852 - gsy) (2.103)
y
Hierbei ist:
Esm die mittlere Stahldehnung,

Es1 die Stahldehnung im Zustand I,

Es2 die Stahldehnung im Zustand I,

Esr1 die Dehnung im Stahl unmittelbar vor der Rissbildung im Zustand I,
Esr die Stahldehnung unmittelbar nach der Rissbildung im Zustand Il
Esy die Stahldehnung bei Erreichen der FlieRgrenze,

B der Vélligkeitsbeiwert,

Os die Stahlspannung im Zustand Il

Osr die Stahlspannung unmittelbar nach der Rissbildung,

fy Die Betonstahlspannung bei Erreichen der FlieRgrenze,

44 Faktor zur Berlicksichtigung der Duktilitat des Betonstahls mit 64 =

0, 6 flir normalduktilen und 84 = 0, 8 flir hochduktilen Betonstahl.

Fur die Berechnung der Tragwerksverformung ist der vierte Bereich nicht rele-
vant, da im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit plastische Verformungen
vermieden werden sollten. AuRerdem kann vereinfacht und auf der sicheren
Seite liegend die Abnahme der Steifigkeit nach der Rissbildung durch die Ver-
langerung der Linie fiir die abgeschlossene Rissbildung ersetzt werden [6].
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4 Os
Esm Es2
_/
v/, /-’
OsT————""" 2 | ./‘/

// ‘|r./
v //',‘l
Ve /‘,' I
Brosrt /,- Es‘effI

Y Es | b _

|

Esm(0s)

Abbildung 2.39: Definition des wirksamen Elastizitdtsmoduls E .¢¢ [6]

Die obenstehende Abbildung zeigt, dass nach der Rissbildung des Zugstabes
kein konstanter E-Modul vorliegt.

Im Folgenden wird fiir einen Zugstab der Einfluss des Bewehrungsgrades so-
wohl auf das Kraft-Verformungs-Verhalten (Abbildung 2.40) als auch auf die ef-
fektive Dehnsteifigkeit in Abhangigkeit von der dueren Zugkraft (Abbildung
2.41) dargestellt [6].

900 4
p=4% —

750

600

450

300

aufdere Zugkraft N [KN]

C30/37, B500A

>
0 2 4 6 8 10 12 14

mittlere Stahldehnung £ mittlere Stabdehnung [%0]
Abbildung 2.40: Einfluss des Bewehrungsgrades auf den Kraft-Verformungs-Verlauf nach [6]

In Gleichung (2.85) wird der Einfluss des Betonstahlanteils auf die Dehnungszu-
nahme nach der Bildung des ersten Risses aufgezeigt. Dies wird auch deutlich in
Abbildung 2.40 veranschaulicht. Die Dehnungszunahme des Zugstabes nach der
Rissbildung ist umso geringer, je hoher der Bewehrungsgrad ist. Im Bereich der
abgeschlossenen Rissbildung zeigt sich bei zunehmendem Bewehrungsgehalt
ein deutlich ausgepragteres Dehnungsvermogen bis zum Flielbereich.
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1800 4

b/h=20/20 cm,
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Abbildung 2.41: Einfluss des Bewehrungsgrades auf die effektive Dehnsteifigkeit nach [6]

Wird die Dehnsteifigkeit flir jeden Bereich in Abhangigkeit der duReren Zugkraft
berechnet und dargestellt, zeigt sich, die Steifigkeit des Zugstabes bei einset-
zender Rissbildung schlagartig abnimmt (siehe Abbildung 2.41). Der Beweh-
rungsgrad hat dabei einen deutlichen Einfluss auf die GroRe der Dehnsteifigkeit
des gerissenen Zugstabes [6].

Vélligkeitsbeiwert 8, im Rahmen der Verformungsberechnung

Im Zuge der Verformungsberechnung lasst sich ein beanspruchungsabhangi-
ger, mit zunehmender Stahlspannung hyperbolisch abnehmender Voélligkeits-
beiwert B; nach Gleichung (2.104) wiederfinden. Nach Zilch [6] stammt dieser
Beiwert aus den Versuchsbeobachtungen von Rao [26].

B =P (;—Ssr (2.104)
mit

g =10 fur kurzzeitige Beanspruchungen,

p =105 fir langandauernde Beanspruchungen.
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Die Betonstahldehnung unmittelbar vor und nach dem Riss kann durch Umfor-
men auch folgendermaRen berechnet werden [6]:

Osr

Esr1 = &1 7 (2.105)
s
Osr

Er2 = &2 7 (2.106)
s

Mit dem Einsetzen der Gleichungen (2.104) bis (2.106) in Gleichung (2.99) ergibt
sich fiir die abgeschlossene Rissbildung [6]:

_ Ogr Osr Osy
Esm =& — B+ | &2 — &1
Og

Os O
O-SI‘ 2 O-SI‘ 2
Esm = &g ° <1 — ,8 . (7) ) + ,8 . (O'_) © Es1 (2.107)
Esm = €t &1 (1—0) (2.108)
mit
O—SI‘ 2
{=1-p- (0—) (2.109)

S

Folglich kann die mittlere Dehnung auch durch die Bestimmung der Betonstahl-
dehnung infolge der einwirkenden Belastung im ungerissenen und im gerisse-
nen Zustand ermittelt werden. Der Verteilungsbeiwert ¢ berticksichtigt dabei
die Mitwirkung des Betons auf Zug zwischen den Rissen [3], [6].

Ist der Volligkeitsbeiwert konstant, so ergibt sich durch Einsetzen der Gleichun-
gen (2.105) und (2.106) in Gleichung (2.99) ebenfalls die Gleichung (2.108). Der
Verteilungsbeiwert ist dann jedoch wie folgt zu berechnen:

o.
{ = 1—[&-% (2.110)

S
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2.4.2 Tragverhalten unter Biegebeanspruchung

Wie bereits in Kapitel 2.1 erlautert, verhalt sich ein unter Biegung ausgesetzter
Stahlbetonbalken bis zur Rissbildung zunachst linear-elastisch.

vor Rissbildung

7 / o M [
M =)y s o

Nulllinie = Schwerachse
(bei reiner Biegung)

Abbildung 2.42: Verhalten eines Stahlbetonbalkenelements unter Biegung im Zustand 1[11]
Die Querschnittsverkrimmung berechnet sich nach Gleichung (2.3). Mit den Be-

zeichnungen in Abbildung 2.42 gilt somit [11]:

_ |5c1| + |Ec2| _ M

= 2.111
Ky A E. II ( )

Das einwirkende Biegemoment erzeugt im Querschnitt Spannungen, die linear
uber den Querschnitt verlaufen. Durch Integration der Spannungen ergeben
sich die inneren Krafte bzw. das Kraftepaar F; und F,. Damit muss gelten [8]:

M:Fl'Z:FZ'Z (2.112)

Beim Rechteckquerschnitt betragt der innere Hebelarm z = 2/3 - h, solange
sich der Querschnitt im Zustand | befindet. Erhoht sich das Biegemoment, stei-
gen die Spannungen und die resultierenden Krafte F; und F, proportional an,
wobei der innere Hebelarm unverandert bleibt. Bei gewohnlichen Bewehrungs-
graden ist der Einfluss des Betonstahls auf die Biegesteifigkeit E - I vernachlis-
sigbar klein. Daher kann anstelle derideellen Querschnittswerte mit den Brutto-
querschnittswerten gerechnet werden [8], [11]:

E-I' =E.-I,=E, -1, (2.113)
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Wird das Rissmoment M. bei weiterer Erhohung der Last liberschritten, fiihrt
dies zur Rissbildung in der Zugzone. Fiir Momente, die das Rissmoment Uber-
steigen, befindet sich der Querschnitt demnach im Zustand 11 [8].

nach Rissbildung
Nulllinie

0(:2
S R L O © /=
[ ~ ? x 7 -
N

|

M
= ‘\x’yi /| i
S

chwerachse

z~0,9d|

Abbildung 2.43: Verhalten eines Stahlbetonbalkenelements im Zustand 11 [11]

Nach der Rissbildung wird der im Zugbereich liegende Betonstahl aktiviert. Die
Nulllinie (neutrale Faser) fallt nicht mehr mit dem Schwerpunkt des Querschnitts
zusammen - sie verschiebt sich in die Druckzone hinein. Je kleiner der Stahlan-
teil ist, desto grofier ist die Verschiebung der Nulllinie in die Druckzone, da die
freigesetzte Betonzugkraft damit einen groReren Dehnungssprung im Stahl ver-
ursacht [8].

Das Biegemoment wird durch ein Kraftepaar aus der Betondruckkraft F. und der
Stahlzugkraft F; im Gleichgewicht gehalten. Bei reiner Biegung gilt daher [8]:

M=F.-z=F -z (2.114)

Die Bernoulli Hypothese stellt die wichtigste Voraussetzung fiir die Anwendung
der Biegetheorie dar. Auch im Zustand Il wird vereinfacht angenommen, dass
die Querschnitte eben bleiben. Dadurch kann die Biegesteifigkeit im reinen Zu-
stand Il mit der bekannten Beziehung zwischen Moment und Krimmung be-
stimmt werden [8]:

M
=E-"=— (2.115)

Kn=—-—"m1
E'IH KII

Die Krimmung im reinen Zustand Il kann ebenfalls liber das innere Moment be-
stimmt werden [8]:

M=F-z=E5-¢& As-z (2.116)
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Durch Umstellen der Gleichung (2.116) nach der Stahldehnung & folgt [8]:

M

= m (2.117)

gS
Die Kriimmung im gerissenen Querschnitt ergibt sich aus der geometrischen Ab-
hangigkeit zu [8]:

& M

d—x:ES~AS~z~(d—x)

Ky = (2.118)
Hierbei stellt der Ausdruck im Nenner in Gleichung (2.118) die Steifigkeit im rei-
nen Zustand Il dar [8], [11]:

E-"=E Az - (d—x) (2.119)

Analog zum Zugstab hat die Mitwirkung des Betons auf Zug zwischen den Rissen
auch beim Biegebalken einen erheblichen Einfluss auf die Biegesteifigkeit (vgl.
Abbildung 2.44). Der Unterschied zum Zugstab besteht darin, dass bei
Biegebauteilen - die Ublicherweise keinen konstanten Momentenverlauf iber
die Bauteillange aufweisen - die Rissbildung sich mit Steigerung der Last in
Richtung der Auflager fortsetzt. Demzufolge treten gleichzeitig mehrere
Rissbildungsphasen im Balken auf. In Feldmitte kann bereits ein
abgeschlossenes Rissbild vorliegen, wahrend der Beton in Auflagerndhe
ungerissen bleibt [6].

M
/-/ Zustand |
My 7 | ,0'::" —_—
f Ve
/ /4 reiner Zustand Il
/ Ve
fi //
/ Ve } }
My ] 4 < I |
cr1 / wﬁv 7~
s ' £
- Wm
pd NI

Wm

Abbildung 2.44: Momenten-Verformungs-Linie eines Stahlbetonbalkens [6]
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3 Bewertung unterschiedlicher Nachweismethoden fiir
die Verformungen

3.1  Vereinfachter Nachweis liber die Biegeschlankheit
3.1.1 Allgemeines

Eine ,genaue“ Verformungsberechnung unter Berlicksichtigung zahlreicher
Einflussfaktoren ist mit einem grof3en Rechenaufwand verbunden. Vor allem fiir
Hand-Berechnungen bieten sich daher einfachere Methoden an [23].

Gemald [4] und [23] stammen die ersten Losungsansatze von Mayer/Riisch [27],
diein den 60er Jahren veroffentlicht wurden. Dabei wurden etwa 180 Schadens-
falle aus dem gesamten Bundesgebiet als Resultat der Durchbiegung von Stahl-
betonbauteilen erfasst und daraus sogenannte Biegeschlankheitskriterien zur
Sicherstellung einer schadensfreien Konstruktion abgeleitet [4], [23].

® Fehlerfrei berechnete und planmiBig ausgefithrte Bauwerke
O Rechenfehler

+ Ausfiihrungsfehler

X Konstruktionsfehler

min/l;/d

o
L
(=}

min /; [m]
Abbildung 3.1: Grenzschlankheiten von Stahlbetonbauteilen nach [27] aus [28]

In den nachfolgenden Abschnitten werden lediglich die Vorschriften gemaR DIN
1045-1[18] und DIN EN 1992-1-1[19] erlautert. Alternative Biegeschlankheitskri-
terien sind z. B. in Zilch/Donaubauer [29], Kriger/Mertzsch [30], [31], Jeromin
[32], [33] und Fischer[34] enthalten.
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3.1.2 Regelungen nach DIN 1045-1

Der von [27] entwickelte Ansatz wurde in die Stahlbetonbaunorm aufgenom-
men und ist ebenfalls in DIN 1045-1 [18] enthalten. Damit gilt [4], [6], [23]:

Generell:

o~

1<35 3.1
b (3.1)

Bei Einbau verformungsempfindlicher Bauteile (z. B. leichte Trenn-
wande):

o~

. 150
— S [
d=

Hierbei ist:

[y =a-lys dieErsatzstutzweite als Abstand der Momentennullpunkte,

a der Beiwert gemaR Tabelle 3.1,
Lefr die tatsachliche Stiitzweite,
d die statische Nutzhohe.

Bei linienformig gelagerten, zweiachsig gespannten Stahlbetonplatten ist die
kleinere der beiden Stlitzweiten und bei punktformig gelagerten (Flachdecken)
die groRere maligebend [18].

Die Beiwerte in Tabelle 3.1 (Zeile 2 bzw. 3) diirfen bei Rand- und Innenfeldern
durchlaufender Bauteile verwendet werden, sofern das Verhaltnis zwischen der
betrachteten und benachbarten Stlutzweite im Bereich zwischen 0,8 <
lege 1/ legr2 < 1,25 liegt [18].
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Tabelle 3.1: Beiwerte a zur Bestimmung der Ersatzstiitzweite [18]

Spalte 1 2
Zeile Statisches System a=1h1 Il
1 b ' 1,00
2 ; ’ 0,80

eff
3 ' y ‘ 0,60
eff

Innenfeld 0,70 2
Randfeld 0,90 2

5 - 24

a

Bei Platten mit Beton ab der Festigkeitsklasse C30/37 dirfen diese Werte um 0,1 abgemindert werden.

In Abbildung 3.2 ist die statische Nutzhohe in Abhangigkeit der Ersatzstiitzweite
dargestellt. Fiir Ersatzstlitzweiten [; < 4,3 m fiihrt die Bedingung d > [;/35 zu

hoheren Deckenstarken. In diesem Bereich ist daher stets die Bedingung [;/d <
35 malgebend [1].

A

40
30

20

statische Nutzhohe d [cm)]

10

Ersatzstiitzweite |, [m]

Abbildung 3.2: Deckenstérke d in Abhédngigkeit der Ersatzstiitzweite I; nach [1]

Zum Zeitpunkt der Untersuchungen von Mayer/Riisch[27] kamen deutlich nied-
rigere Stahl- und Betongliten zum Einsatz. Im Vergleich dazu werden die heuti-
gen Bauteile im Allgemeinen starker ausgenutzt als in den 60er Jahren [4], [23].
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Dies betrifftinsbesondere den Betonstahl. In derVergangenheit kam er teilweise
mit einer Streckgrenze von fc = 220 N/mm? zum Einsatz, wahrend er heute
mit einer wesentlich héheren Streckgrenze von fy, = 500 N/mm? auf dem
Markt ist. Dies flihrt zu einer groferen Kriimmung und entsprechend auch zu ei-
ner grolReren Durchbiegung [4], [23].

Die deutlich hohere Ausnutzung der Baustoffe infolge der technologischen Ent-
wicklung hat zur Folge, dass die damaligen Untersuchungen von Mayer/Riisch
[27] die heutige Bemessungspraxis nur bedingt widerspiegeln [1], [4]. Daher ist
von der Anwendung dieser Regelung abzuraten [23].

Die dennoch weitgehende Schadensfreiheit in der Vergangenheit bei Einhal-
tung des Biegeschlankheitskriteriums nach DIN 1045-1 ist auf unberticksichtigte
Einflussparameter wie Uberfestigkeiten des Materials, nicht erfasste Randein-
spannungen, zweiachsiger Lastabtrag usw. zurlickzufiihren [4].

Wie aus den Gleichungen (3.1) und (3.2) zu erkennen ist, hangt die Biegeschlank-
heit der Deckenplatte nach DIN 1045-1 lediglich von der Ersatzstiitzweite und
der statischen Hohe ab. Die Betonfestigkeit, die Hohe der Beanspruchung, das
Belastungsalter, die Rissbhildung und Langzeiteffekte wie Kriechen und Schwin-
den werden dabei nicht berlicksichtigt. Dies verdeutlicht ebenfalls die Unver-
lasslichkeit des vereinfachten Nachweises der Verformung Uber das Biege-
schlankheitskriterium.

3.1.3 Regelungen nach DIN EN 1992-1-1

Im Gegensatz zur DIN 1045-1 wurden die Biegeschlankheitskriterien in DIN EN
1992-1-1 [19] aus rechnerischen Parameterstudien an Einfeldtragern (Platten
und Balken mit Rechteckquerschnitt) hergeleitet [3], [23].

Fir diese Parameterstudie kam der in Kapitel 3.2.3 beschriebene Ansatz gemal}
DIN EN 1992-1-1 zur Anwendung, worin unterschiedliche Betondruckfestigkeits-
klassen und eine charakteristische Streckgrenze von 500 N/mm? berticksich-
tigt wurden. Das Tragfahigkeitsmoment wurde dabei fiir eine gegebene Biege-
zugbewehrung errechnet und als quasi-standige Einwirkung wurde 50 % der Ge-
samtbemessungslast angesetzt [19].

Des Weiteren berucksichtigen die in DIN EN 1992-1-1 zulassigen Biegeschlank-
heitskriterien neben dem Einfluss der Belastung liber den erforderlichen Langs-
bewehrungsgrad zudem lber f die Festigkeit und den Elastizitatsmodul des
Betons. Dabei werden die Richtwerte der Elastizitatsmoduln fiir Betonsorten mit
quarzithaltigen Zuschlagen gemaR Tabelle 2.2 zugrunde gelegt. Hiervon abwei-
chende Gesteinskdrnungen und deren Einfluss auf den Elastizitatsmodul wur-
den dabei nicht berticksichtigt [2].
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In [3] werden die in [35] genannten Randbedingungen, die der Parameterstudie

zugrunde liegen, wiedergegeben:

Aufbringen der Eigenlast g; des Tragwerks zum Zeitpunktt; = 10 d
Aufbringen der Ausbaulasten g, zum Zeitpunkt t, = 60 d

Quasi-standige Einwirkungskombination g; + g, + (¥, - @) zum Zeitpunkt
t3 = 365 d, mit l/)z = 0,3

Begrenzung des Durchhangs auf den Grenzwert < l /250

Begrenzung der Durchbiegung bei verformungsempfindlichen Bauteilen
auf den Grenzwert < l.¢/500

Relative Luftfeuchte fiir die Ermittlung der Kriech- und Schwindbeiwerte be-
tragt zwischen 50 % und 80 %

Aufgrund Gblicher Aufrundungen bei der Bewehrungswahlim GZT liegt das
Verhéltnis zwischen vorhandener und erforderlicher Bewehrung bei
As,vorh/As,erf <110

Betonfestigkeiten, Bewehrungsgrade
Nachbehandlungsdauer betragt 3 Tage

Elastizitatsmodul gemaR Tabelle 2.2 (Richtwerte fiir Betonsorten mit quar-
zithaltigen Zuschlagen)
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Beim vereinfachten Nachweis liber die Biegeschlankheit wird zwischen gering
und mafig bewehrten und hochbewehrten Bauteilen unterschieden [3]:

Flr p < p, (gering und maRig bewehrte Bauteile) gilt:

l 1,5
—=K- 11+1,5-,/fck-%°+3,2- fck-<%—1) l (3.3)

Fir p > p, (hochbewehrte Bauteile) gilt:

! Po 1 /p’
—=K-[11+15 - Jfoe ——+— Vfa" |— 3.4
d + fck p_p,+12 fck Do ( )

Hierbei ist:
l der Grenzwert der Biegeschlankheit als Verhaltnis zwischen Stiitz-
d weite [ und statischer Nutzhohe d,
K der Beiwert aus Tabelle 3.2 zur Beriicksichtigung der verschiedenen
statischen Systeme,
Po der Referenzbewehrungsgrad mit p, = 1073 -/ fuk,
fex die charakteristische Zylinderdruckfestigkeit des Betons in MN/m?,
p der erforderliche Zugbewehrungsgrad in Feldmitte (bei Kragtragern
am Einspannquerschnitt), welcher sich aus dem Bemessungsmo-
ment ergibt,
p' der erforderliche Druckbewehrungsgrad Feldmitte(bei Kragtragern

am Einspannquerschnitt), welcher sich aus dem Bemessungsmo-
ment ergibt.

Die Biegeschlankheiten nach Gleichung (3.3) und (3.4) sind im Allgemeinen auf
den Maximalwert [/d < K-35 und bei Einbau verformungsempfindlicher

Ausbauelemente auf den Maximalwert I/d < K? - 150/1 zu begrenzen [25].
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Tabelle 3.2: Beiwert K zur Beriicksichtigung der verschiedenen statischen Systeme und Grund-
werte der Biegeschlankheit fiir Stahlbetonbauteile ohne Druckbewehrung [19]

Beton hoch beansprucht | Beton gering beansprucht
p=1,5% »=05%

Statisches System K

frei drehbar gelagerter Einfeldirager; gelenkig
gelagerte einachsig oder zweiachsig 1.0 14 20
gespannte Platte

Endfeld eines Durchlaufirdgers oder einer
einachsig gespannten durchlaufenden Platte;
Endfeld einer zweiachsig gespannten Platte, 1.3 18 26
die kontinuierlich (ber einer langere Seite
durchlauft

Mittelfeld eines Balkens oder einer einachsig

oder zweiachsig gespannten Platte 1.5 20 30
Platte, die ohne Unterziige auf Stitzen

gelagert ist (Flachdecke) (auf Grundlage der 1,2 17 24
graferen Spannweite)

Kragtrager 04 6 8

ANMERKUNG 1 Die angegebenen Werte befinden sich im Allgemeinen auf der sicheren Seite. Genauere rechnersche Machweise
filhren haufig zu dinneren Bauteilen.

ANMERKUNG 2  Fir zweiachsig gespannte Platten ist in der Regel der Machweis mit der kirzeren Stitzweite zu filhren. Bei
Flachdecken ist in der Regel die grifiere Stiitzweite zugrunde zu legen.

ANMERKUNG 3  Die fir Flachdecken angegebenen Grenzen sind weniger streng als der zuldssige Durchhang von 1/250 der
Stiitzweite. Erfahrungsgemal ist dies ausreichend.

Die Herleitung der Gleichungen (3.3) und (3.4) basiert auf der Annahme, dass die
Stahlspannung unter der Bemessungslast im GZG in einem gerissenen Quer-
schnitt in Feldmitte eines Balkens bzw. einer Platte oder am Einspannquer-
schnitt eines Kragtrdgers 310 N/mm? betragt (500/(1,15-1,4) =
310 N/mm?). Ist die vorhandene Bewehrung gréRer als die erforderliche, so
fuhrt dies zu einer kleineren Stahlspannung und somit auch zu einer geringeren
Stahldehnungim Rissquerschnitt. Daraus ergibt sich eine reduzierte Krimmung
und damit eine geringere Durchbiegung [3], [19].

Insofern darf der Einfluss einer niedrigeren Stahlspannung mit einem Erho-
hungsfaktor gemaR Gleichung (3.5) fir die zulassigen Biegeschlankheiten be-
riicksichtigt werden [3], [19]. Aufgrund der zugrunde liegenden Randbedingun-
gen ist es jedoch zu empfehlen, den Erhohungsfaktor auf 1,1 zu begrenzen [2]:

310 500 11

Og B Fore " As,erf - (3.5)
vk As,vorh

Dabei ist:

O die Betonstahlspannung in Feldmitte (bei Kragtragern am Einspann-

querschnitt) unter der Bemessungslast im GZG,
Aserf  die erforderliche Biegezugbewehrung im GZT,

Asyvorh dievorhandene Biegezugbewehrung.
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Biegeschlankheit I /(K d)

0,0% 0,2% 0,4% 0,6% 0,8% 1,0% 1,2% 1,4% 1,6% 1,8% 2,0%

erforderlicher Zugbewehrungsgrad p

C20/25 €25/30 — — -C30/37 C35/45 €40/50

Maximalwert

Abbildung 3.3: Grenzwerte der Biegeschlankheiten bis p = 2,0 % (ohne Druckbewehrung, Ver-
formungsbegrenzung auf L/250) nach [3]

In Abbildung 3.3 sind die Grenzwerte fiir die Biegeschlankheiten in Abhangigkeit
des erforderlichen Biegezughewehrungsgrads fiir unterschiedliche Betonfestig-
keitsklassen dargestellt. Im Allgemeinen wird deutlich, dass die zulassige Biege-
schlankheit abnimmt, wenn der Langsbewehrungsgrad und somit die Belas-
tung zunimmt. Sie werden dagegen grofier, wenn die Betonfestigkeit und damit
auch der Elastizitatsmodul ansteigt [3].

Bei niedrigen Bewehrungsgraden ergeben sich sehr hohe Werte fiir die zulassige
Biegeschlankheit (vgl. Abbildung 3.3). Um konstruktiv unsinnige und unterdi-
mensionierte Bauteildicken zu vermeiden, wurden im nationalen Anhang [25]
die Maximalwerte (I/d <K -35 bzw. I/d < K?-150/1) aus DIN 1045-1 als
obere Grenzwerte festgelegt [3].

Fur Bauteile, bei denen die Gefahr besteht, dass deren tibermaRige Verformung
benachbarte Ausbauteile beschadigen konnten, sind in der Regel die zulassigen
Biegeschlankheitswerte gemaR Gleichung (3.3) bzw. (3.4) mit einem zusatzli-
chen Faktor a; zu reduzieren (vgl. Abbildung 3.4) [3]:

7,0

Balken und Platten mit loge > 7 m: a = l (3.6)
eff
: 8,5

Flachdecken mit ¢ > 8,5 m: a; = l (3.7)
eff
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Abbildung 3.4: statische Héhe d in Abhangigkeit der tatsachlichen Stiitzweite I ¢ bei Einbau ver-
formungsempfindlicher Bauteile (Verformungsbegrenzung auf L/500) fiir unterschiedliche stati-
sche Systeme (C25/30, p = 1, 0 %, ohne erforderliche Druckbewehrung, keine Flachdecke)

Durchbiegungsberechnungen sind gemaf’ [19] im Allgemeinen nicht erforder-
lich, solange das Biegeschlankheitskriterium eingehalten wird. Ist dies nicht der
Fall oder liegen andere Randbedingungen zugrunde, so ist der Nachweis lber
eine direkte Verformungsberechnung durchzufiihren.

Werden demnach bei Stahlbetonplatten oder -balken die zulassigen Biege-
schlankheiten eingehalten, darf laut [19] davon ausgegangen werden, dass
auch ihre Durchbiegungen die Verformungsgrenzwerte (I/250 bzw. [/500)
nicht Uberschreiten.

In [36] wird jedoch anhand der Ergebnisse eines Vergleiches festgestellt, dass
die fir den Nachweis der Durchbiegung erforderlichen Deckenstarken, basie-
rend auf der direkten Verformungsberechnung, grof3er sind als jene, die sich aus
dem vereinfachten Nachweis liber die Biegeschlankheit ergeben. Dies wider-
spricht dem Prinzip in DIN EN 1992-1-1.

Obwohl die Regelungen zum vereinfachten Nachweis aus Griinden der Vollstan-
digkeit dargestellt wurden, wird dieser aufgrund der oben genannten Tatsache
nichtin den Vergleich der in dieser Arbeit behandelten Verfahren einbezogen.
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3.2 Rechnerischer Nachweis

3.2.1 Allgemeines

Wie bereits in Kapitel 2.1 dargelegt, kann die Durchbiegung bei schubstarren
Biegebauteilen durch zweimalige Integration der Krimmung uber die Stab-
lange bestimmt werden [37]:

w(x) = ff k(x) -dx = ﬂ EMED(:)C) (3.8)

Die wesentliche Schwierigkeit bei Stahlbetonbauteilen liegt darin, dass infolge

der Rissbildung keine konstante Biegesteifigkeit liber die Bauteillange vorliegt.
Wahrend ungerissene Querschnitte einen linearen Zusammenhang zwischen
einwirkendem Moment und Kriimmung aufweisen, ist diese lineare Verkniip-
fung bei gerissenen Querschnitten nicht mehr vorhanden [6], [11].

Ist die von der einwirkenden Belastung verursachte Krimmung bzw. die Biege-
steifigkeit an jedem Querschnitt bekannt, so kann die Durchbiegung an einer
bestimmten Stelle mit dem Prinzip der virtuellen Krafte berechnet werden [37]:

l

l
w= fEng(Cp)c) -M(x) - dx = fk(x) -M(x) - dx (3.9)
0

0

Zu erwahnen ist jedoch, dass im Stahlbetonbau eine exakte Verformungsbe-
rechnung aufgrund stark streuenden Eingangsgrofien und idealisierten Rand-
bedingungen nicht moglich ist [6].
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Die wahrscheinliche Verformung eines Bauteils wird sich jedoch zwischen zwei

Grenzwerten einstellen [6]:

e Unterer Grenzwert w' als Rechenwert der Durchbiegung des ungerissenen
Bauteils (Zustand I)

e Oberer Grenzwertw"! als Rechenwert der Durchbiegung des vollstindig ge-
rissenen Bauteils (reiner Zustand Il ohne Mitwirkung des Betons auf Zug
zwischen den Rissen)

Abbildung 3.5: rechnerische Grenzwerte und der wahrscheinliche Wert der Durchbiegung mit Be-

riicksichtigung der zeitabhangigen Verformungen [37]

Mustafa Aslan
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3.2.2 Grundlagen

Ungerissener Querschnitt (Zustand 1)

Das Tragverhalten eines ungerissenen Querschnitts unter einer Biegebeanspru-
chung wurde bereits in Kapitel 2.4.2 beschrieben. Entsprechend Gleichung
(2.111) ergibt sich fir den ideellen Querschnitt die Kriimmung im Zustand | un-
ter kurzzeitig wirkender Biegebeanspruchung zu [6]:

(3.10)

Bei reiner Biegung lassen sich die Beton- und Stahlspannungen durch den Ab-
stand z; des betrachteten Querschnittspunktes vom ideellen Schwerpunkt be-
rechnen [6]:

M (3.11)
O~ = * Zi .
cl Ecm . 11 i
M
Os1 = "Zj Qg = Ocp " U (3.12)
Ecm ’ Ii
mit
Es 3.13
A = .
= 3.13

Fur die Berechnung des Rissmomentes M., wird die mittlere Betonzugfestigkeit
fetm @ngesetzt [6]:

M =W - feem (3.14)
Hierbei ist:
w das Widerstandsmoment.
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Gerissener Querschnitt (Zustand I1)

Im gerissenen Querschnitt erreichen sowohl die Stahl- als auch die Betonspan-
nungen ihr Maximum. Mit der Annahme, dass die Bernoulli-Hypothese auch im
gerissenen Querschnitt Gultigkeit besitzt, die Bewehrung und der Beton mit
gleichem Abstand von der Dehnungsnulllinie identische Dehnungen aufweisen,
ergibt sich entsprechend der Herleitung in Kapitel 2.4.2 die Biegesteifigkeit und
daraus die Krimmung im reinen Zustand Il zu [6]:

Eeqp-I"=E, -Ag-z-(d—x) (3.15)

M M
Egp -1 Eg-Ag-z-(d—x)

K = (3.16)

Das Tragheitsmoment des gerissenen Querschnitts errechnet sich zu [6]:

Es
Ecm

III —

Agrz-(d—x)=ag-Ay-z-(d—x) (3.17)

Wie aus Gleichung (3.17) zu erkennen ist, muss fiir die Errechnung des Tragheits-
momentes die Druckzonenhdhe x bekannt sein.

Im Grenzzustand der Tragfahigkeit muss die Druckzonenhohe durch die Itera-
tion der Dehnungsebene bestimmt werden. Da im Grenzzustand der Ge-
brauchstauglichkeit die hervorgerufenen Betonstauchungen in der Regel zwi-
schen 0,3 bis 0,5 %o liegen, ist es ausreichend genau einen linearen Verlauf der
Betonspannungen anzunehmen [6], [23].

d; . - £ )
) - N ! f2
§ A X= f'd - 882 F(
d Nay | 0
) (S e e
J / // F.
A s
} ¢ L _l p & {——— 2
gy &1 O/ %

Abbildung 3.6: Spannungen und Dehnungen im gerissenen Querschnitt unter reiner Biegung
(Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit) [38]
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Wird ein Stahlbetonquerschnitt unter reiner Biegung beansprucht, kann die
Druckzonenhohe x aus dem Gleichgewicht der inneren Krafte
(Fy; — Fs; — F. = 0) bestimmt werden. Die Druckzonenhdhe ist dann unabhan-
gig vom einwirkenden Moment und wird nur mehr durch das Verhaltnis der E-
Moduln ag und durch die vorhandene Bewehrung bestimmt. Fiir reine biegebe-
anspruchte Rechteckquerschnitte mit bzw. ohne Druckbewehrung sind die Lo-
sungen fir die Druckzonenhohe und Randspannungen in Abbildung 3.7 ange-
geben [6], [23].

Rechteckquerschnitt mit Druckbewehrung

As .'Il 2 2 [25)
‘1 d, £ = —o (ps1 + pa2) + Ve (ps1 + p2)” + 20 (p.q + phz%)

L V/ 120 M,

........ O = —

f—— g ——]
|
-

b [E (1= 5) vapa(1- %) (1~ %)
ndes J’ 0’|=—0'ugcx_\.(l—1)
o] ‘
- —
. A\-[ A.-al E.-a
mit p_\lzb._ pﬂ:b.d’ Q':E

Einfach bewehrter Rechteckquerschnitt

R
s G
5 v Vo - £ =—a,pq + \/(@pa)” + 20
Zgq M
v se=—
bd* (1- %)
1
L—b—*| Oy = — (_ _ 1)
sl Oc20
&

Abbildung 3.7: Druckzonenhdhe und Spannungen im reinen Zustand 1l (ohne Normalkraft) bei
linear-elastischem Materialverhalten von Bewehrung und Beton [6]

Das Tragheitsmoment kann bei bekannter Druckzonenhdhe x alternativ zu Glei-
chung (3.17) nach den allgemeinen Regeln der Technischen Mechanik ermittelt
werden. Bei reiner Biegebeanspruchung entspricht die Dehnungsnulllinie dem
mechanischen Schwerpunkt des gerissenen Querschnitts. Das Tragheitsmo-
ment errechnet sich fur den einfach bewehrten Rechteckquerschnitt unter Ver-
nachlassigung der Eigentragheit der Bewehrung zu [6]:

b-x3 X\ 2

III: 12 +bx(5) +aSAsl(d_x)2 (318)

Zeitabhangige Verformungen

Die Kriech- und Schwindverformungen, die sich im Laufe der Zeit einstellen,
wurden bereits in Kapitel 2.2.5 ausfiihrlich beschrieben. Nachfolgend wird deren
rechnerische Erfassung in der Verformungsberechnung erlautert.
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e Kriechen bei ungerissenem Querschnitt

Im Zustand | kriecht sowohl die Druck- als auch die Zugzone des Querschnitts
(Abbildung 3.8). Damit steigt die Dehnung ., in unbewehrten Querschnitten in-
folge einer aulReren Spannung im Laufe der Zeit an. Somit gilt fiir die Dehnung
zum Zeitpunkt t mit der Kriechzahl ¢ = ¢ (¢, t,) [6]:

o (t) = ecs(to) - (1 + ) (3.19)

Analog dazu erhoht sich die Krimmung und damit auch die Verformung zum
Zeitpunkt t um denselben Faktor (1 + ¢) [6]:

k() = k(ty) - (14 ¢) (3.20)
l

= w(o) = f K(ty) - (1+ @) - F(x) - dx = wity) - (1 + ) (3.21)
0

Fur die Berechnung der Durchbiegung zum Zeitpunkt t kann damit eine effek-
tive Biegesteifigkeit angesetzt werden, welche die Kriechverformungen bertick-
sichtigt. Da fiir Verformungsberechnungen in der Regel der Sekantenmodul E
angesetzt wird, ist flir E_ o der Bezug auf Ey,, sinnvoll. Daher werden verein-
facht die Kriechverformungen nicht auf den Tangentenmodul, sondern auf den
Sekantenmodul bezogen [6]:

Eem II(tO)

7l _
Eom - 1'(t) = 070

= Ecefr - I' (3.22)
Das Tragheitsmoment des unbewehrten Querschnitts im Zustand | wird durch
das Kriechen nicht beeinflusst. Die Kriechverformungen diirfen daher verein-
facht tiber den effektiven Elastizitdtsmodul E ¢ erfasst werden [6].

In bewehrten Querschnitten wird die Kriechdehnung durch den Betonstahl be-
hindert. Dieser positive Effekt der Bewehrung wird durch das ideelle Tragheits-
moment bereits erfasst. Flir das Verhaltnis der E-Moduln a; ¢¢ wird der Quotient
aus dem Elastizitatsmodul der Bewehrung und dem effektiven Elastizitatsmodul
des Betons, welches das Kriechen berticksichtigt, gebildet [6]:

B E _ES‘(1+<p)_ E
A eff = Eern Eom =
(1+¢)

E ot (3.23)
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e Kriechen bei gerissenem Querschnitt

Im Unterschied zum ungerissenen Querschnitt kriecht bei einem gerissenen
Querschnitt lediglich die Druckzone. Da die Dehnungsverteilung Giber den Quer-
schnitt auch im reinen Zustand Il unter der Annahme der Bernoulli-Hypothese
eben bleiben muss, liegt die Dehnungsnulllinie infolge Kriechdehnungen naher
an der Bewehrung (Abbildung 3.8). Dadurch vergroRert sich die Druckzone, wo-
bei das Integral der Druckspannungen (entspricht der Betondruckkraft) kon-
stant bleibt. Die Ordinate der Betondruckspannung nimmt entsprechend ab. Da
der innere Hebelarm dadurch verkleinert wird, wachsen die Stahlspannungen
aus Gleichgewichtsgriinden an.

t—>w

a unbewehrter Querschnitt b bewehrter Querschnitt - Zustand | ¢ reiner Zustand Il

Abbildung 3.8: Kriechauswirkungen auf die Querschnittsverkriimmung [6]

Die Auswirkungen des Kriechens konnen bei gerissenen Querschnitten nahe-
rungsweise durch E o erfasst werden. Zur Ermittlung der Spannungen und der
Druckzonenhdhe im reinen Zustand Il (Abbildung 3.7) wird dann das Verhaltnis
as off gebildet [6].

e Schwinden bei ungerissenem Querschnitt

Die Schwindverformungen sind im Gegensatz zu den Kriechverformungen be-
anspruchungsunabhangig. Es wird vorausgesetzt, dass die Schwinddehnungen
gleichmalig tiber den Querschnitt verteilt sind [6].

Durch die Bewehrungsanordnung werden die Schwindverformungen behindert
und im Querschnitt entsteht ein Eigenspannungszustand (Abbildung 3.9). Die
behinderte Schwinddehnung wirkt dabei als fiktive Normalkraft N, im Beweh-
rungsschwerpunkt auf den Verbundquerschnitt. Falls der Bewehrungsschwer-
punkt nicht mit dem Schwerpunkt des Verbundquerschnitts identisch ist, wird
infolge der Exzentrizitat der Normalkraft zum Schwerpunkt des ideellen Quer-
schnitts ein Moment M., und damit neben einer Verkirzung zusatzlich eine
Querschnittsverkrimmung erzeugt [6].

Eine detaillierte Beschreibung des Modells aus Abbildung 3.9 ist in [6] zu finden.
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a Beton und Bewehrung sind nicht verbunden —  freie Schwindverformung
b Der Bewehrung wird die Verformung £.. aufgezwungen —= Fgy, F.o
¢ Verbund zwischen Bewehrung und Beton —=  N_, wirkt im Bewehrungsschwerpunkt auf den Verbundquerschnitt

Abbildung 3.9: Auswirkungen des Schwindens [6]

Unter der Annahme, dass der zeitliche Verlauf von Kriechen und Schwinden affin
ist, gilt mit zg als Abstand zwischen dem Bewehrungsschwerpunkt und dem
Schwerpunkt des ideellen Querschnitts [6]:

NCS = & Es ' As (324)

MCS = NCS "Zg = € Eg - Ay zg (325)
MCS MCS Ecs* ES . AS < Zg SI

Kee = = = —c -a 2 3.26

cs Eep - ]I(t) E_ef - I! Egeof - ! cs * Us,eff [z ( )

Hierbei ist:

S'=Ag -z, das statische Moment des Bewehrungsquerschnitts im Zu-
stand I.

e Schwinden bei gerissenem Querschnitt

Im gerissenen Querschnitt schwindet lediglich die Druckzone. Naherungsweise
kann auch im reinen Zustand Il die Gleichung (3.26) fiir die Ermittlung der Quer-
schnittsverkrimmung herangezogen werden, indem die entsprechenden Quer-
schnittswerte des gerissenen Zustandes eingesetzt werden (I'' und S™) [6].
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3.2.3 Numerische Verformungsberechnung durch Integration der
Momenten-Kriimmungs-Beziehung

Momenten-Kriimmungs-Beziehung analog zum Zugstab (Zugstaba-
nalogie)

Da die Durchbiegung eines Bauteils durch zweimalige Integration der Krim-
mung entlang der Bauteillange ermittelt wird, ist der Zusammenhang zwischen
dem einwirkendem Moment und der resultierenden Querschnittsverkrimmung
von zentraler Bedeutung [6].

M

7 .
////./ I ! 7;(”
////, m m
//;/‘/-/ ——————— Zustand | ! -
//;/// —— reiner Zustand || } |
’/// M-k-Linie El

\ I
/:2 el
// -
7~ X E"
v !

vereinfachte M-k ,-Linie

K

e e

|
| |
| |
| |
| |
| | i
le o o Eg £g

wirksamer Querschnitt, Stahlkennlinie im reinen Zustand Il

Acerr

wirksamer Querschnitt, Stahlkennlinie - Zugversteifung

Abbildung 3.10: M-k-Linien und wirksame Querschnitte [6]

Die ,genaueste“ Methode zur Berechnung der Verformung besteht darin, die
Krimmungen an mdoglichst vielen Stellen des Bauteils zu berechnen und an-
schlieRend  durch Integration die  Durchbiegung
bestimmen [6], [37].

numerische Zu

Ist die mittlere Betonstahldehnung &g,,'! bekannt, so kann die mittlere Kriim-
mung k! direkt aus der Dehnungsebene bestimmt werden [6]:

II
In_ Ssm

- 3.27
d— x," ( )

Km
Wird der Zuggurt als zentrisch beanspruchter Zugstab mit der Querschnittsfla-
che A. ¢ idealisiert (siehe Abbildung 3.11), kann die Momenten-Krimmungs-
Beziehung mithilfe der wirksamen Spannungs-Dehnungs-Beziehung des Zug-
stabes aus Abbildung 2.38 bestimmt werden. Damit kann die Mitwirkung des Be-
tons auf Zug zwischen den Rissen bzw. die daraus resultierende mittlere Beton-
stahldehnung analog zum Zugstab berticksichtigt werden.
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Fir das Tragverhalten des Zugstabes (siehe Kapitel 2.4.1) wurde allerdings eine
gleichmalige Zugspannungsverteilung liber den Querschnitt angenommen.
Diese Annahme trifft bei Bauteilen, die grofRere Querschnittsabmessungen auf-
weisen und deren Bewehrung an den Randern konzentriert ist, nur bedingt zu

[6].

N

a Einzelriss b abgeschlossenes Rissbild

Abbildung 3.11: Zuggurt idealisiert als zentrisch beanspruchter Zugstab mit der wirksamen Quer-
schnittsfliche A ¢ [6]

Nach der Erstrissbildung (Primarrissbildung) reicht oftmals eine kleinere als die
unter Zustand | ermittelte Risskraft aus, um weitere Risse (Sekundarrisse) zu er-
zeugen. Die Sekundarrisse dringen nicht tief in das Bauteilinnere hinein und ent-
stehen, wenn die durch den Verbund eingeleiteten Zugspannungen - die einen
nichtlinearen Verlauf aufweisen und sich ausgehend vom Rissufer ausbreiten -
lokal die Betonzugfestigkeit iberschreiten (Abbildung 3.12). Die erforderliche
Zugkraft zur Bildung der Sekundarrisse wird dabei durch die effektive Quer-
schnittsflache A ¢ rechnerisch erfasst [6], [8].
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Abbildung 3.12: Effektive Zugflache

Die effektive Querschnittsflache bzw. der Wirkungsbereich der Bewehrung A e
kann bei biegebeanspruchten Bauteilen wie folgt bestimmt werden [6], [19]:

Ac,eff =b- hc,eff (328)
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(2,5 (h—d)
I ——
heeff = min4 2 (3.29)
[ ——
L 3
Hierbei ist:
b die Breite der Zugzone,

heett  die effektive Hohe der Zugzone,

h

die Querschnittshohe,
die statische Hohe,
die Druckzonenhohe im Zustand I,

die Druckzonenhohe im reinen Zustand Il.

Eine ausfihrliche Erlauterung des Hintergrundes zu Gleichung (3.29) sowie zur

effektiven Zugflache Ag ¢ ist in [6] zu finden.

Da im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit keine plastischen Dehnungen

vorliegen, entfallt der vierte Bereich (FlieRen der Bewehrung) und die Momen-

ten-

Kriimmungs-Beziehung kann damit in drei Bereiche (Zustand I, Rissbildung

und abgeschlossenes Rissbild) unterteilt werden [6].

Die mittlere Krimmung k,,!" des einfach bewehrten Querschnitts kann bei rei-

ner

Biegebeanspruchung (unter Vernachlassigung der zeitabhangigen Effekte)

in den folgenden Schritten ermittelt werden [6]:

1.

Berechnung der Betonstahlspannung und -dehnung im reinen Zustand Il

mit:
M
O-S = ZH . AS (3.30)
O-S
& = -
2= f (3.31)

N

Berechnung der mittleren Stahldehnung &, nach den Gleichungen (2.100)
bis (2.102) unter Beachtung der Sekundarrisbildung. Die kleinere Spannung,
die sich aus der Kraft fiir die Erstrissbildung F.; und fiir die Sekundarrisbil-
dung F s ergibt, ist mallgebend. Fiir die Stahlspannung o, gilt somit:

94

Mustafa Aslan



Bewertung unterschiedlicher Nachweismethoden fiir die Verformungen

If w- fctm _ Mcr Fcr,l

4 Zy e zy - Ay Ag (3.32)
= min .

I fctm (A Tt (Ac eff — A )) Fcr,s

k A A

S S

Aus der Literatur geht nicht klar hervor, ob die maligebende Stahlspannung
gy aus Gleichung (3.32) bereits fiir die Rissbildungsphase einzusetzen ist.
Plausibel und auf der sicheren Seite liegend ist es jedoch, die maligebende
Spannung o, und die zugehorige Stahldehnung &g, schon ab der Rissbil-
dungsphase einzusetzen.

3. Berechnung der gréReren (mittleren) Druckzone x,,'!

und des groReren
(mittleren) Hebelarms z,,"infolge der Zugversteifung unter Ansatz eines ef-

fektiven Elastizitatsmoduls des Betonstahls E of:

2
me =d- <_O(s,eff "Pgq + \/(as,eff ’ ,051) + 2 Qgeff Pgq ) (3.33)
E ff (op
Us eff = ;e = Es eff — =— (3-34)
cm sm
11
ZmH =d _x% (335)

4, Ermittlung der mittleren Dehnung &g, ' mit:

Esm' = S - (3.36)
ZmH : As : Es,eff '
5. Ermittlung der mittleren Kriimmung x,,"! mit:
11
£
I _ sm

Die wirksame Biegesteifigkeit flir den betrachteten Querschnitt errechnet sich
dann zu [6]:

n_ M

(E-Dm =—5 (3.38)
Km

Ist die Querschnittsgeometrie und der Bewehrungsgehalt mit den entsprechen-
den Abstéanden konstant uber die Bauteillange, so muss lediglich eine Momen-
ten-Krimmungs-Beziehung bestimmt werden. Andernfalls miissen mehrere er-
stellt werden, da die M-k,-Linie nur fiir den zugrunde gelegten Querschnitt
qgilt [6].
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Nachdem die Krimmungen k., an einer Vielzahl von Schnitten bestimmt wur-
den, kann die Durchbiegung an einer beliebigen Stelle des Bauteils mithilfe des
Prinzips der virtuellen Krafte gemal Gleichung (3.9) berechnet werden [6].

Ok + Wagy = 105 kN/m

Y S Y R N JoF=1
rdr ANRAN A
0 4 8 0 4 8
® I X
o Mc'm
2
804 .
M in kNm M
";;::: --------- = '_::\;"
I I
| |
| 1
604 ] !
Elin MNm?
A = M in kNm
~, el - o ;
Ny Tt Y
BN

0,0067 « in1/m

——————— Zustand |
reiner Zustand 11

—— ~ - —— M-k-Linie
___________ vereinfachte M-x-Linie
B A ° Werte an Stiitzstellen

RN A
S T
40 R K in1/m
W in mm 0 0,002 0,004 0,006

Abbildung 3.13: Verformungsberechnung beim gerissenen Stahlbetonbalken mit dem Prinzip der
virtuellen Kréfte [6]

Fir die nummerische Integration der Gleichung (3.9) kdnnen die Newton-Cotes-
Formeln mit der Trapez- oder Simpsonregel angewendet werden (siehe Abbil-
dung 3.14). Die Genauigkeit der nummerischen Berechnung hangt dabeivon der
Anzahl der Stutzstellen ab [6].

f(x) Ax fx) ax
7(f(xo)+f(x1)) T(f(xo)+4'f(x1)+f(xz))
X X
Xo X4 Xg X4 X2
! AX i |<— AX —>|<—AX—>|
n+1 Stitzstellen — n beliebig n+1 Stutzstellen — n gerade
Polynom 1. Grades exakt Polynom 3. Grades exakt
a Trapezregel b Simpsonregel

Abbildung 3.14: Newton-Cotes-Formeln fiir die nummerische Integration [6]
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Vereinfachte Momenten-Kriimmungs-Beziehung liber Verteilungsbei-
werte

Naherungsweise kann die wahrscheinliche Durchbiegung mithilfe eines Vertei-
lungsbeiwertes oder Rissbildungsfaktors ¢ bestimmt werden. Der Verteilungs-
beiwert bertlicksichtigt, je nach Verfahren, die Ausdehnung des gerissenen Be-
reichs und die Mitwirkung des Betons auf Zug. Dazu werden zunachst die Grenz-
werte der Verformungen (ungerissener und vollstandig gerissener Zustand) er-
mittelt. Im Anschluss wird die wahrscheinliche Verformung mittels des Vertei-
lungsbeiwerts ¢ interpoliert. Allerdings wird dadurch die im Mittel steifere
Druckzone infolge der Zugversteifung nicht berticksichtigt [6].

Zilch [6] erwahnt, dass eine Reihe von Naherungsverfahren diesen Weg zur In-
terpolation der wahrscheinlichen Durchbiegung zwischen den beiden Grenz-
werten nutzen und verweist dabei auf Mayer[39], Grasser/Thielen [40] und Ardi-
ger/Mertzsch [41].

Nach DIN EN 1992-1-1 erfolgt die Interpolation zwischen den beiden Grenzwer-
ten nach folgender Gleichung [6], [19]:

a=('a11+(1—()'a[ (3.39)
Dabei ist:
a der untersuchte Verformungsparameter, der z. B. eine Dehnung o-

der eine Krummung sein kann,
a die betrachtete GrofRe im ungerissenen Querschnitt (Zustand 1),
ap die betrachtete GroRe im gerissenen Querschnitt (reiner Zustand Il).

Der Verteilungsbeiwert beriicksichtigt dabei die Mitwirkung des Betons auf Zug
zwischen den Rissen und bezeichnet das Verhaltnis zwischen der mittleren
Stahldehnung und der Stahldehnung im Riss [6].

Demnach konnen die Gleichungen (2.100) bis (2.102) wie folgt umgeformt wer-
den [6]:

Bereich (1): Ungerissen (0 < o5 < o)

(=0 (3.40)
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Bereich(2): Rissbildung (o5, < 05 < 1,3 - 0g,)

_ :8»[ (05— 0g) + (1,3 0y — 05) ) (Esr2 — Esr1)

(=1 03 oo = (3.41)
Bereich (3): Abgeschlossene Rissbildung (1,3 - o < 05 < ]§,)
(:1_3t.w (3.42)

&s2

Wird als Durchbiegungsparameter die Querschnittsverkrimmung gewahlt, so
miissen fiir die betrachteten Querschnitte die Krimmung im Zustand | (x;) und
im reinen Zustand Il (k) sowie mit den entsprechenden Gleichungen der Ver-
teilungsbeiwert ¢ zur Ermittlung der mittleren Krimmung (x,,) bestimmt wer-
den. Bei bekannter M-k ,-Linie kann dann die Durchbiegung an einer bestimm-
ten Stelle mithilfe des Prinzips der virtuellen Krafte durch nummerische Integra-
tion bestimmt werden [6].

| M .
/\EI’ Km
/ .
/I ///
e
| 7
I C(k'-x) -
Kb >l
/ i
/ Ve
//
7
e
Ve
e
v
7
e
e K

Abbildung 3.15: vereinfachte M-k,-Linie durch Interpolation der mittleren Kriimmung mit Vertei-
lungsbeiwerten [6]
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Momenten-Kriimmungs-Beziehung gemaf DIN EN 1992-1-1

Nach DIN EN 1992-1-1 [19] besteht das ,exakte® Verfahren zur Berechnung der
Verformung darin, die Krimmung an einer Vielzahl von Schnitten iber die Bau-
teillange nach Gleichung (3.39) zu bestimmen und anschlieRend die Durchbie-
gung mit nummerischer Integration zu ermitteln. Wird als Durchbiegungspara-
meter die Krimmung angesetzt, so gilt:

Km = ¢ kp+(1—=0) K (3.43)

Die Gleichung (3.39) bzw. (3.43) entspricht dabei der Gleichung (2.108). Die Her-
leitung dieser Gleichung wurde bereits in Kapitel 2.4.1 aufgezeigt. Fiir einen be-
anspruchungsabhangigen Volligkeitsbeiwert B, nach Rao [26] ergibt sich ent-
sprechend Gleichung (2.109) der Verteilungsbeiwert zu:

)

Os

Fur ungerissene Querschnitte gilt { = 0 [19].

Das Verhéltnis o5,/ 05 in Gleichung (2.109) darf durch das Verhaltnis M../M er-
setzt werden [19]:

2

(=1-08- (I\Zﬁ (3.44)

Im Falle, dass das einwirkende Moment M unter der quasi-standigen
Einwirkungskombination sich nur wenig vom Rissmoment M., unterscheidet
oder dieses sogar nicht erreicht, sollte der Verteilungsbeiwert und damit der
gerissene Bereich unter der haufigen oder seltenen Einwirkungskombination
bestimmt werden [2].
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Abbildung 3.16: Momenten-Kriimmungs-Beziehung nach DIN EN 1992-1-1

Aus Abbildung 3.16 wird deutlich, dass fir die Verformungsberechnung nach
DIN EN 1992-1-1 ausschliefRlich der ungerissene Zustand und der Bereich der ab-
geschlossenen Rissbildung betrachtet wird.

Erfassung zeitabhangiger Effekte

Im Rahmen dieses Kapitels wurden die zeitabhangigen Effekte vernachlassigt.
Die Kriechverformungen konnen jedoch, wie in Kapitel 3.2.2 beschrieben, tber
den effektiven Elastizitatsmodul E ¢ berlicksichtigt werden [6]:

E
Ecett = (14 o) im(p) (3.45)

Die mittlere Krimmung infolge Schwinden k., kann durch die Interpolation
nach Gleichung (3.39) bestimmt werden [6]:

Kesm = ¢- KCSII +1-0- KcsI (3.46)
Hierbei ist:
Kes! die Krimmung im Zustand | infolge Schwinden gemal} Gleichung
(3.26),
kes'!  die Kriimmungim Zustand Il infolge Schwinden gemaR Gleichung
(3.26) mit I und SU,
¢ der Verteilungsbeiwert.
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3.2.4 Vereinfachte Durchbiegungsberechnung durch Ansatz von ab-
schnittsweise konstanten Biegesteifigkeiten

Die Berechnung der Verformung mittels nummerischer Integration der Kriim-
mung ist sehr aufwandig [42]. Eine naherungsweise Verformungsberechnung
kann z. B. unter Ansatz bereichsweise konstanter Biegesteifigkeiten erfolgen.
Abbildung 3.17 zeigt, dass die wirksame Biegesteifigkeit zwar beanspruchungs-
abhangigist, sich jedoch in weiten Bereichen nur geringfligig verandert [6].

Qe + W= 10,5 kN/m

| T T T
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=
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=
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c 60 - H [ —E
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Abbildung 3.17: Ndaherungsweise Verformungsberechnung mit abschnittsweise konstanter Biege-
steifigkeiten [6]

Sinnvoll ist es dabei, das Bauteil in ungerissene und gerissene Bereiche zu un-
terteilen. Im Ubergangsbereich vom ungerissenen Bauteilabschnitt zum abge-
schlossenen Rissbild - also zwischen M. und 1,3 - M., - nimmt die Biegesteifig-
keit stufenweise ab [6]. Zilch [6] erwahnt, dass Donaubauer[43] zur Erfassung
dieses Bereiches vorschlagt, die Abschnittsgrenze im Mittelpunkt zwischen den
geometrischen Orten fiir M. und 1,3 - M. anzunehmen.

Nachdem die Biegesteifigkeit des ungerissenen Bereichs EI' und die mittlere
Biegesteifigkeit El,," bestimmt wurde, kann die Verformungsberechnung mit-
tels des Prinzips der virtuellen Krafte oder mithilfe eines Stabwerksprogramms
durch die Eingabe der Steifigkeiten an den entsprechenden Stababschnitten er-
folgen [2], [6].

Die mittlere Biegesteifigkeit kann dabei direkt tiber den Verteilungsbeiwert ¢
entsprechend Gleichung (3.43) bestimmt werden [6]:

Km = (- kp+(1—=0) K
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mit
M M M
Km=m;1€n=ﬁ; KI:E (3.47)
m
folgt:
1 1 L a ) 1
El," = !
m

1 1 3.48
g+ (=0 g (348)

Der Einfluss des Kriechens kann dabei direkt Uber den effektiven Elastizitats-
modul berticksichtigt werden. Der Einfluss des Schwindens kann berlicksichtigt
werden, indem die zusatzliche Krimmung infolge Schwinden bereichsweise (flir
den ungerissenen Bereich k.5 und flir den gerissenen Bereich kg ,) angesetzt
wird [37].

In [2] wird erwahnt, dass Zilch/Reitmayer[44] die bereits bekannten Integralta-
feln erweiterte, um die Berechnung nach dem Prinzip der virtuellen Krafte unter
Beriicksichtigung des Steifigkeitssprungs im Bauteil zu vereinfachen.

Durchbiegung w,, ...

T ¥ % ¥ ¥ v v ¥ (! 4 3

— ==, gt _ab (g 3y L. L
T, = 76,8 EI' 24 El' T Er
|

— L=4=, FP FL (L 1
VW ki 8E T 6 \EL'E

L0505 _

Me M =1 =1 ME M1 1

-~ 2 1 0T b gt T -

| ser’ 2 \ElE

Abbildung 3.18: Durchbiegung fiir bereichsweise konstante Biegesteifigkeiten nach [44] aus [2]

Der Vorteil der Durchbiegungsberechnung mit Stabwerksprogrammen bei sta-
tisch unbestimmten Systemen liegt darin, dass durch die Eingabe abschnitts-
weiser Biegesteifigkeiten, im Vergleich zu einer Berechnung mit konstanter Bie-
gesteifigkeit, gleichzeitig die Umlagerungen der SchnittgroRen beriicksichtigt
werden konnen [2].
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3.2.5 Vereinfachte Durchbiegungsberechnung mit konstanter Bie-
gesteifigkeit

Eine weitere Vereinfachung zur Berechnung der Verformung besteht darin, die
mittlere Krimmung k,, nur an einem Punkt - in der Regel an der Stelle des ma-
ximalen Momentes - zu bestimmen und den Krlimmungsverlauf entlang der
Bauteillange affin zur Momentenlinie anzunehmen. Dieses entspricht der An-
nahme einer konstanten Biegesteifigkeit entlang der Bauteillange, wodurch die
vorgefertigten Integraltafeln (z. B. aus [45]) angewendet werden kdnnen [3],
[42].

Ist die gesamte Krimmung k;,; — die sich aus der mittleren Krimmung k,, in-
folge der Belastung unter Beriicksichtigung des Kriechens und der mittleren
Schwindkrimmung ks r, ergibt - bekannt, so kann die Durchbiegung wy, nahe-
rungsweise wie folgt berechnet werden [3], [42]:

Wm = k * lz * KtOt (3.49)
Hierbei ist:
k ein Koeffizient zur Beschreibung der Momentenverteilung aus Abbil-

dung 3.19, fiir andere Momentenverlaufe siehe [42] oder [37],

l die Spannweite des Bauteils.
Belastung Momentenveriauf Baiwerl K
]
— | —2 0125
ﬂ_‘frr F 3 - 4o’
48 (1-a)
| . 1
—af i = Fa (1-2) lay fora=:K =5
p-—Q "“:__E 0,0625
2]
atl gy FA2F /2 n'.Trr
' — = 0125 - S
q
’meﬁ t?_'ﬂf 0,104
— S B

Abbildung 3.19: Beiwert k fiir die vereinfachte Durchbiegungsberechnung [42]
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3.2.6 Vergleich

Im Folgenden werden die Durchbiegungen, die sich aus den unterschiedlichen
Berechnungsverfahren ergeben, miteinander verglichen. Hierzu wird eine
Deckenplatte eines Wohnhauses betrachtet, die auf Unterziigen gelagert ist
(Abbildung 3.20). Die Berechnung der Durchbiegung erfolgt in der quasi-
standigen Einwirkungskombination.

3 3
b/h = 30/30 cm

Belastung:

Eigengewicht: g, =5,5 kN/m?

Ausbaulast:  Ag,=1,5kN/m?
Nutzlast: qx = 2,7 kN/m? (. =0,3)

h =220 cm

€25/30
1 +©

b/h = 30/57 em (inkl. Decke)

3 g
Abbildung 3.20: einachsig gespannte, auf Unterziigen gelagerte Deckenplatte

Zunachst werden die Durchbiegungen der Platte (Pos. 01) verglichen. Dabei
werden die Lager - also die Unterziige - vereinfacht als starr angenommen. Die
Platte wird somit als Einfeldtrager mit starren Lagern gerechnet. Die
Querdehnzahl wird auf Null gesetzt.

Anschliefend werden die Verformungen des Unterzuges (Pos. 02) verglichen.
Dieser wird vereinfacht als Balken mit konstanter Breite angenommen und
ebenfalls als Einfeldtrager mit starren Lagern gerechnet.

Es ist ausdrucklich zu erwahnen, dass diese Annahmen lediglich zur
Vereinfachung  getroffen  wurden.  Selbstverstandlich  wird  die
Plattendurchbiegung von der Unterzugsverformung beeinflusst.

Die Verformungswerte werden mithilfe des Tabellenkalkulationsprogramms
Excel ermittelt.
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Vergleich Plattendurchbiegungen

Der Deckenplatte liegen folgende Kennwerte zugrunde:

Plattendicke: h=22,0cm
Betonglite: C25/30
Elastizitatsmodul: Ecrn = 31.000 N/mm?
Mittlere Zugfestigkeit: fetm = 2,6 N/mm?

Langsbewehrung (unten): As1vorh = 212/10 (11,31 cm?/m)

Abstand zur unteren Lage: d; =3,0cm
Endkriechzahl: @(oo,ty) = 2,5
Endschwindmal: £.s(0) = —0,5 %o

Das System und der Querschnitt der Platte sind in Abbildung 3.21 dargestellt.
Um den Einfluss einer zunehmenden Belastung auf die Durchbiegung
aufzuzeigen, wird die Ausbau- und Nutzlast mit dem Faktor a multipliziert.

SYSTEM QUERSCHNITT

Pdperm = 55+ (LS + 2,7 0.3) a

A R S T R S S S
A A TN

v 5.00 1.00

S5 19
22

Abbildung 3.21: System, Belastung und Querschnitt der Deckenplatte

In Abbildung 3.22 sind die Verformungen in Abhangigkeit des Faktors a darge-
stellt. Die jeweiligen Durchbiegungswerte konnen dabei aus Tabelle 3.3 und die
prozentuale Gegeniberstellung kann aus Tabelle 3.4 entnommen werden. Die
Verformungsberechnung, die aus der Zugstabanalogie resultiert, wird hierbei
als Referenz betrachtet.

Nach allen Berechnungsverfahren verlaufen die Durchbiegungen zunachst li-
near und deckungsgleich bis zum jenen Faktor a an, aus der die Belastung re-
sultiert, bei der das Rissmoment erreicht wird. Die Platte verbleibt bis zu diesem
Beanspruchungsniveau im Zustand | und verhalt sich dementsprechend linear-
elastisch.
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Abbildung 3.22: Vergleich der Plattendurchbiegungen in Feldmitte in Abhangigkeit des Faktors a
fiir die Ausbau- und Nutzlast mit Beriicksichtigung der zeitabhangigen Effekte

Tabelle 3.3: Verformungswerte in Feldmitte der Platte in Abhangigkeit des Faktors a

Faktor | Zugstabanalogie | iiber Verteilungsbeiwert DIN EN 1992-1-1 El abschnittsweise EI konstant
a [-] W, [mm] W, [mm] w, [mm] w,, [mm] w,, [mm]
0,0 7,71 7,71 7,71 7,71 7,71
0,1 7,92 7,92 7,92 7,92 7,92
0,2 8,12 8,12 8,12 8,12 8,12
0,3 8,33 8,33 8,33 8,33 8,33
0,4 8,54 8,54 8,54 8,54 8,54
0,5 8,74 8,74 8,74 8,74 8,74
0,6 9,89 10,44 11,23 8,95 16,18
0,7 10,96 11,68 12,62 9,16 16,94
0,8 12,06 12,84 13,72 9,36 17,67
0,9 13,19 13,98 14,70 9,57 18,38
1,0 14,32 15,10 15,57 11,86 19,06
1,1 15,48 16,22 16,40 13,82 19,73
1,2 16,65 17,34 17,21 15,25 20,38
1,3 17,81 18,45 17,96 16,37 21,02
1,4 18,97 19,54 18,66 17,40 21,65
1,5 19,95 20,48 19,38 18,35 22,26
1,6 20,79 21,30 20,08 19,22 22,86
1,7 21,56 22,05 20,74 20,12 23,45
1,8 22,28 22,76 21,41 20,87 24,04
1,9 22,97 23,44 22,06 21,65 24,61
2,0 23,63 24,09 22,70 22,39 25,18
2,1 24,26 24,71 23,31 23,09 25,74
2,2 24,87 25,32 23,93 23,79 26,29
2,3 25,47 25,91 24,53 24,48 26,84
2,4 26,05 26,48 25,12 25,14 27,38
2,5 26,62 27,06 25,73 25,76 27,92
2,6 27,18 27,61 26,30 26,41 28,45
2,7 27,73 28,16 26,87 27,02 28,98
2,8 28,28 28,71 27,45 27,66 29,50
2,9 28,81 29,24 28,02 28,24 30,02
3,0 29,34 29,76 28,56 28,85 30,54
3,1 29,86 30,28 29,12 29,42 31,05
3,2 30,38 30,80 29,68 29,99 31,56
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Tabelle 3.4: prozentuale Gegeniiberstellung der Verformungswerte in Feldmitte der Platte

Faktor | Zugstabanalogie liber Verteilungsbeiwert DIN EN 1992-1-1 El abschnittsweise EI konstant
a [-] w ., [mm] w ., [mm] w ., [mm] w, [mm] w,, [mm]
0,0 100% 100% 100% 100% 100%
0,1 100% 100% 100% 100% 100%
0,2 100% 100% 100% 100% 100%
0,3 100% 100% 100% 100% 100%
04 100% 100% 100% 100% 100%
0,5 100% 100% 100% 100% 100%
0,6 100% 106% 114% 90% 164%
0,7 100% 107% 115% 84% 155%
0,8 100% 106% 114% 78% 147%
0,9 100% 106% 111% 73% 139%
1,0 100% 105% 109% 83% 133%
1,1 100% 105% 106% 89% 127%
1,2 100% 104% 103% 92% 122%
1,3 100% 104% 101% 92% 118%
14 100% 103% 98% 92% 114%
1,5 100% 103% 97% 92% 112%
1,6 100% 102% 97% 92% 110%
1,7 100% 102% 96% 93% 109%
1,8 100% 102% 96% 94% 108%
1,9 100% 102% 96% 94% 107%
2,0 100% 102% 96% 95% 107%
2,1 100% 102% 96% 95% 106%
2,2 100% 102% 96% 96% 106%
2,3 100% 102% 96% 96% 105%
2,4 100% 102% 96% 97% 105%
2,5 100% 102% 97% 97% 105%
2,6 100% 102% 97% 97% 105%
2,7 100% 102% 97% 97% 105%
2,8 100% 102% 97% 98% 104%
2,9 100% 101% 97% 98% 104%
3,0 100% 101% 97% 98% 104%
3,1 100% 101% 98% 99% 104%
3,2 100% 101% 98% 99% 104%

Die Betrachtung der Durchbiegungen, die aus der Zugstabanalogie und dem
vereinfachten Berechnungsverfahren mittels Verteilungsbeiwerten resultieren,
zeigt, dass beide Ansatze einen annahernd identischen Verlauf aufweisen.

Das vereinfachte Verfahren mittels Verteilungsbeiwerten liefertinsbesondere im
Rissbildungsbereich etwas grofiere Verformungen. Dies liegt unter anderem da-
ran, dass die hohere Druckzone infolge Zugversteifung vernachlassigt wird.
Wird die Verformungsberechnung nach der Zugstabanalogie als Referenz be-
trachtet, zeigt sich, dass das vereinfachte Verfahren mittels Verteilungsbeiwer-
ten gute Ergebnisse liefert. Die prozentuale Gegeniiberstellung der Ergebnisse
kann dabei aus Tabelle 3.4 entnommen werden.

Die Durchbiegungen gemaR DIN EN 1992-1-1 weichen nicht allzu sehr von den
oben genannten Berechnungsverfahren ab. Bis etwa zum Faktor a = 1,3 resul-
tieren aus diesem Verfahren - im Vergleich zum Verfahren nach der Zugstabana-
logie - etwas groRere Verformungen. Ab diesem Faktor sind die Durchbiegun-
gen aus DIN EN 1992-1-1 wiederum kleiner.
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Fir die vereinfachten Berechnungsverfahren - sowohl mittels konstanter als
auch abschnittsweiser Biegesteifigkeiten — wird der Verteilungsbeiwert gemaf
DIN EN 1992-1-1 zur Ermittlung der mittleren Krimmung in Feldmitte verwen-
det.

Im Gegensatz zu den anderen Berechnungsverfahren zeigt die vereinfachte Be-
rechnungsvariante mit abschnittsweise konstanten Biegesteifigkeiten nach Er-
reichen des Rissmomentes weiterhin einen linearen Verlauf, obwohl der Quer-
schnitt bereits gerissen ist. Dies liegt daran, dass bei diesem Verfahren die Ab-
schnittsgrenze fur 1,15 - M., bestimmt wurde. In diesem Beanspruchungsni-
veau werden die Verformungen mit dem vereinfachten Verfahren deutlich un-
terschatzt. Eine mogliche Verbesserung konnte darin bestehen, die Abschnitts-
grenze fir 1,0 - M. zu bestimmen. Dieses Verfahren liefert im Vergleich grof3-
tenteils - bedingt durch den letztgenannten Grund - deutlich kleinere Verfor-
mungen. Erst ab dem Faktor von etwa a = 2,0 sind die Durchbiegungen anna-
hernd identisch mit denen nach DIN EN 1992-1-1.

Die Momenten-Krimmungs-Beziehungen (ohne Berlicksichtigung der
zeitabhangigen Effekte) sind exemplarisch fiir eine Belastung mit einem Faktor
von a = 3,2 in Abbildung 3.23 dargestellt. Damit kdnnen zusatzlich die quasi
lastabhangigen Momenten-Krimmungs-Beziehungen der vereinfachten
Berechnungsverfahren dargestellt werden. Aus Abbildung 3.24 kann zudem der
Verlauf des Momentes, der Krimmung und der Biegesteifigkeit entnommen
werden.

Anhand der Momenten-Kriimmungs-Beziehung wird deutlich, dass nach dem
Zugstabanalogieverfahren und nach dem vereinfachten Verfahren mittels
Verteilungsbeiwerten die Rissbildungsphase bertcksichtigt wird. Die M-k-Linie
nach dem Verfahren gemafd DIN EN 1992-1-1 ist in diesem Bereich mit einem
Sprung gekennzeichnet, der Querschnitt geht mit dem Erreichen des
Rissmomentes direkt in die abgeschlossene Rissbildungsphase uber.

Insgesamt zeigt sich, dass die Unterschiede mit steigender Belastung kleiner
werden. Je groRer der gerissene Bereich des Bauteils, desto naher liegen die
Verformungswerte an dem Durchbiegungswert, der sich aus dem vereinfachten
Verfahren mittels konstanter Biegesteifigkeit liber die Bauteillange ergibt.

Ausgenommen vom vereinfachten Verfahren mittels einer konstanten
Biegesteifigkeit, ist fur die vorliegende Wohnhausdecke unter den
entsprechenden Lasten (siehe Abbildung 3.20) die Verformung nach DIN EN
1992-1-1im Vergleich zu den anderen Berechnungsverfahren groRer.
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Abbildung 3.23: Vergleich der M-k-Linien (Faktor a = 3, 2)
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Abbildung 3.24: Momentenverlauf und Vergleich des Kriimmungs- und Biegesteifigkeitsverlaufs
ohne Beriicksichtigung von Kriechen und Schwinden (Faktora = 3, 2)
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Vergleich Balkendurchbiegungen

Dem Balken liegen folgende Kennwerte zugrunde:

Abmessungen: b/h = 30/57 cm (inkl. Decke)
Betongute: C25/30

Elastizitatsmodul: Ecrn = 31.000 N/mm?
Mittlere Zugfestigkeit: fetm = 2,6 N/mm?

Langsbewehrung (unten): Asivorn = 2 X 3220 (18,85 cm?)

Abstand zur unteren Lage: d; =6,0cm
Endkriechzahl: @(oo,ty) = 2,5
Endschwindmal: £cs(0) = —0,5 %o

Das System und der Querschnitt des Balkens sind in Abbildung 3.25 dargestellt.
Die Belastung setzt sich dabei aus dem Eigengewicht des Balkens und der
Auflagerkraft der Deckenplatte zusammen. Die Verformung kann damit analog
zur Deckenplatte in Abhangigkeit des Faktors a dargestellt werden (siehe Abbil-
dung 3.26).

SYSTEM QUERSCHNITT

Pdperm = 4275+ [55+(1,5+27:0,3) - a] - 2,5

(AN TR T T T N N N TR T N
Al JA

6.00 P 5 5

Abbildung 3.25: System, Belastung und Querschnitt des Balkens/Unterzugs

Die jeweiligen Durchbiegungswerte konnen dabei aus Tabelle 3.5 und die pro-
zentuale Gegenuberstellung kann aus Tabelle 3.6 entnommen werden. Die Ver-
formungsberechnung, die aus der Zugstabanalogie resultiert, wird hierbei wie-
der als Referenz betrachtet.
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Abbildung 3.26: Vergleich der Balkendurchbiegungen in Feldmitte in Abhdngigkeit des Faktors a
fiir die Ausbau- und Nutzlast mit Beriicksichtigung der zeitabhangigen Effekte

Tabelle 3.5: Verformungswerte des Balkens in Feldmitte in Abhdngigkeit des Faktors a

Faktor | Zugstabanalogie | iiber Verteilungsbeiwert DIN EN 1992-1-1 El abschnittsweise EI konstant
a [-] W, [mm] W, [mm] w, [mm] W, [mm] w,, [mm]
0,0 12,23 12,39 11,94 12,01 12,45
0,1 12,51 12,67 12,23 12,32 12,73
0,2 12,78 1294 12,53 12,63 13,00
0,3 13,06 1322 12,82 12,92 13,28
0,4 13,33 13,49 13,11 13,22 13,55
0,5 13,60 13,76 13,40 13,52 13,83
0,6 13,87 14,03 13,68 13,80 14,10
0,7 14,14 14,30 13,97 14,08 14,36
0,8 14,41 14,57 14,25 14,38 14,63
0,9 14,67 14,83 14,53 14,66 14,90
1,0 14,93 15,09 14,80 14,93 15,16
11 15,20 15,36 15,08 15,20 15,43
1,2 15,46 15,62 15,35 15,48 15,69
1,3 15,72 15,88 15,62 15,75 15,95
1,4 15,98 16,14 15,89 16,02 16,21
1,5 16,24 16,40 16,16 16,30 16,48
1,6 16,49 16,65 16,43 16,56 16,74
1,7 16,75 16,91 16,70 16,83 17,00
1,8 17,01 17,17 16,97 17,10 17,26
1,9 17,27 17,43 17,23 17,36 17,51
2,0 17,52 17,68 17,50 17,63 17,77
2,1 17,78 17,94 17,76 17,89 18,03
2,2 18,03 18,19 18,03 18,15 18,29
2,3 18,29 18,45 18,29 18,41 18,54
2,4 18,54 18,71 18,55 18,68 18,80
2,5 18,80 18,96 18,81 18,94 19,06
2,6 19,05 19,21 19,08 19,20 19,31
2,7 19,31 19,47 19,34 19,46 19,57
28 19,56 19,72 19,60 19,71 19,82
2,9 19,81 19,98 19,86 19,98 20,08
3,0 20,07 20,23 20,12 20,23 20,33
3,1 20,32 20,48 20,38 20,49 20,59
32 20,58 20,74 20,63 20,75 20,84
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Tabelle 3.6: prozentuale Gegeniiberstellung der Verformungswerte in Feldmitte des Balkens

Faktor | Zugstabanalogie | iiber Verteilungsbeiwert DIN EN 1992-1-1 El abschnittsweise EI konstant
a [] W, [mm] W, [mm] w ., [mm] W, [mm] W, [mm]
0,0 100% 101% 98% 98% 102%
0,1 100% 101% 98% 98% 102%
0,2 100% 101% 98% 99% 102%
0,3 100% 101% 98% 99% 102%
0,4 100% 101% 98% 99% 102%
0,5 100% 101% 99% 99% 102%
0,6 100% 101% 99% 99% 102%
0,7 100% 101% 99% 100% 102%
0,8 100% 101% 99% 100% 102%
0,9 100% 101% 99% 100% 102%
1,0 100% 101% 99% 100% 102%
1,1 100% 101% 99% 100% 102%
1,2 100% 101% 99% 100% 101%
1,3 100% 101% 99% 100% 101%
1,4 100% 101% 99% 100% 101%
1,5 100% 101% 100% 100% 101%
1,6 100% 101% 100% 100% 102%
1,7 100% 101% 100% 100% 101%
1,8 100% 101% 100% 101% 101%
1,9 100% 101% 100% 101% 101%
2,0 100% 101% 100% 101% 101%
2,1 100% 101% 100% 101% 101%
2,2 100% 101% 100% 101% 101%
2,3 100% 101% 100% 101% 101%
2,4 100% 101% 100% 101% 101%
2,5 100% 101% 100% 101% 101%
2,6 100% 101% 100% 101% 101%
2,7 100% 101% 100% 101% 101%
2,8 100% 101% 100% 101% 101%
2,9 100% 101% 100% 101% 101%
3,0 100% 101% 100% 101% 101%
3,1 100% 101% 100% 101% 101%
3,2 100% 101% 100% 101% 101%

Abbildung 3.26 zeigt, dass die Verformungswerte der verschiedenen Verfahren
mit steigender Belastung immer weniger voneinander abweichen. Wird der
jeweilige Verformungswert aus dem Verfahren nach der Zugstabanalogie als
Referenz  betrachtet und mit den brigen Verformungswerten
gegentibergestellt, so ist die Abweichung bei allen Berechnungsvarianten sehr
gering (vgl. Tabelle 3.6).

Die geringen Unterschiede in den Verformungen zwischen den verschiedenen
Berechnungsverfahren sind auf die Belastungshéhe bzw. das Rissbild des Bal-
kens zurilickzuflihren. Bereits bei einer Belastung mit einem Faktorvon a = 0 ist
der Balken bzw. Unterzug in weiten Bereichen aufgerissen (vgl. Abbildung 3.28).

112 Mustafa Aslan



Bewertung unterschiedlicher Nachweismethoden fiir die Verformungen

60 -

Moment M [KNm]
IS
b

0,0000 0,0002 0,0004 0,0006 0,0008 0,0010 0,0012 0,0014

Krtimmung x [1/m]

M-k-Linie (DIN EN 1992-1-1) = =:=:= reiner Zustand II = === Zustand I

M-k-Linie iiber Zugstabanalogie

M-k-Linie mit Verteilungsbeiwerten El abschnittsweise
— -+ — El konstant

Abbildung 3.27: Vergleich der M-k-Linien (Faktor a = 0)
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Abbildung 3.28: Momentenverlauf und Vergleich des Kriimmungs- und Biegesteifigkeitsverlaufs
ohne Berlicksichtigung von Kriechen und Schwinden (Faktor a = 0)
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Einfluss einer héheren Zugbewehrung im Vergleich zur statisch erforderlichen

Die vorhandene Bewehrung wurde sowohl fiir die Verformungsauswertung der
Deckenplatte als auch fiir den Balken/Unterzug aus der Bemessung im Grenzzu-
stand der Tragfahigkeit fiir den Faktor von a = 3,2 bestimmt. Dies bedeutet,
dass der Querschnitt fiir eine Belastung mit einem Faktor von a < 3,2 eine gro-
Rere Bewehrung aufweist als die statisch erforderliche Stahlmenge.

Der Einfluss einer erhohten Bewehrungsmenge auf die Verformung ist in Abbil-
dung 3.29 dargestellt. Darin wurde exemplarisch die Verformung der Decken-
platte in Abhangigkeit des Faktors a jeweils mit statisch erforderlicher und vor-
handener Bewehrung nach dem Verfahren gemaf DIN EN 1992-1-1 bestimmt.

prozentualer Unterschied
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_ i L . s L . . \ L . »
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® X x o/ o’
a e R
=25 o R »
= % -~ s
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= 2,0 4 e * .
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2 s P (./ . L]
=2 e - -
= 1,5 4 =¥ e n
< > - y
Py by E L]
=l x _ -~ P e
5 10 A g s R
e~ ... - o "
= R P . -
’ o s X, »
o ‘. . "
00 e & : : : : : . e
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Verformung in Feldmitte w, [mm]
— ¢— mit As,vorh=11,31 em2/m —-®- - mit As,vorh = As,erf -3+ prozentualer Unterschied

Abbildung 3.29: Einfluss einer hheren Zugbewehrung auf die Verformung der Deckenplatte mit
Beriicksichtigung von Kriechen und Schwinden (berechnet nach DIN EN 1992-1-1)

Bemerkenswert ist, dass im ungerissenen Zustand die Verformungen trotz einer
hoheren Zugbewehrung groRer werden. Dies mag zunachst merkwirdig er-
scheinen, ist jedoch auf das Schwinden zurlickzufiihren. Eine hohere Beweh-
rungsmenge hat in diesem Fall zur Folge, dass die Schwinddehnungen im Be-
wehrungsbereich starker behindert werden, was insbesondere im Zustand | zu
grofleren Schwindkriimmungen fiihrt.

Unmittelbar nach dem ersten Riss in der Platte bewirkt die statisch erforderliche
Bewehrung im Vergleich zur vorhandenen Bewehrung eine deutlich grofiere
Verformung. Der prozentuale Unterschied und dessen Verlauf sind in Abbildung
3.29 dargestellt.
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33 Nachweis in FE-Softwareprodukten

3.3.1 mbAEC Software

Im Modul Micro-FE der Software mb AEC (Version 2024) wird die Verformungs-
berechnung im Zustand 11 gemaR DIN EN 1992-1-1 durchgefiihrt. Dabei wird fiir
jeden FE-Knoten der Platte die Krummung im Zustand | und im reinen Zustand
Il ermittelt. Die Berechnung der mittleren Krimmung k,, erfolgt dann liber die
Interpolationsformel gemaf Gleichung (3.43) mit dem Verteilungsbeiwert nach
Gleichung (3.44) [46].

Das Kriechen wird mittels des effektiven Elastizitdtsmoduls E. ¢ gemal Glei-
chung (3.45) beriicksichtigt [46].

Die Krimmung infolge Schwinden wird berlicksichtigt, indem in jedem FE-
Knoten die mittlere Schwindkriimmung ks , entsprechend Gleichung (3.46) be-
rechnet und zur mittleren Krimmung k,,, aus aulRerer Belastung addiert wird
[46].

Fir die Deckenplatte aus Abbildung 3.20 ergibt sich mit Micro-FE eine Verfor-
mung in Feldmitte von wy, = 15,76 mm (quasi-standige Kombination, mit Be-
riicksichtigung zeitabhangiger Effekte, starre Lager). Dieses Ergebnis (siehe Ab-
bildung 3.30) ist mit dem Verformungswert aus Tabelle 3.3 (w,, = 15,57 mm)
flir den entsprechenden Faktor von a = 1,0 nahezu identisch. Die minimale Ab-
weichung ist unter anderem auf die unterschiedliche Elementlange zurtickzu-
fuhren. Wahrend fiir die Berechnung der Werte in Tabelle 3.3 eine Elementlange
von 1,0 cm angesetzt wurde, erfolgte die Verformungsberechnung mittels
Micro-FE mit einer Elementlange von 25,0 cm.

|f.00Z11= 1576 mm|

LI

L 5m L
B 71

Abbildung 3.30: Verformung in Feldmitte der Deckenplatte aus Abbildung 3.20 (Micro-FE)

Die FE-Berechnung (Elementtyp, Ansatzfunktion, etc.) beeinflusst allgemein das
Ergebnis, worauf hier nicht naher eingegangen wird. Naheres dazu kann z. B.
aus [47] entnommen werden.
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In Micro-FE ist standardmafig die quasi-standige Einwirkungskombination fiir
die Verformungsberechnung voreingestellt. Bei Deckenplatten wird oftmals un-
ter dieser Einwirkungskombination das Rissmoment nicht erreicht. Die Platte
verbleibt demnach im ungerissenen Zustand, wobei unter der seltenen oder
haufigen Kombination durch den hoheren Nutzlastanteil das Rissmoment er-
reicht wird und die Platte in den gerissenen Zustand libergeht [46].

Beim Nachweis der Verformung sollte jedoch beachtet werden, dass ein einmal
gerissener Querschnitt auch in dem Fall eine geringere Steifigkeit aufweist,
wenn unter der quasi-standigen Einwirkungskombination rechnerisch das Riss-
moment eigentlich nicht erreicht wird. Daher sollte die Belastungsgeschichte
nicht aulder Acht gelassen werden. In Micro-FE kann dies mit unterschiedlichen
Ansatzen berticksichtigt werden [46]:

e Variante 1: Verteilungsbeiwert mit einem Mindestwert von { = 0, 5 ansetzten

In [46] wird erwahnt, dass Litzner [48] beim Verformungsnachweis unter der
quasi-standigen Einwirkungskombination empfiehlt, den Verteilungsbeiwert
zur naherungsweise Berticksichtigung der bereits gerissenen Bereiche pauschal
mit dem Mindestwert von { = 0,5 anzusetzen.

Mit diesem Ansatz wird flir die Bereiche, die eigentlich unter der Belastung im
Zustand | verbleiben, eine gewisse Rissbildung unterstellt.

e Variante 2: Verteilungsbeiwert gemaf [2] aus seltener Kombination ermitteln

Die Verformungsberechnung erfolgt unter der quasi-standigen Kombination,
wobei flr die Ermittlung des Verteilungsbeiwertes { die Biegemomente unter
der seltenen Einwirkungskombination ermittelt werden.

Vergleich der mdglichen Varianten

Mit der in Abbildung 3.31 dargestellten zweiachsig gespannten Platte sollen im
Rahmen dieses Abschnittes die Unterschiede zwischen dem Standardfall (Ver-
formungsberechnung unter der quasi-standige Einwirkungskombination) und
den Varianten 1 und 2 aufgezeigt werden.

Um den Einfluss der Belastungshohe bzw. den Nutzlastanteil zu verdeutlichen,
wird die Verformung in Abhangigkeit eines Faktors b fiir die veranderliche Last
dargestellt (siehe Abbildung 3.32).
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h=24,0cm
C25/30

(PL-1

[ 7m

I~ Belastung:

Eigengewicht: gx =5,5 kN/m?
Ausbaulast:  Ag, =2,3 kN/m?

Nutzlast: qx  =3,0kN/m? (¢ =0,3)

w6

A

A

Abbildung 3.31: zweiachsig gespannte Platte

Der Deckenplatte liegen folgende Kennwerte zugrunde:

Plattendicke:

Betongute:
Elastizitatsmodul:
Mittlere Zugfestigkeit:
Langsbewehrung (unten):
Langsbewehrung (oben):
Bewehrungsabstand:
Querdehnzahl:
Endkriechzahl:
Endschwindmal?:

Auflager:

h =24,0cm

C25/30

Eem = 31.000 N/mm?

fetm = 2,6 N/mm?

As1xvorh = As1yvorh = 212/15 (7,54 cm?/m)
Qs2,xvorh = As2,y,vorh = 9 10/15 (5,24 cm?/m)
dy,x/y = dzx/y = 3,0 cm (vereinfacht)

u=20,2

@(o,tp) = 2,5

£cs () = —0,5 %o

KS-XL20 DM (d = 24,0 cm,h = 2,75 m)
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Faktor fiir Nutzlast (b) [-]

Verformung in Feldmitte w,, [mm]

Standardfall (fiir p=0,2 und p=0,0) min g = 0,5 (fiir p=0,2 und p=0,0)

- —& - 7 aus seltener Kombination (u=0,0) Z aus seltener Kombination (p=0,2)
Abbildung 3.32: Vergleich der Verformungen mit den moglichen Varianten

Bemerkenswert ist, dass bei der Verformungsberechnung mit dem Standardfall
und mit Variante 1 ({ui, = 0,5) die Querdehnzahlvon Micro-FE automatisch auf
Null gesetzt wird, obwohl dies bei der Voreinstellung fiir die Platte nicht vorge-
nommen wurde. Die Verformungsberechnung wird also unter der quasi-standi-
gen Kombination mit den SchnittgroRen fiir eine Querdehnzahl von u = 0,0
durchgefiihrt.

Bei Variante 2 hingegen erfolgt die Ermittlung des Verteilungsbeiwertes mit den
SchnittgroRen unter der seltenen Kombination fir die eingegebene Querdehn-
zahl, wahrend jedoch die Schnittgrofien fir die Verformungsberechnung unter
der quasi-standigen Kombination weiterhin mit einer Querdehnzahlvon u = 0,0
ermittelt werden.

Bei einem Faktorvon b = 0,0 wird die Platte ausschlief3lich durch den standigen
Anteil belastet. Die SchnittgroRen sind demzufolge unter der quasi-standigen
und seltenen Einwirkungskombination identisch. Hinsichtlich der Verformungs-
grofRe diirfte es dabei keine Unterschiede zwischen dem Standardfall und der
Variante 2 existieren. Wahrend dies fiir eine Querdehnzahl von u = 0,0 zutrifft,
ist es fiir eine Querdehnzahl von u = 0,2 nicht der Fall, da eben fiir den Stan-
dardfall die Querdehnzahl programmintern trotzdem auf Null gesetzt wird.

Diese Herangehensweise erscheint jedoch wenig plausibel und wird in der Lite-
ratur nicht behandelt. Die Querdehnzahl hat einen Einfluss auf die Schnittgro-
Ren und somit auch auf die Grofke der Verformung. Der Unterschied wird in Ab-
bildung 3.32 deutlich.

Fur den eigentlichen Vergleich wird ausschlieBlich die Verformungsberechnung
mit der Querdehnzahl von 0,0 betrachtet.
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Bei der Verformungsberechnung mit dem Standardfall wachst die Verformung
mit steigendem Anteil der veranderlichen Last bis etwa zum Faktor b = 0,25 li-
near an. Die Platte verbleibt bis zu diesem Belastungsniveau im ungerissen Zu-
stand. Bei Steigerung des Nutzlastanteils wird das Rissmoment erreicht und die
Platte geht bereichsweise in den gerissenen Zustand tiber (Abbildung 3.33). Mit
zunehmender Belastung wird der gerissene Bereich immer grofier, die Verfor-
mung nimmt nichtlinear zu.

q'0 q*0.1 q'0.2 q*0.25

Abbildung 3.33: gerissene Bereiche (x-Richtung) in Abhangigkeit des Nutzlastanteils fiir den Stan-
dardfall

Die Verformungsberechnung unter Ansatz des Mindestwertes von { = 0,5 (Vari-
ante 1) hat zur Folge, dass die Platte unabhangig von der Belastungshohe in je-
dem Bereich mindestens zur Halfte als gerissen angesetzt wird (Abbildung 3.34).
Die Verformung nimmt dabei mit steigendem Nutzlastanteil nichtlinear zu. Zwi-
schen dieser Variante und dem Standardfall sind groRe Verformungsunter-
schiede zu beobachten.

q'0 q*0.1 q*0.2 q*0.25 a’0.3 q'0.4 q*0.5
‘ I} 3
=
l ' e
q*0.6 q*0.7 q*0.8 q0.2 q*1.0 q*1.1 q*1.2
x N }
Q1.3 *1.4 Q1.5 qQ*1.6 Q1.7

@ ;'

X
i
Abbildung 3.34: gerissene Bereiche (x-Richtung) in Abhangigkeit des Nutzlastanteils fiir
Variante 1
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Die Bestimmung des gerissenen Bereiches unter der seltenen Kombiantion fiihrt
dazu, dass die Platte im Vergleich zum Standardfall bei einem kleineren
Nutzlastanteil aufreifst (Abbildung 3.35). Wahrend der Verformungsunterschied
zwischen dieser Variante und dem Standardfall mit zunehmendem
Nutzlastanteil groRer wird, nahert sich die Verformung mit zunehmendem
Nutzlastanteil der Variante 1 an. Ab einem gewissen Belastungsniveau wirde
sogar die Verformung aus Variante 2 die Verformung aus Variante 1 ibersteigen.

a0 a*0.1 q%0.2 q*0.25 0.3 a'04 q'0.5

)
q'0.6 q*0.7 q'0.8 a*0.2 a*1.0 a*1.1 1.2
q*1.3 a4 q*15 q*1.6 a7 a*1.8 a*1.9

Abbildung 3.35: gerissene Bereiche (x-Richtung) in Abhdngigkeit des Nutzlastanteils fiir
Variante 2

Es wird deutlich, dass fur den vorliegenden Fall zwischen den moglichen Berech-
nungsvarianten groRe Unterschiede existieren und die Festlegung des gerisse-
nen Bereiches einen signifikanten Einfluss auf die Verformung in Feldmitte hat.

Der Vollstandigkeit halber sei erwahnt, dass sich alle Berechnungsvarianten mit
steigendem Nutzlastanteil dem Verformungswert annahern, der sich fur die
Platte im nackten Zustand Il ({ = 1,0), ohne Mitwirkung des Betons auf Zug
zwischen den Rissen, ergeben wiirde. Dementsprechend wiirden auch die Ver-
formungsunterschiede zwischen den moglichen Varianten ab einem gewissen
(unrealistischen) Belastungsniveau immer kleiner werden.

Fireine Begrenzung der Verformung auf den Wert [ /500 ware der Nachweis mit
dem Standardfall bis knapp unter dem Faktor b = 0,5 und mit der Variante 2 bis
knapp unter dem Faktor b = 0,2 eingehalten. Bei der Variante 1 ware der Nach-
weis bereits ohne einen Nutzlastanteil nicht eingehalten.

Die Verformungsberechnung eines Balkens erfolgt im Durchlauftragermodul
S340.de nach demselben Verfahren. Obwohl dies nicht explizit aus der Literatur
hervorgeht, ist dies durch die Anwendung und die Ergebnisse des Programms
eindeutig ersichtlich.
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3.3.2 Dlubal Software

In RFEM 5 wird die Verformungsberechnung mittels des Zusatzmoduls RF-
BETON Flachen durchgefiihrt. Hierzu ist ein analytisches Verfahren nach DIN EN
1992-1-1 und ein physikalisch-nichtlineares Verfahren implementiert, wobei auf
letzteres nicht eingegangen wird [49].

Beim analytischen Verfahren wird fiir jeden FE-Knoten zunachst infolge der ein-
wirkenden SchnittgroRen unter Gebrauchslasten eine effektive Steifigkeit er-
mittelt, mit denen anschlieRend die Verformungen mittels einer nochmaligen
FE-Berechnung bestimmt werden [50].

Die Berlicksichtigung des Kriechens erfolgt direkt tiber den effektiven Elastizi-
tatsmodul E o¢r gemal Gleichung (3.45), wahrend das Schwinden iiber eine zu-
satzliche Krimmung beachtet wird [51]. Die formelmaRigen Zusammenhange
fir die Verformungsberechnung kénnen direkt aus dem Handbuch [51] entnom-
men werden.

Der wesentliche Unterschied bei RFEM 5 liegt im Vergleich zum bisher beschrie-
benen Ablauf zur Verformungsberechnung nach DIN EN 1992-1-1 und damit
auch zum Modul Micro-FE der Software mb AEC in der Berlicksichtigung der Ei-
genspannungen infolge Schwindens. Genauer gesagt werden in RFEM 5 fiir die
Festlegung des gerissenen und ungerissenen Bereiches sowie fiir die Ermittlung
des Verteilungsbeiwertes die Spannungen aus den ,fiktiven“ Schwindkraften in
die Berechnung miteinbezogen.

Der Verteilungsbeiwert berechnet sich fur gerissene Bereiche (Umax,q) > fctm)
mit [51]:

f 2
€¢=1—ﬁ-< o ) (3.50)
Umax,d)
Dabei ist:
B der Parameter fiir die Belastungsdauer,

fetm die mittlere Betonzugfestigkeit.
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Die maximale Betonzugspannung dy,,x ¢, Uunter der Annahme eines linear-elasti-

schen Materialverhaltens berechnet sich mit [51]:

h
G = Ny Z:Ish,qa 4 My — Ng (Xq;ill_ 7) + Mgh g1 (h—x (brl) (3.51)
Hierbei ist:
Ny, Normalkraft in Bewehrungsrichtung ¢ (aus SchnittgroRen),
mg, Biegemoment in Bewehrungsrichtung ¢ (aus Schnittgrofien),

Nshg  nHfiktive“ Normalkraft infolge Schwinden gemaR Gleichung (3.24) in
Bewehrungsrichtung ¢,

Msha,1  »liktives“ Biegemoment infolge Schwinden gemaR Gleichung (3.25)
in Bewehrungsrichtung ¢ bezogen auf den ideellen Schwerpunkt im
Zustand | ohne Kriecheinfluss,

h Bauteilhohe,

X1 Druckzonenhdhe im Zustand | in Bewehrungsrichtung ¢ ohne Ein-
fluss des Kriechens,

Ag1 Ideelle Querschnittsflaiche im Zustand | in Bewehrungsrichtung ¢
ohne Einfluss des Kriechens,

Ly Ideelles Tragheitsmoment im Zustand | in Bewehrungsrichtung ¢
ohne Einfluss des Kriechens,

Gleichung (3.51) zeigt, dass die ,fiktiven“ Schwindkrafte und somit die Eigen-
spannungen bei der Ermittlung der maximalen Betonzugspannungen bertick-
sichtigt werden. Diese blieben in den bisher erlauterten Ansatzen zur Verfor-
mungsberechnung unbertcksichtigt.

Tatsche ist jedoch, dass unabhangig vom statischen System ein innerer Zwang
im Bauteil durch die Behinderung der Betonverformung in der Umgebung der
Bewehrung entsteht. Bei statisch bestimmten Systemen erzeugt das Schwinden
einen reinen Eigenspannungszustand. Dies fiihrt im Stahl zu einer Druckkraft,
die im Gleichgewicht mit der Betonzugkraft steht (vgl. Abbildung 3.9) [6].
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Durch die Eigenspannungen kann die aufnehmbare Betonzugfestigkeit und da-
mit der ungerissene Bereich im Bauteil erheblich reduziert werden. Bei ungiins-
tigen Randbedingungen ist es durchaus moglich, dass die Betonzugspannun-
gen bereits beim unbelasteten Querschnitt die Rissbildung einleiten [6].

Der gerissene Bereich entlang der Bauteillange hat einen entscheidenden Ein-
fluss auf die Grofde der Verformungen. Daher erscheint es plausibel, bei der Be-
rechnung der Verformungen die Eigenspannungen im Bauteil infolge des
Zwangs zu berticksichtigen.

Das Zusatzmodul RF-BETON Flachen bietet zudem die Option, die Verformun-
gen ohne Beriicksichtigung der Zugversteifung zu bestimmen. Fiir den gerisse-
nen Querschnitt wird dann der Verteilungsbeiwert auf {4 = 1,0 gesetzt,
wodurch die Berechnung auf der sicheren Seite liegt. Auf einen Vergleich der
Verformungen mit und ohne Beriicksichtigung der Zugversteifung wird an die-
ser Stelle verzichtet, da die Mitwirkung des Betons in der Regel fiir eine realisti-
sche Verformungsberechnung beachtet werden sollte.

3.3.3 Vergleich

Fiir den Vergleich zwischen der Software mb AEC und Dlubal wird die zweiachsig
gespannte Deckenplatte aus Abbildung 3.31 mit zugehoriger Belastung heran-
gezogen.

AuRerdem wird bei beiden Programmen nach der Kirchhoff’schen Plattentheo-
rie (ohne Berlicksichtigung der Schubverformungen) gerechnet. Zudem wird
die Querdehnzahl zu Null gesetzt.

In Abbildung 3.36 sind die Verformungen ohne Berlicksichtigung der Schwind-
verformungen in Abhangigkeit des Faktors b fur den Nutzlastanteil dargestellt.
Zu erkennen ist, dass die Verformungen aus RFEM 5 bis etwa zum Faktor b = 0,7
linear anwachsen, wahrend die Verformungen aus mb AEC bereits ab einem Fak-
tor von b = 0,25 nichtlinear ansteigen. Der Grund hierfiir ist vor allem, dass in
Micro-FE das Rissmoment mit Bruttoquerschnittswerten ermittelt wird. Ist die
SchnittgrofRe groRer als dieses Rissmoment, geht der Querschnitt in den geris-
senen Bereich Uiber. In RFEM 5 reifst der Querschnitt erst auf, wenn die Zugspan-
nuNg omax ¢ 9eman Gleichung (3.51) die mittlere Zugfestigkeit f.y, Uberschrei-
tet. Aus Gleichung (3.51) geht hervor, dass die maximale Betonzugspannung mit
ideellen Querschnittswerten (ohne Kriecheinfluss) berechnet wird. Somit wird
die RissschnittgrofRe in RFEM 5 von der Bewehrung beeinflusst, wobei die Be-
wehrungsmenge in Micro-FE keinen Einfluss auf das Rissmoment hat.
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prozentuale Abweichung
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Faktor fiir Nutzlast (b) [-]
L=
o
i

Verformung in Feldmitte w_, [mm]

m

mb AEC — #— Dlubal e Abweichung

Abbildung 3.36: Vergleich der Verformungen zwischen der Software mb AEC und Dlubal (ohne
Schwinden)

Der Grund fiir die grofsere Verformung aus RFEM 5 bereits ohne einen Nutz-
lastanteil ist unter anderem, dass in Micro-FE das Tragheitsmoment im Zustand
I mit Berlicksichtigung des Kriecheinflusses (Verhaltnis der E-Moduln wird gro-
Rer) berechnetwird. In RFEM 5 ergibt sich die Biegesteifigkeitim Zustand | durch
die Multiplikation des effektiven Elastizitatsmoduls und des Tragheitsmomen-
tes ohne Kriecheinfluss. Die Biegesteifigkeit mit Berlicksichtigung der Kriech-
verformung ist damit in RFEM 5 im Zustand | kleiner als in Micro-FE. Ohne Be-
riicksichtigung des Kriechens sind die Verformungen aus RFEM 5 kleiner (vgl.
Abbildung 3.37).

prozentuale Abweichung
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Abbildung 3.37: Vergleich der Verformungen zwischen der Software mb AEC und Dlubal (ohne
Schwinden und Kriechen)
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Der Unterschied zwischen den Verformungen unter Berilicksichtigung des Krie-
chens und Schwindens ist in Abbildung 3.38 dargestellt. Es wird deutlich, dass
die Berlicksichtigung der Eigenspannungen einen signifikanten Einfluss auf die
Verformungen haben. Bereits ohne Nutzlastanteil ist die Platte in RFEM 5 geris-
sen. Zudem fiihrt die Berilicksichtigung der Eigenspannung zu einer geringeren
Mitwirkung des Betons auf Zug zwischen den Rissen, wodurch der Verteilungs-
beiwert bei gerissenen Querschnitten groRer wird.

Im Gegensatz dazu verbleibt die Platte in Micro-FE bis zu einem Faktorvon b =
0,25 weiterhin im ungerissenen Zustand. Die Auswirkungen des Schwindens
werden ausschlieBlich durch eine zusatzliche mittlere Krimmung beriicksich-
tigt, die mittels des entsprechenden Verteilungsbeiwerts durch Interpolation
zwischen der Schwindkriimmung im Zustand | und im Zustand Il ermittelt wird.
Der Einfluss der Eigenspannungen auf die Rissbildung und auf die Zugverstei-
fung bleibt in Micro-FE demnach unbericksichtigt.

prozentuale Abweichung
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Abbildung 3.38: Vergleich der Verformungen zwischen der Software mb AEC und Dlubal (mit
Schwinden und Kriechen)
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3.4  Vereinfachter Nachweis liber Faktorisierung der linear-elasti-
schen Berechnungsergebnisse

Eine libliche Methode in der Praxis besteht darin, die Verformungen im Endzu-
stand vereinfacht durch eine Faktorisierung der linear-elastischen Berech-
nungsergebnisse zu bestimmen, um die Durchbiegungszunahme infolge der
Rissbildung und der zeitabhangigen Effekte pauschal zu beriicksichtigen. Aller-
dings sind diese Faktoren in keiner Norm festgelegt, sodass jedes Ingenieurbiiro
in der Regel mit unterschiedlichen Werten arbeitet [52].

Eine bekannte Herangehensweise in der Praxis ist es, die elastischen Verformun-
gen unter der quasi-standigen Kombination zu berechnen und anschliefsend mit
dem Faktor von 4,0 zu multiplizieren.

Dieser Ansatz wird im Folgenden sowohl fiir eine einachsig als auch fiir eine
zweiachsig gespannte Deckenplatte untersucht. Die Verformungen sollen dabei
auf den Wert [/500 begrenzt werden. Fiir unterschiedliche Spannweiten und
Plattengeometrien werden die erforderlichen Deckenstarken, die sich mit der
Methode der Faktorisierung ergeben, mit denen verglichen, die aus dem Ansatz
nach DIN EN 1992-1-1 (Schnittgrofien und Verteilungsbeiwert unter der quasi-
standigen Kombination) resultieren.

Die Deckenstarken werden in 1,0 cm Schritten gewahlt, um den Nachweis der
Verformungen zu erfiillen. Die Mindestdeckenstarke wird auf 16,0 cm festgelegt.

Einachsig gespannte Platte (Einfeldtréger)

Es wird mit folgenden Kennwerten gerechnet:

Betongute: C25/30

Elastizitatsmodul: E.n, = 31.000 N/mm?

Mittlere Zugfestigkeit: fetm = 2,6 N/mm?
Bewehrungsabstand: dy x/y = dzx/y = 3,0 cm (vereinfacht)
Querdehnzahl: u=20,0

Endkriechzahl: @(oo,ty) = 2,5

Endschwindmalf?: &cs(0) = —0,5 %o

Die Belastung berechnet sich aus dem Eigengewicht der Deckenplatte gy gg, der

Ausbaulast von Agy, = 1,5kN/m? und der verdnderlichen Last von qy =
2,7kN/m?.
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Unter der quasi-standigen Kombination ergibt sich dann mit y, = 0,3 die fol-
gende Belastung:

Pperm =  8kEec T A8k +dx - Y2
Pperm = 8kEG T 1,5 kN/m2 +0,3:2,7 kN/mZ
Pperm = 8K,EG + 2,31 kN/mZ

Die Grundbewehrung wird auf der Ober- und Unterseite auf ag,/, =
3,35 cm?/m festgelegt. Bei einer erforderlichen Zulagebewehrung aus der Be-
messung im GZT wird die untere Grundbewehrung erhoht, sodass die statisch
erforderliche Bewehrung gerade noch abgedeckt wird.

Tabelle 3.7: Vergleich der zur Einhaltung des Verformungsnachweises erforderlichen Deckenstar-
ken (einachsiger Lastabtrag)

l1=3,0m | l=40m | I=50m | [=55m | [=60m
here (DINEN 16,0 cm 18,0 cm 25,0 cm 29,0cm 33,0cm
1992-1-1)
her (mitFak- |0 16,0 cm 22,0cm 24,0 cm 27,0cm
torisierung)

Aus Tabelle 3.7 ist zu erkennen, dass bereits bei einer Spannweite von [ = 4,0 m
die erforderliche Deckenstarke, die durch die Faktorisierung der linear-elasti-
schen Berechnungsergebnisse unter der quasi-standigen Kombination ermit-
telt wurde, von der Deckenstarke abweicht, die durch die direkte Verformungs-
berechnung nach DIN EN 1992-1-1 bestimmt wurde. Wahrend die erforderliche
Deckenstarke nach DIN EN 1992-1-1 mit zunehmender Spannweite signifikant
ansteigt, ergeben sich aus der Faktorisierungsmethode insgesamt geringere
Deckenstarken.

20,0
15,0 DIN EN 1992-1-1
Bvereinfacht
10,0
5,0
0,0
3,00 4,00 5,00 5,50 6,00

Spannweite [ [m]

erforderliche Deckenstirke h, [cm]

Abbildung 3.39: Vergleich der erforderlichen Deckenstarken
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Die deutlichen Unterschiede bezliglich der erforderlichen Deckenstarken sind
auf die Rissbildung zuriickzufiihren. In Abbildung 3.40 sind die gerissenen Berei-
che der Platten dargestellt, deren Auswirkungen (Steifigkeitsminderung) auf die
Verformungen durch die pauschale Faktorisierung nicht erfasst werden konnen.

3m L g 4m T 5Sm

55m : 6m

| |

Abbildung 3.40: gerissene Bereiche fiir die mit dem vereinfachten Verfahren festgelegten Decken-
starken

Mit dem Faktor von 4,0 konnen pauschal die Verformungen im ungerissenen Zu-
stand mit Berlicksichtigung der vorliegenden (liblichen) zeitabhangigen Kenn-
werte erfasst werden. Alleine eine Kriechzahl von 2,5 fiihrt dazu, dass die elasti-
schen Verformungen im Zustand | um den Faktor von 3,5 im Endzustand vergro-
Rert werden.

Verbleibt die Platte demnach im ungerissenen Zustand und weist etwa die glei-
che Bewehrungsmenge an der Ober- und Unterseite auf, so fiihrt die verein-
fachte Methode zu Verformungsergebnissen im Endzustand, die in etwa mit de-
nen der direkten Verformungsberechnung tbereinstimmen, wobei jedoch die
Belastungsgeschichte berticksichtigt werden sollte.

zweiachsig gespannte Platte (gelenkig gelagert)

Fur die zweiachsig gespannte Platte, die an vier Randern gelenkig gelagert ist,
liegen dieselben Kennwerte zugrunde, wie bei der einachsigen gespannten
Platte. Fur die Plattengeometrie wird ein Verhaltnis von Lange zu Breite von
l/b = 1,2 gewihlt.

In Tabelle 3.8 sind in Abhangigkeit von der Plattengeometrie die erforderlichen
Deckenstarken dargestellt. Anders als beim einachsigen Lastabtrag, liegt die
vereinfachte Variante im Vergleich zur direkten Berechnung nach DIN EN 1992-
1-1 auf der sicheren Seite. Dies ist zum einen darauf zurlickzufiihren, dass die
Platte auch bei grofleren Systemabmessungen vollstandig im Zustand | ver-
bleibt.
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Zum anderen rechnet das Programm Micro-FE die elastischen Verformungen

unter Ansatz von Bruttoquerschnittswerten. Die direkte Verformungsberech-

nung im Zustand Il hingegen wird mit ideellen Querschnittswerten durchge-

flihrt, wodurch die Verformungen im Vergleich kleiner/glinstiger sind.

Tabelle 3.8: Vergleich der zur Einhaltung des Verformungsnachweises erforderlichen Deckenstar-
ken (zweiachsiger Lastabtrag)

b/l= 50m/6m | 6,0m/7,2m | 7,0m/8,4m | 8,0 m/9,6m
he s (DINEN 16,0 cm 18,0 cm 22,0cm 27,0cm
1992-1-1)
het (mlt Fak- 16,0cm 19,0cm 23,0cm 28,0cm

torisierung)

Es ist jedoch ausdriicklich zu erwahnen, dass fiir den Vergleich der Verteilungs-

beiwert unter der quasi-standigen Kombination bestimmt wurde. Wird dieser

unter der seltenen Einwirkungskombination berechnet, reif3t die Platte auf, die

Verformungen nehmen deutlich zu und im Vergleich zur vereinfachten Methode
sind groRere Deckenstarken erforderlich.
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4 Experimentelle Untersuchungen

Fir einen einachsigen Lastabtrag sollen Bauteilversuche durchgefiihrt und mit
den aufgefiihrten Berechnungsansatzen aus Kapitel 3 verglichen werden.

Hierzu werden mehrere Balken betoniert, die nach ihrer Erhartung als Einfeld-
trager aufgelagert und in Feldmitte mit einer Punktlast beansprucht werden.
Die zeitabhangige Verformung infolge des Eigengewichts und der aufgebrach-
ten Last wird mithilfe von Sensoren erfasst.

Zur Bestimmung der tatsachlichen Kennwerte des Betons werden beim Betonie-
ren der Balken Probekorper hergestellt. Zudem werden aus einem der (unbelas-
teten) Balken Bohrkerne entnommen, um die Druckfestigkeit zu bestimmen.

Der Versuch findet in der Wasserbauhalle statt, wahrend die Materialpriifung im
Baustoff-Labor der Hochschule Darmstadt durchgefiihrt wird.

41  Beschreibung und Aufbau des Versuches

Im ersten Schritt wird eine Variantenuntersuchung durchgefiihrt, um die Ab-
messungen der Balken festzulegen.

Die berechnete Endverformung soll den Durchbiegungsgrenzwert von L/250
uberschreiten, um sichtbare Verformungen an den Balken zu erhalten. Dabei
wird ein kleinerer Querschnitt gewahlt, um den Transport zu erleichtern und die
erforderliche Einzellast zu minimieren, die notwendig ist, um den gewlinschten
Durchbiegungsgrenzwert zu Gberschreiten.

Alle Balken werden mit identischen Abmessungen hergestellt und so ausgelegt,
dass der Querschnitt unter der Gebrauchslast reif3t. Dadurch wird der eingelegte
Betonstahl nach der Rissbildung aktiviert, was dazu flihrt, dass sich der Balken
bereichsweise im Zustand Il befindet. Es wird ausschlieflich eine untere Langs-
bewehrung verwendet, wahrend auf eine Querkraftbewehrung verzichtet wird,
da diese die Verformung des Bauteils nicht beeinflusst und die Herstellung der
Balken dadurch erheblich vereinfacht wird.
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Fir die Endkriechzahl und das EndschwindmaR werden standartmalige Werte
angesetzt. Die nachfolgend aufgefiihrten Werte dienen daher ausschlieBlich der

Dimensionierung der Balken.

Bei allen Varianten werden folgende Kennwerte angesetzt:

Betongute:

Langsbewehrung:

Betondeckung:

Endkriechzahl:

Endschwindmalf3:

C25/30

As=2210

Cnom = 3,0 cm

(p(oo, tO) = 215

€cs() = —0,5 %o

Tabelle 4.1 zeigt die verschiedenen Varianten, die sich hinsichtlich ihrer Abmes-
sungen und Belastungen unterscheiden. Die Varianten wurden mithilfe des
Durchlauftragermoduls S340.de der Software mb AEC berechnet. Bei der Aus-
wahl der geeigneten Variante waren insbesondere die GroRe der Belastung und

die Spannweite ausschlaggebend.

F

S

72

L/2

73

L/2

1

A

Abbildung 4.1: statisches System und Querschnitt

Tabelle 4.1: Variantenuntersuchung mit der Software mb AEC

Belastung | vorh. Endverfor-
. Quer- Spann- . . zul. Endverformung
Variante . . in Feld- mung im Zustand -
schnitt weite . im Zustand 11
mitte 1
(-] b/h [cm] | L[m] F [kN] fu,e [mm] L/250 [mm|]
1 10/8 1,50 1,25 8,34 6,00
2 10/8 1,75 1,00 11,23 7,00
3 12/8 2,00 0,75 11,10 8,00
4 12/8 2,25 0,60 14,11 9,00
5 12/10 2,50 1,00 13,66 10,00
6 12/10 2,75 0,75 15,24 11,00
7 15/8 2,50 0,50 15,29 10,00
8 15/8 2,75 0,30 14,90 11,00
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Variante 7 zeichnet sich durch eine moderate Spannweite und eine geringe Be-
lastung aus. Im Vergleich zu den anderen Varianten weist sie zudem die grofdte
Verformung auf. Aufgrund dieser Eigenschaften wird Variante 7 als die geeig-
netste fur den Versuch ausgewahlt.

Um eine ausreichende Auflagerflache zu gewahrleisten, werden die Balken 25
cm langer hergestellt. Daraus ergeben sich die folgende Abmessungen:

Querschnitt:  b/h =15/8cm
Lange: L=254+0,25=275m

Zur Erzeugung der Einzellast werden die unten dargestellten Gewichtsscheiben

verwendet, die in Balkenmitte Ubereinandergestapelt positioniert werden.

: 0k .; ; je10 kg

iy »' 2 5 A ’ R N
3 3 i X

(3 :‘:}k‘

Abbildung 4.2: Gewichtsscheiben fiir die Belastung der Balken

Zur Positionierung der Balken als Einfeldtrager werden zwei Arbeitsgeriiste ver-
wendet. Das seitliche L-Profil des Arbeitsgertistes soll hierbei als Auflagerflache
dienen (siehe Abbildung 4.3 und Abbildung 4.4).
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Abbildung 4.4: L-Profil des Arbeitsgeriistes als Auflager fiir die Balken
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Die Durchbiegungen der Stahlbetonbalken werden mittels Sensoren (Wegauf-
nehmer) erfasst. Dazu wird eine Messbasis in Feldmitte aufgebaut, auf der an-
schlieflend die Messtechnik angebracht wird.

Wegaufnehmer Stahlbetonbalken

inkl. Halterung

Messbasis —» Gewichtsscheiben
(3x10kg 1 x20Kkg) |

27 1.25

Abbildung 4.5: Skizze vom Versuchsaufbau
4.1.1 Herstellung der Balken und Probekorper

Im Folgenden wird der Ablauf zur Herstellung der Balken und Probekorper be-
schrieben, einschlieBlich der Anfertigung der Schalung, des Bewehrens der Bal-
ken, des Einbaus und der Nachbehandlung des Betons. Insgesamt werden flinf
Stahlbetonbalken und sechs Probekorper hergestellt.

Die Herstellung des Betons darf als Baustellenbeton, Transportbeton oder Be-
ton im Fertigteilwerk erfolgen [10]. In der Praxis wird haufig Transportbeton ge-
wahlt, da er zahlreiche Vorteile bietet. Das Transportbetonwerk benétigt dafiir
grundlegende Informationen, wie die gewtlinschte Festigkeits- und Expositions-
klasse des Bauteils.

In dieser Arbeit wird Transportbeton gewahlt, um die Eigenschaften des Betons
moglichst praxisnah zu gestalten.
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Mit Unterstitzung des Bauunternehmens Tiifek Bau GmbH wurde am
05.12.2023 die Schalung fiir die Balken angefertigt. Die Schalung bestand aus
Holzbrettern, die als Unterkante dienten, wahrend Jochtrager mit einer Gurt-
breite von 80 mm die seitlichen Schalungsflachen bildeten und somit der Quer-
schnittshohe der Balken entsprachen. Um die gewlinschte Schalungslange von
2,75 m zu erreichen, wurden zugesagte Kantholzstiicke verwendet. Anschlie-
Rend wurde die Bewehrung (jeweils 2 2 10) an den Abstandshaltern (3,0 cm)

mithilfe von Bindedraht fixiert und in die Schalung eingelegt.

Abbildung 4.6: Schalung mit eingelegter Bewehrung

Aufgrund der Nahe des Betonwerks zur Einbaustelle (etwa 10 Minuten Autofahrt)
wurde beschlossen, den Beton mit einem Anhanger abzuholen. Bei der Ankunft
wurde derim Werk hergestellte Beton direkt vom Mischturm in den Fahrmischer
gefiillt. AnschlieRend konnte der Beton in die Kiibel entladen werden, um diese
zur Einbaustelle zu transportieren (siehe Abbildung 4.7).
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Abbildung 4.7: Einbringen des Betons vom Fahrmischer in Betonkiibel

Tabelle 4.2: Kennwerte des Betons

Festigkeitsklasse C25/30
Expositionsklasse X0
Konsistenz C1 (steif)
GroRtkorn 16 mm
w/z - Wert 0,45
Zementart CEMIII/A32,5N
CEM II/A-LL 42,5 N
Gesteinskornung Gabbro

Wie in Tabelle 4.2 dargestellt, weist der Beton eine steife Konsistenz (C1) auf.
Dies liegt daran, dass der Transport ohne Mischer oder Rihrwerk erfolgte. Nur
Frischbetone mit steifer Konsistenz diirfen auf eine abweichende Art transpor-
tiert werden [53].
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Nachdem der Beton in die Kiibel eingebracht wurde, erfolgte der Transport mit
einem Anhanger zur Einbaustelle. Vor Ort stellte sich heraus, dass die Konsistenz
des Betons fiir die weitere Verarbeitung ungeeignet war. Daher fand eine Was-
serzugabe und ein erneutes Mischen des Betons statt. Dieses Vorgehen erhoht
den Wasserzementwert und wirkt sich, wie bereits in Kapitel 2.2.1 beschrieben,
nachteilig auf die mechanischen Eigenschaften des Betons aus. Die Wasserzu-
gabe und das Mischen erfolgten dabei nicht einheitlich fur die gesamte Beton-
menge, sondern in mehreren Teilschritten: Nach jeder Wasserzugabe wurde ein
Teil des Betons gemischt, in kleine Betoneimer gefullt und in die Schalung ge-
gossen. Dadurch kann nicht pauschal von einer gleichméaRigen Erhohung des
Wasserzementwertes ausgegangen werden. Wahrend der Betonage wurden die
Probekorper erst nach der Herstellung der Balken betoniert. Dabei wurde eine
etwas flieRfahigere Konsistenz des Betons bei den Probekdrpern im Vergleich zu
den Balken wahrgenommen.

Nachdem der Beton in die Schalung gegossen wurde, erfolgte das Verdichten
mittels einer Rittelflasche.

Abbildung 4.8: Verdichten des Betons

Das sorgfaltige Verdichten des Frischbetons ermdglicht eine dichte Lagerung
der einzelnen Betonbestandteile und beeinflusst demnach die Festbetoneigen-
schaften, wie z. B. die Druckfestigkeit. Beim Verdichten des Frischbetons wurde
die Rittelflasche zligig abgesenkt, um zu vermeiden, dass die obere Betonlage
zuerst verdichtet wird. Denn dieser Vorgang wiirde das Entweichen von Luft und
Wasser aus der unteren Lage erschweren. Ebenfalls wurde ein zu schnelles Her-
ausziehen des Riittlers vermieden, um eine ausreichende Verdichtung des fri-
schen Betons zu gewahrleisten [16].
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Im nachsten Schritt wurde die Betonoberflache mit einer Kelle glattgezogen.

Abbildung 4.9: Stahlbetonbalken und Probekérper nach dem Verdichten und Glattziehen
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Abschliefsend wurden die Oberflachen der betonierten Balken und Probekorper
mit einer Folie abgedeckt, um sie vor Witterungseinfliissen zu schiitzen und die
erforderliche Nachbehandlung des Betons zu gewahrleisten.
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Abbildung 4.10: Abdecken der Balken und Probekdrper mit einer Folie
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4.1.2 \Vorbereitung des Versuchsaufbaus

Vor dem Transport der Stahlbetonbalken in die Wasserbauhalle wurden die ein-
zelnen Komponenten des Versuchsaufbaus vorbereitet. Dazu gehdrten sowohl
das Positionieren und Justieren der Arbeitsgeriiste, die als Auflager fur die Bal-
ken dienen sollten, als auch der Aufbau der Messtechnik.

Zunachst wurden die Arbeitsgeriiste mithilfe eines Laser-Entfernungsmessers
so platziert, dass der Abstand zwischen den Auflagerkanten (seitliches L-Profil)
2,50 m betrug. AnschlieRend wurden die Geriiste sorgfaltig ausgerichtet, um
jegliches Spiel zu vermeiden. Dazu kamen diinne Stahlbleche zur Verwendung,
die unter den Arbeitsgeristen platziert wurden.

Im nachsten Schritt erfolgte der Aufbau der Messbasis. Um die Hohe des Riegels
zu bestimmen, auf dem die Sensoren montiert wurden, wurde die Auflagerhohe
und die Hohe der Sensoren einschliellich ihrer Halterungen abgemessen. Die
Differenz dieser beiden Werte ergibt die benotigte Riegelhohe. Um sicherzustel-
len, dass sich die Sensoren beim Auflagern der Balken leicht eindriicken, wurde
der Differenz 5 mm dazu addiert.

Die Riegelhohe wurde demnach wie folgt bestimmt:
hRiegel = hAuﬂager — Rsensor + 0,005 m (4.1)

hRiegel = 0,74 m — 0,38 m + 0,005 m = 0,365 m

hSensor

Abbildung 4.11: Skizze zur Berechnung der Riegelhéhe
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Nach der Einstellung der Messbasis auf die korrekte Hohe, wurde sie unter Ver-
wendung eines Lasermessgerats so platziert, dass die Sensoren exakt in Feld-
mitte positioniert sind.

Anschliefend wurden die Auflagerstellen mit einem Isolierband markiert, um
eine exakte Positionierung der Balken zu gewahrleisten. Die Abstande zwischen
den Stahlbetonbalken von Kante zu Kante wurden auf 30 cm festgelegt. Dies
sollte sowohl einen ausreichenden Arbeitsbereich sicherstellen als auch die ge-
genseitige Beeinflussung der Balken bei der Lastanbringung hinsichtlich der

Verformung minimieren.

Abbildung 4.12: Versuchsaufbau
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4.1.3 Transport, Positionierung und Belastung der Balken

Am 08.01.2024 erfolgte der Transport der Balken zur Wasserbauhalle. Die Probe-
korper wurden bereits drei Wochen zuvor zur Hochschule gebracht und unter
gleichen Bedingungen - d.h. im Freien und mit einer Folie abgedeckt - gelagert.
Das Bauunternehmen tibernahm die Aufgabe, die Stahlbetonbalken mit einem
Anhanger zur Hochschule zu transportieren. Nach der Ankunft auf dem Campus
wurden die Balken sorgfaltig vom Anhanger entladen und zunachst auf dem Ge-
[ande vor der Wasserbauhalle abgelegt. Um eine ungewollte Rissbildung beim
Tragen zu verhindern, wurden die Balken quer getragen, da das Widerstands-
und somit das Rissmoment um diese Achse deutlich grof3erist. Dieser Schritt er-
forderte die koordinierte Anstrengung von 3 Personen, die gemeinsam die ein-

zelnen Balken trugen und sicher abstellten.

Abbildung 4.13: Abstellen der Balken vor der Wasserbauhalle

Im Anschluss wurden die Balken in die Wasserbauhalle getragen und unmittel-
barin der Nahe des Versuchsorts abgelegt. Im weiteren Verlauf wurden die Bal-
ken an den Auflagerstellen und in einem Abstand von jeweils 25 cm markiert.

Nach der magnetischen Befestigung der Sensoren am Riegel der Messbasis und
deren Verbindung zum Datenlogger wurden die Stahlbetonbalken auf den Auf-
lagern positioniert. Dieser Vorgang erforderte den sorgfaltigen und koordinier-
ten Einsatz von drei Personen, die jeden Balken einzeln - zunachst quer entlang
der starken Achse - an der markierten Stelle des Arbeitsgeristes absetzten.

Im nachsten Schritt wurde der Balken vorsichtig in die korrekte Achse gedreht.
Jegliches Spiel aufgrund von Unebenheiten wurde dabei durch den Einsatz von
diinnen Kunststoff-Unterlegplatten ausgeglichen. Unmittelbar nach dem Start
derVerformungsmessung erfolgte die Platzierung der einzelnen Gewichtsschei-
ben in der Mitte des Balkens.
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Bevor sich dieser Vorgang mit dem nachsten Balken wiederholte, wurden zu-
nachst die Messwerte des bereits abgelegten Balkens beobachtet und eine ge-
wisse Zeit abgewartet, bis die Verformungszunahme insbesondere infolge Krie-
chen deutlich nachlieR.

Der Datenlogger erfasste dabei alle 10 Minuten die Messwerte. Um eine genau-
ere Erfassung der Verformungsanderungen zu gewahrleisten, wurden die vom
Datenlogger angezeigten Werte direkt nach dem Auflegen der Gewichtsschei-
ben fotografisch dokumentiert. Besonders wichtig war es, die Messwerte vor
dem Auflegen des nachsten Balkens zu erfassen, um die Anderungen durch
mogliche Bewegungen festzuhalten.

Nach dem Auflegen und Ausrichten des zweiten Balkens, wurde zunachst dessen
Messwert im Datenlogger, der keine Aussage infolge Bewegungen besal}, ge-
l6scht und auf den Ausgangsmesswert Null zurlickgesetzt. Direkt im Anschluss
erfolgte die Belastung mit den Gewichtsscheiben. Dieser Vorgang wiederholte
sich bei jedem Balken.
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Abbildung 4.14: Auflegen und Belastung der Balken
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Nachdem der Prozess fiir alle Balken abgeschlossen war, wurden die bisherigen
Messwerte geloscht und auf den Messwert Null zuriickgesetzt. Ab diesem Zeit-
punkt erfolgte die Speicherung der Verformungsmesswerte alle 10 Minuten im
Datenlogger.
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Abbildung 4.15: belastete Stahlbetonbalken aus verschiedenen Perspektiven

Hierbei ist wichtig zu erwahnen, dass bei jedem Balken die Verformung infolge
des Eigengewichtes - einschlieBlich der daraus resultierenden Kriechverfor-
mung - bis zur Messwertaufzeichnung im Datenlogger nicht erfasst werden
konnte. Die Verformungen wurden erst nach dem Auflegen der Gewichtsschei-
ben gemessen.
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42  Ermittlung der Kennwerte im Labor

Die Ermittlung der Kennwerte erfolgte im Baustoff-Labor der Hochschule Darm-
stadt. Dies beinhaltete die Priifung der Druckfestigkeit und des Elastizitatsmo-
duls der hergestellten Probekorper. Zusatzlich wurden Bohrkerne aus dem un-
belasteten Balken entnommen, um die Druckfestigkeit des Bauteils zu bestim-
men.

Es ist wichtig zu beachten, dass die Kennwerte der Probekorper und Bohrkerne
nicht gleichzeitig bestimmt wurden. Eine ausgewahlte Anzahl von Probekor-
pern wurde entsprechend dem Alter der Balkenbelastung parallel gepriift. Die
Untersuchung der restlichen, zerstorungsfreien Probekorper sowie der Bohr-
kerne erfolgte zu einem spateren Zeitpunkt.

Die Priifung der Druckfestigkeit und des Elastizitatsmoduls erfordert eine ebene
Oberflache der Priifkorper. Daher wurden die Oberflachen der Probekorper vor
der Prifung mit einer speziellen Maschine geschliffen. Dies galt auch fur die
Bohrkerne, deren Druckfestigkeit anschlieRend bestimmt wurde. Dariiber hin-
aus wurden die einzelnen Versuchskorper nummeriert, ihre Abmessungen nach
dem Schleifen bestimmt und abgewogen.

In den folgenden Kapiteln werden die gepriifte Druckfestigkeit und der Elastizi-
tatsmodul der einzelnen Priifkorper dargestellt und mit den in der Norm festge-
legten Kennwerten verglichen. Darliber hinaus werden weitere wichtige Infor-
mationen beschrieben, die fur die Bestimmung und den Vergleich der Kenn-
werte relevant sind.
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4.2.1 Druckfestigkeit-Probekorper

Die Untersuchung der Probekorper erfolgte parallel zur Belastung der Balken.
Die Zylinderproben hatten einen Durchmesservon 15 cm und eine Lange von 30
cm. Da das Schleifen der Oberflachen zu geringfligigen Langenveranderungen
fihrte, war es notwendig, die Abmessungen erneut zu messen, um die Roh-

dichte zu ermitteln.

Abbildung 4.16: Abmessen der Probekérper

Der Druckversuch wurde an drei Probekdrpern durchgefiihrt. Ein Probekorper
wurde direkt bis zur Zerstorung belastet, wahrend die anderen beiden zunachst
zur Bestimmung des Elastizitatsmoduls verwendet und anschlieffend auf Druck-
festigkeit gepriift wurden. Tabelle 4.3 zeigt die Abmessungen, Massen und Roh-
dichten der Proben, die der Druckpriifung unterzogen wurden. Es wird deutlich,
dass die Rohdichten nur geringfligige Unterschiede aufweisen

Tabelle 4.3: Abmessung, Masse und Rohdichte der ersten drei Probekorper

. Abmessung Masse Rohdichte
Probekérpername D/L [mm] kg o [kg /m3]
Z1 150,0/295,0 12,403 2379,2
Z2 150,0/297,0 12,413 2365,1
Z3 150,0/296,0 12,493 2388,4
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Im nachsten Schritt wurde der erste Probekorper zentrisch auf der unteren
Druckplatte der Priifmaschine des Herstellers Form+Test platziert, um die
Druckfestigkeit zu bestimmen. Die Belastungsgeschwindigkeit betrug
0,6 N/(mm? - s).

Abbildung 4.17: Platzierung des ersten Probekorpers

Nach der Ermittlung der Druckfestigkeit des ersten Probekorpers Z1 wurden die
Zylinder Z2 und Z3 zur Bestimmung des Elastizitatsmoduls herangezogen, wo-
rauf im Kapitel 4.2.3 eingegangen wird. AnschlieRend wurde auch bei diesen
Probekorpern die Druckfestigkeit gepruft.

Die Druckfestigkeit f, ergibt sich aus folgender Gleichung [10]:

F
fo= 1 (4.2)
Dabei ist:
F die Maximalkraft beim Bruch,
A; die Flache des Probekorpers.

148 Mustafa Aslan



Experimentelle Untersuchungen

Priifung: Druckversuch Herstelldatum: 05.12.2023 11:02
Norm: Ohne Norm Probenalter: 35 01:23
Priifkorper:  Zylinder 150x300 Prufdatum: 09.01.2024 12:25
Prufer:
Name Durchmesser Hohe Bruchlast Festigkeit
[mm] [mm] [kN] [MPa]
Z1 150,0 295,0 3741 21,2
z2 150,0 297,0 347.5 19,7
Z3 150,0 296,0 382,5 21,6
Mittelwert 20,8
Std. Abw. 1,03

Abbildung 4.18: Auszug aus dem Priifprotokoll (09.01.2024)

Aus der obenstehenden Abbildung wird deutlich, dass die Ergebnisse weder die
charakteristische Zylinderdruckfestigkeit von 25 N/mm? noch die mittlere Be-
tondruckfestigkeit von 33 N/mm? (Druckfestigkeitsklasse C25/30) erreichen.
Dies ist unter anderem auf die abweichende Lagerungsart zuriickzufiihren, da
die Probekdrper nicht gemal den Lagerungsbedingungen nach DIN EN 12390-2
aufbewahrt wurden. Um einen direkten Vergleich zu ermdoglichen, miissen die
Lagerungsbedingungen selbstverstandlich identisch sein.

Diein Tabelle 2.1 dargestellten 5 % - Fraktilwerte der Zylinder- und Wiirfeldruck-
festigkeiten beziehen sich auf Probekdrper im Alter von 28 Tagen nach einer La-
gerung unter Wasser bei einer Temperaturvon (20 + 2) °C oderin einem Feuch-
teraum bei (20 + 2) °C und einer relativen Luftfeuchte von > 95 % (Referenz-
verfahren) [10], [15], [54].

GemaR dem nationalen Anhang zu DIN EN 12390-2 sind die Lagerungsbedingun-
gen fir die Priifung der Druckfestigkeit und des Elastizitatsmoduls wie folgt ge-
regelt [10], [54]:

e Probekorper fiir (24 + 2) h nach ihrer Herstellung in den Formen bei einer
Temperatur von 15 °C bis 22 °C in einem geschlossenen Raum vor Zugluft
geschitzt lagern und das Austrocknen durch beispielsweise das Abdecken
mit einer PE-Folie verhindern.

e Probekorper nach (24 + 2) h aus den Formen entnehmen und mindestens
6 Tage auf Rosten in einem Wasserbad mit Leitungswasser von (20 + 2) °C
lagern (alternativ auf einem Lattenrost in einer Feuchtekammer mit
(20 £ 2) °Cund = 95 % relativer Luftfeuchte).
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e Mindestens 21 Tage vor der Priifung die Probekdrper aus dem Wasserbad
bzw. der Feuchtekammer entnehmen und auf einem Lattenrost in einem ge-
schlossenen Raum bei einer Temperatur von 15 °C bis 22 °C und einer rela-
tiven Luftfeuchte von 65 + 5 % lagern.

Erfolgt die Lagerung nach dem nationalen Anhang der DIN EN 12390-2 (,,Tro-
ckenlagerung®), muss bei Normalbeton die gepriifte Druckfestigkeit f; 4, auf
die Referenzlagerung (,Wasserbadlagerung“) wie folgt umgerechnet werden
[10]:

fc,cube =092 - fc,dry (4.3)

Neben der Zusammensetzung (vor allem Wasserzementwert und Zementart)
beeinflussen die Erhartungsbedingungen die Druckfestigkeit des Betons. Der
Erhartungsverlauf hangt im Wesentlichen vom Alter, von der Feuchtigkeit und
der Temperatur des Betons ab. Wie in Kapitel 2.2.2 bereits erwahnt, kann die
zeitliche Entwicklung der Betondruckfestigkeit bei einer Lagerung gemaf DIN
EN 12390-2 und bei einer mittleren Temperatur von 20 °C unter Berlicksichti-
gung des Zementtyps mithilfe der Gleichung (2.11) bestimmt werden [15].

1,2

1

0,8

0,6

Bcc(t) ['1

0,4

0,2

0 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40 44 48 52 56 60

Betonalter t [Tage]

— — = Zementklasse R Zementklasse N — + — Zementklasse S

Abbildung 4.19: zeitliche Entwicklung der Betondruckfestigkeit in Abhdngigkeit der Zementklasse
nach [3]
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Die Lagerungstemperatur spielt eine wichtige Rolle bei der Festigkeitsentwick-
lung des Betons. Niedrige Temperaturen fiihren zu einer Verzégerung und hohe

Temperaturen zu einer Beschleunigung der Hydratationsgeschwindigkeit des
Zements [15].

L

Temperatur

Festigkeit

v

Alter [log]
Abbildung 4.20: Einfluss der Temperatur auf die Festigkeitsentwicklung des Betons [16]

Um den Einfluss der Lagerungstemperatur auf die zeitliche Entwicklung der me-
chanischen Eigenschaften des Betons zu berticksichtigen, wurde in der Beton-
technologie der Begriff des Reifegrades R (nach Saul-Nurse) eingefiihrt [15]:

R, =Y (T; + 10 °C) - At; (4.4)

Hierbei ist:

T; die mittlere Temperatur in °C, welche wahrend des Zeitintervalls At; in
Tagen wirkt.

Wird fiir den Reifegrad eine Temperatur von 20 °C als Referenzwert gesetzt, so
kann stattdessen der Begriff des wirksamen Betonalters entsprechend Glei-
chung (4.5) eingefiihrt werden. Das wirksame Betonalter bezeichnet jenes Zeit-
intervall, nach dem der Beton dieselbe Reife bei einer Temperatur von 20 °C er-
reicht hat [15].

o Y (T; + 10 °C) - At;
W 30 °C

(4.5)

Aus Gleichung (4.5) wird deutlich, dass die Hydratation, also die Festigkeitsent-
wicklung des Betons bei einer Temperatur von —10 °C zum Stillstand kommt.
Fir eine mittlere Temperatur von 20 °C stimmt das wirksame Betonalter mit
dem tatsachlichen Betonalter liberein [15].
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Der Reifegrad R; stellt eine empirische GroRe dar. Die Annahme eines linearen
Zusammenhangs zwischen Erhartung und Temperatur steht im Widerspruch zu
den physikalischen GesetzmaRigkeiten [15]. Nach [16] ist die Gleichung (4.5) flir
einen begrenzten Temperaturbereich (etwa zwischen 10 °C < T; < 35 °C) gil-
tig.

In der Literatur finden sich weitere Reifegradformeln. In CEB (1990) wird z. B. fiir
das wirksame Betonalter die Gleichung (4.6) angegeben, die auf der Arrhenius-
Gleichung aufbaut und Giltigkeit fiir einen Temperaturbereichvon 0 °C < T; <
80 °C besitzt [17], [55].

n
A 13,65 — 200 (4.6)
ty = t; - exp —— 4.6
w 1 ) .
, 273 + T,
=1
4k
3,5
o 3
£
F 25
= Gleichung (4.5)
=
o . Gleichung (4.6)
é F
]
m
© 15
S
=
= 1r
=
os | /
/
;/G L L | i i L i L L »
-10 -5 0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 30

mittlere Temperatur innerhalb eines Tages [°C]

Abbildung 4.21: Vergleich des wirksamen Betonalters nach den Gleichungen (4.5) und (4.6) fiir ein
tatsachliches Betonalter von einem Tag nach [55]

Im Rahmen dieser Arbeit wurden die Probekorper zwei Tage nach ihrer Herstel-
lung aus den Formen entnommen. Die Probekorper Z1, Z2 und Z3 wurden an-
schlieRend 33,5 Tage lang im Freien - geschiitzt vor Witterungseinfliissen - bei
den vorherrschenden Lufttemperaturen bis zum Priifdatum gelagert.
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Abbildung 4.22: Temperaturverlauf in Darmstadt wahrend des Lagerungszeitraums vom
05.12.2023 bis 09.01.2023 [56]
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Abbildung 4.23: Verlauf der relativen Luftfeuchte in Darmstadt wahrend des Lagerungszeitraums
vom 05.12.2023 bis 09.01.2024 [57]

Abbildung 4.22 zeigt, dass die Temperaturen wahrend des Lagerungszeitraums
durchgehend im positiven Bereich lagen, mit Ausnahme der letzten zwei Tage.
Die maximale Temperatur erreichte ca. 10 °C, wahrend die minimale bei etwa
—5°C lag.

In Abbildung 4.23 ist der Verlauf der relativen Luftfeuchtigkeit wahrend des La-
gerungszeitraums dargestellt. Innerhalb dieses Zeitraums erreichte die relative
Luftfeuchte einen Hochstwert von nahezu 95 % und einen Tiefstwert von etwa
60 %. Im Durchschnitt betrug die relative Luftfeuchte liber den Lagerungszeit-
raum 86 %.
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Fir die Berechnung des wirksamen Betonalters wird die Gleichung (4.6) heran-
gezogen. Die Anwendung der Gleichung (4.5) wiirde zu einem ahnlichen Ergeb-
nis flihren, da der Unterschied zwischen den beiden Funktionen in diesem Tem-
peraturbereich gering ist (siehe Abbildung 4.21).

18 4
16
14
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10

8

wirksames Betonalter t,, [Tage]

0 2 4 6 8 10 12 14 1e 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36

tatséchliches Betonalter t, [Tage]
Abbildung 4.24: wirksames Betonalter nach Gleichung (4.6) wahrend des Lagerungszeitraums

Die Entwicklung des wirksamen Betonalters tiber den Lagerungszeitraum ist in
Abbildung 4.24 grafisch dargestellt. Die durchschnittlichen Temperaturen je La-
gerungstag und das zugehorige effektive Betonalter konnen aus Tabelle 4.4 ent-
nommen werden.

Flr einen Lagerungszeitraum von 35,5 Tagen ergibt sich nach Gleichung (4.6)
ein wirksames Betonalter von 17,87 Tagen (vgl. Tabelle 4.4). Wie bereits er-
wahnt, beziehen sich die Festigkeiten in der Norm auf ein Prifalter von 28 Ta-
gen. Um nun die gepriiften Werte aus Abbildung 4.18 mit den Druckfestigkeiten
aus der Norm zu vergleichen, muss zunachst ein Zielwert fiir die Festigkeits-
klasse C25/30 im Alter von 17,87 Tagen ermittelt werden.

In Abbildung 4.25 ist die Entwicklung der mittleren Betondruckfestigkeit liber
den Lagerungszeitraum dargestellt. Hierbei wurde fiir den Zementtyp ein Faktor
von s = 0,315 angesetzt (Mittelwert der Faktoren fir CEM 32,5 N und
CEM 42,5 N).
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Tabelle 4.4: wirksames Betonalter nach Gleichung (4.6) wahrend des Lagerungszeitraums

tatsédchliches Betonal- | mittlere Temperatur T; wir.ksames Betonalte.r
Datum ter £, inTagen °c] 1| t, inTagen nach Glei-
chung (4.6)
05.12.2023 1 4,8 0,47
06.12.2023 2 3,1 0,91
07.12.2023 3 0,1 1,27
08.12.2023 4 2,1 1,69
09.12.2023 5 6,6 2,20
10.12.2023 6 8,6 2,78
11.12.2023 7 9,8 3,39
12.12.2023 8 7,9 3,94
13.12.2023 9 7,3 4,48
14,12.2023 10 5,3 4,97
15.12.2023 11 51 5,45
16.12.2023 12 5,2 5,93
17.12.2023 13 1,9 6,34
18.12.2023 14 1,1 6,72
19.12.2023 15 2,4 7,14
20.12.2023 16 51 7,62
21.12.2023 17 7,3 8,16
22.12.2023 18 6,9 8,69
23.12.2023 19 8,1 9,25
24.12.2023 20 9,3 9,84
25.12.2023 21 9,4 10,44
26.12.2023 22 8,8 11,02
27.12.2023 23 6,6 11,54
28.12.2023 24 8,6 12,11
29.12.2023 25 9,2 12,70
30.12.2023 26 7,8 13,26
31.12.2023 27 6,7 13,78
01.01.2024 28 6,7 14,30
02.01.2024 29 7,9 14,85
03.01.2024 30 9 15,44
04.01.2024 31 7,9 15,99
05.01.2024 32 7,5 16,54
06.01.2024 33 51 17,02
07.01.2024 34 1,5 17,42
08.01.2024 35 -2,8 17,73
09.01.2024 35,5 (12 Std) -4,5 17.87
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mittlere Betondruckfestigkeit f.,,(t) [N/mm?]
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Abbildung 4.25: Entwicklung der mittleren Druckfestigkeit (Festigkeitsklasse C25/30) nach Glei-
chung (2.11) wahrend des Lagerungszeitraums (Faktor fiir Zementtyp s = 0,315)

Flr ein wirksames Betonalter von 17,87 Tagen ergibt sich nach Gleichung (2.11)
eine mittlere Betondruckfestigkeit von:

fom(t = 17,87) = Boo(t = 17,87) - fory
Beelt = 17,87) = e*315(1-VB/1787) _ 924

fom = 25 + 8 = 33 N/mm?

fom(t = 17,87) = 0,924 - 33 = 30,49 N/mm? (4.7)

Nach Gleichung (2.9) betragt die charakteristische Druckfestigkeit flir einen Be-
ton der Festigkeitsklasse C25/30 im Alter von 17,87 Tagen:

foc(t = 17,87) = fop, (t = 17,87) — 8 N/mm?
fuc(t = 17,87) = 30,49 — 8 N/mm? = 22,49 N/mm? (4.8)

Wie zuvor beschrieben, kann eine Wasserbadlagerung angenommen werden,
wenn wahrend der Lagerungsperiode eine Temperatur von 20 °C und eine rela-
tive Luftfeuchtigkeit von mindestens 95 % vorherrschen. Die vorliegende Lage-
rungsmethode unterscheidet sich jedoch sowohl von der Wasserbadlagerung
als auch von der Trockenlagerung gemal nationalem Anhang.

Der Einfluss der Temperatur auf die Festigkeitsentwicklung wurde bereits durch
die Berucksichtigung des wirksamen Betonalters berticksichtigt.

Die relative Luftfeuchte betrug im Mittel liber den Lagerungszeitraum etwa
86 %.
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Da die relative Luftfeuchtigkeit deutlich grofier ist als die vorgegebene (65 +
5 %) bei der Lagerung nach nationalem Anhang der DIN EN 12390-2, werden die
umgerechneten Festigkeiten bei Verwendung der Gleichung (4.3) unterschatzt.
Theoretisch miisste der Faktorin Gleichung (4.3) angepasst werden, um den Ein-
fluss der tatsachlichen relativen Luftfeuchte wahrend der Lagerung auf die Fes-
tigkeitsentwicklung zu berticksichtigen. Im Rahmen dieser Arbeit werden die
gepriiften Festigkeiten in Abbildung 4.18 mithilfe von Gleichung (4.3) - ohne An-
passung des Faktors - auf die Wasserbadlagerung umgerechnet.

Tabelle 4.5: Umrechnung der gepriiften Druckfestigkeiten (vom 09.01.2024) auf die Wasserbad|a-
gerung nach Gleichung (4.3)

) umgerechnete Zylinderdruckfestigkeit f¢ ¢y
Probekdr- (,Wasserbadlagerung®)
pername [N /mmz]
71 19,5
72 18,1
73 19,9

Die mittlere Betondruckfestigkeit betragt:

19,5+181+199

N
cm,cyl = 3 =19,2 m? (4.9)

Im Folgenden wird der Konformitatsnachweis gemaf’ [58] bzw. die Annahme-
prifung unter Zugrundelegung der umgerechneten Druckfestigkeiten und Ziel-
festigkeiten durchgefuhrt.

Tabelle 4.6: Annahmekriterien fiir die Ergebnisse der Druckfestigkeitspriifung® der Baustelle (Be-
ton nach Eigenschaften - Transportbeton) [10]

Anzahl ,n“ Mittel ey Jeder Einzelwert fci
inzel- ILEEIWErL = lem Kriterium 2) [N/mm?2
der Einzel (Kriterium 1) [N/mm?] ( )L ]

3 bis4 fom = fac + 1
5bis6 fom= T+ 2
S =l fosfu-4 £>0.9 - fu
=06 __2=58 e
fom = fox + (1,65 Jﬁ } o

' Wenn nicht anders vereinbart, Priifung im Alter von 28 Tagen.

2 Mittelwert von ,,n“ nicht iiberlappenden Einzelwerten. Grundsétzlich kénnen vorhan-
dene Priifergebnisse in kleinere Gruppen aufeinander folgender Werte (n = 3) aufgeteilt
werden. Die Annahmekriterien werden entsprechend der gewahlten Anzahl ,,n“ an-
gewendet.

% Schatzwert o der Standardabweichung der Stichprobe fiir n = 35, wobei o = 3 N/mm?
fir Uberwachungsklasse 2 und o = 5 N/mm? fiir Uberwachungsklasse 3 gilt. Bei Stich-
probenn =7 und < 34 gilt o = 4 N/mm?,
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Der Beton ist in Uberwachungsklasse 1 einzuordnen, da eine Druckfestigkeits-
klasse von C25/30 vorliegt. Damit muss jedes einzelne Priifergebnis f; das fol-
gende Kriterium (Einzelwertkriterium, Kriterium 2 in Tabelle 4.6) erfiillen [10],
[58]:

fei = (foxk — 4) N/mm? (4.10)

Fur f wird die ermittelte Zieldruckfestigkeit nach Gleichung (4.8), also f (t =
17,87) und fur f; die umgerechneten Zylinderdruckfestigkeiten aus Tabelle 4.5
eingesetzt.

Tabelle 4.7: Nachweis Kriterium 2 (Einzelwertkriterium) fiir Beton C25/30

Probekor- fei fa(t=17,87) -4 erfiille?
pername [N/mm?] [N/mm?]
71 19,5 ja
Z2 18,1 18,49
73 19,9 ja

Wie zu erkennen ist, wird der Nachweis fiir die Probekorper Z1 und Z3 erbracht,
wahrend das Prifergebnis des Probekorpers Z2 das Kriterium nicht erfiillt. So-
mit wird das Einzelwertkriterium nicht erfiillt.

Insgesamt liegen drei Priifergebnisse vor. Damit muss zusatzlich der Mittelwert
aus den auf die Wasserbadlagerung umgerechneten Druckfestigkeiten in Glei-
chung (4.9) die folgende Bedingung (Mittelwertkriterium, Kriterium 1 in Tabelle
4.6) erfillen [58]:

fom = (fox + 1) N/mm? (4.11)
19,2 N/mm? > (22,49 + 1) N/mm?
19,2 N/mm? < 23,49 N/mm? % (4.12)

Wahrend der kleinste Einzelwert nur knapp das Kriterium 2 nicht erfiillt, wird der
erwartete Mittelwert deutlich unterschritten. Daraus folgt, dass der gepriifte Be-
ton nicht in die Druckfestigkeitsklasse C25/30 eingeordnet werden kann.

Um einen Vergleich mit den Kennwerten aus der Norm im Priifalter von 28 Tagen
zu gewabhrleisten, erfolgte zu einem spateren Zeitpunkt bei den restlichen bzw.
zerstorungsfreien Probekorpern zunachst die Priifung des Elastizitatsmoduls -
worauf im Kapitel 4.2.3 eingegangen wird - und im Anschluss die Ermittlung der
Zylinderdruckfestigkeit.
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Tabelle 4.8: Abmessung, Masse und Rohdichte der restlichen Priifkérper

. Abmessung Masse Rohdichte
Probekérpername D/L [mm] ke] p [ke/m?]
Z4 150,0/296,0 12,625 2413,6
Z5 150,0/295,0 12,279 2355,4
76 150,0/295,0 12,304 2360,2

Bis zum Priiftag wurden die Probekorper 10 Tage lang in der Wasserbauhalle
direkt neben den Balken bei einer Temperatur von 20 °C und einer relativen
Luftfeuchte von 50 % gelagert. Da das effektive Betonalter der Priifkorper etwa
18 Tage betrug (vgl. Tabelle 4.4) und diese weitere 10 Tage bei einer Temperatur
von 20°C gelagert wurden, ergibt sich damit insgesamt ein wirksames
Betonalter von etwa 28 Tagen.

Die gepriiften Druckfestigkeiten im Alter von ca. 28 Tagen sind in der
untenstehenden Abbildung dargestellt.

Priifung: Druckversuch Herstelldatum: 05.12.2023 11:02
Norm: Ohne Norm Probenalter: 45 02:56
Priifkérper:  Zylinder 150x300 Prafdatum: 19.01.2024 13:58
Prafer:
Name Durchmesser Hoéhe Bruchlast Festigkeit
[mm] [mm] [kN] [MPa]

Z4 150,0 296,0 412,2 23,3

z5 150,0 295,0 387,3 21,9

Z6 150,0 295,0 4291 243

Mittelwert 23,2

Std. Abw. 1,19

Abbildung 4.26: Auszug aus dem Priifprotokoll (19.01.2024)

Da bei der ersten Lagerungsperiode (35,5 Tage) die mittlere relative Luftfeuchte

etwa 86 Prozent und bei der zweiten (10 Tage) 50 Prozent betrug, ergibt sich eine

mittlere relative Luftfeuchte Giber den gesamten Lagerungszeitraum von etwa:
35,586 % + 10 - 50 %

RHpjtter = 455 ~ 78 % (4.13)

Damit sinkt die mittlere relative Luftfeuchte von 86 auf 78 Prozent. Obwohl der
Faktor (0,92) in Gleichung (4.3) fiir die Umrechnung auf die Referenzlagerung
aufgrund der abweichenden relativen Luftfeuchtigkeit immer noch etwas
unterschatzt wird, kommt er dennoch der Trockenlagerung nahe und wird
somit realistischer.
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Im Folgenden werden die gepriiften Festigkeiten auf die Wasserbadlagerung
umgerechnet und im Anschluss die Annahmepriifung fiir ein Betonalter von 28
Tagen durchgefiihrt.

Tabelle 4.9: Umrechnung der gepriiften Druckfestigkeiten (vom 19.01.2024) auf die Wasserbadla-
gerung nach Gleichung (4.3)

umgerechnete Zylinderdruckfestigkeit
Probekor- fccyr28 (»Wasserbadlagerung®)
pername [N/mm?]
74 214
Z5 20,2
Z6 22,4

Die mittlere Betondruckfestigkeit betragt:

21,4 +20,2+22,4

fcm,cyl,28 = 3 21,3 (4.14)

mm?

Tabelle 4.10: Nachweis Kriterium 2 (Einzelwertkriterium) fiir Beton C25/30

Probekor- fei fe(t=28)—4
pemame [N/mm?] [N/mm?]
74 21,4 ja
Z5 20,2 21,0
z6 22,4 ja

erfllt?

Nachweis Kriterium 1 (Mittelwertkriterium):

fem = (fae + 1) N/mm?

21,3 N/mm? > (25 + 1) N/mm?

21,3 N/mm? < 26,0 N/mm? % (4.15)

Es ist ersichtlich, dass weder das Kriterium des Einzelwerts noch der Nachweis
des Mittelwerts erfiillt werden. Daher kann der Beton auch im Priifalter von 28
Tagen nicht in die Festigkeitsklasse C25/30 eingestuft werden.

Dies kann auf verschiedene Ursachen zurtickgefiihrt werden. Zunachst ist die
Wasserzugabe wahrend der Herstellung des Betons, die im Kapitel 4.1.1
beschrieben wurde, als trifftiger Grund zu nennen. Die dadurch bedingte Erho-
hung des Wasserzementwertes fiihrt, wie bereits in Kapitel 2.2.1 erlautert, zu ei-
ner Verringerung der Betondruckfestigkeit.
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Dartiber hinaus erfolgte im Rahmen dieser Arbeit die Herstellung der Balken und
Probekorper mittels Transportbeton, dessen Eigenschaften sich wahrend des
Transports verandern und sich somit nachteilig auf die Druckfestigkeit
auswirken konnen [9]. Die Veranderung der Konsistenz nach dem Transport
konnte deutlich beobachtet werden, weshalb auch eine Wasserzugabe
stattfand. Der Beton wurde, wie bereits in Kapitel 4.1.1 erwdhnt, nicht mit einem
Fahrmischer zur Einbaustelle geliefert, sondern vom Fahrmischer in Betonkiibel
eingebracht und im Anschluss mit einem Anhanger zum Herstellungsort
transportiert. Dieser Vorgang kann die Qualitat und somit auch die
Druckfestigkeit des Betons - unabhangig von der Wasserzugabe - nachteilig
beeinflussen.

Der Einfluss der Temperatur und relativer Luftfeuchte wahrend der
Lagerungsperiode wurden mittels Ansatzen aus der Literatur berticksichtigt.
Die Ansatze in Gleichung (4.5) und (4.6) zur Beriicksichtigung der
Lagerungstemperatur sind jedoch nicht als exakte Berechnungen, sondern als
vereinfachte mathematische Verkniipfungen zwischen Temperatur und
Erhdartungszeit zu verstehen. Die verwendete Gleichung (4.6) fiir die
Bestimmung des wirksamen Betonalters misste strenggenommen fir jede
Betonmischung experimentell festgelegt werden [16], [55].

Wie bereits beim Konformitatsnachweis erwahnt, misste ebenfalls ein Faktor
fir die Umrechnung auf die Referenzlagerung bestimmt werden. Diese
Umrechnung erfolgte hier vereinfacht und auf der sicheren Seite liegend ohne
Anpassung des Faktors in Gleichung (4.3). Jedoch ist zu erwdhnen, dass der
Konformitatsnachweis auch ohne Umrechnung auf die Referenzlagerung - also
mit einem Faktor von 1,0 - nicht erfiillt ware.

Zusatzlich ist zu berticksichtigen, dass die Druckfestigkeit, wie bereits in Kapitel
2.2.2 beschrieben, eine streuende GroRe darstellt. Obwohl die charakteristische
Druckfestigkeit als 5 % - Quantil aller Einzelwerte definiert wird, besteht den-
noch eine geringe Wahrscheinlichkeit, dass dieser Wert unterschritten werden
kann.

Um den Rahmen dieser Arbeit nicht zu iberschreiten, werden weitere mogliche
Faktoren, die zu einer Abminderung der Betondruckfestigkeit fiihren konnen,
nicht weiter diskutiert. Die Wasserzugabe vor dem Einbau des Betons wird
aufgrund ihres erheblichen Einflusses auf die Druckfestigkeit als primare
Ursache betrachtet.

Die Annahmekriterien nach Tabelle 4.6 gelten als eingehalten, wenn sowohl das
Einzelwertkriterium als auch das Mittelwertkriterium erfiillt werden. Dies trifft
flr die Probekorper nicht zu. Wie schon in Kapitel 4.1.1 erwahnt, wurde die
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flieRfahigere Konsistenz bei der Herstellung der Probekorper beobachtet. Der
eingebrachte Beton in den Balken wies demnach eine etwas steifere Konsistenz
auf. Somit kann es durchaus mdglich sein, dass eine hohere Druckfestigkeit im
Balken als in den Probekdrpern vorliegt.

Da die Probekdrper die Annahmekriterien nicht erfiillen und die Druckfestigkeit
des Betons im Balken zu bewerten ist, darf in diesem Fall die
Festigkeitsbeurteilung auch am Bauteil gemaf DIN EN 13791 [59] erfolgen [10].

Zu diesem Zweck wurden zu einem spateren Zeitpunkt Bohrkerne aus einem der
hergestellten, unbelasteten Balken entnommen und deren Druckfestigkeit
gepriift. Eine ausfiihrliche Beschreibung dieses Verfahrens folgt im nachfolgen-
den Kapitel.

4.2.2 Druckfestigkeit-Bohrkerne

Fir die Entnahme der Proben mithilfe eines Kernbohrgerats war es zunachst er-
forderlich, den Balken in kleinere Abschnitte zu teilen. Dazu wurde ein Abbruch-
hammer verwendet.

Abbildung 4.27: Geteilter Stahlbetonbalken

Durch das Aufbrechen des Betons konnten die Bewehrungsstahle freigelegt und
mithilfe eines Bolzenschneiders durchtrennt werden. Dies ermdglichte die Posi-
tionierung der Balkenteile am Kernbohrgerat und die anschlieRende Proben-
entnahme.
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Abbildung 4.28: entnommene Bohrkerne

Insgesamt wurden sechs Bohrkerne mit einem Durchmesser von 80,0 mm ent-
nommen und deren Rohdichte bestimmt.

Tabelle 4.11: Abmessung, Masse und Rohdichte der Bohrkerne

Abmessung Masse Rohdichte
Bohrkernname D/L [mm] (] P [kg /mg]
Bl 79,6 /80,8 1005 2499,4
B2 79,5/80,6 1002 2504,4
B3 79,6 /82,4 1022 24923
B4 79,7/82,2 1022 2492,1
B5 79,5/81,6 1021 2520,6
B6 79,6 /81,8 1004 2466,4

Die entnommenen Proben kdnnen als 1:1-Bohrkerne eingestuft werden, da das
Verhaltnis von der abgeschliffenen Lange zum Durchmesser im Bereich zwi-
schen 0,90 zu 1 und 1,10 zu 1 liegt [60].
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Bei der Bohrkernentnahme war es aufgrund der geringen Balkenbreite und der
Bewehrungsanordnung unvermeidlich, dass ein Teil des Betonstahls mitge-
bohrt wurde (siehe Abbildung 4.29).

Abbildung 4.29: Bohrkerne mit Stahlanteil

Die Bohrkerne bestehen daher nicht aus reinem Beton, sondern enthalten auch
einen gewissen Anteil an Bewehrungsstahl, was die die Rohdichte der einzelnen
Bohrkerne beeinflusst. Die Rohdichten der Bohrkerne sind in Tabelle 4.11 aufge-
fuhrt.

Waren das Volumen und die Masse des Betonstahls in den Bohrkernen bekannt,
konnte die Rohdichte des reinen Betons berechnet werden. Da diese Informati-
onen jedoch nicht vorhanden sind und ihre Bestimmung den Rahmen dieser Ar-
beit Uiberschreiten wiirde, wird auf eine solche Berechnung verzichtet.

Nachdem die Bohrkerne zentrisch auf der unteren Druckplatte der Priifma-
schine zentrisch platziert wurden, erfolgte die Druckfestigkeitspriifung der
Bohrkerne (siehe Abbildung 4.30).
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Priifung: Druckversuch Herstelldatum: 05.12.2023 15:03
Norm: Ohne Norm Probenalter: 62 01:19
Priifkérper:  Zylinder 80x80 Prifdatum: 05.02.2024 16:22
Prufer:
Name Durchmesser Hohe Bruchlast Festigkeit
[mm] ) [mm] [kN] [MPa]

1 79,6 80,8 1721 34,6

2 79,5 80,6 197.9 39,9

3 79,6 82,4 189,6 38,1

4 79,7 82,2 179,6 36,0

5 79,5 81,6 186,9 37,7

6 79,6 81,8 173,2 34,8

Mittelwert 36,8

Std. Abw. 2,07

Abbildung 4.30: Auszug aus dem Priifprotokoll (05.02.2024)

Die charakteristische Druckfestigkeit des Bauwerksbetons f. ;s darf wie folgt
bewertet werden [61]:

Bohrkernpriifung

|
| !

3 = n=7 (bel Bohrkerndurchmesser d = 75 mm) i1 = 8 (bei Bohrkerndurchmesser o = 75 mm)
o 212 (bei 50 mm = &< 75 mm)

[ Abschnitt 8.1

5= n=11 (bei 50 mm = &< 75 mm)

AbschnittNA.8.1 |

L

[ Sqip = 0,08 Jrc.'mtn]ﬂs

) feminyis — kn-$
fers = min

5 < 0,20 fommyis | I 5> 0.20- fommyis |

fr_is,“zl’slwzrt + M fc.ia"l“nef;twcrl +M ﬂ.is.‘l‘itl’sl‘wcrt +M

fc,m[n],u : 'Efs }

feminpis — kn -5
feiis = min fekjs = min

mit: mit: mit:
Ky aus Tabelle NA.2 K, aus Tabelle NA.3 k, aus Tabelle 6
Maus Tabelle 7 Maus Tabelle 7 Maus Tabelle 7

Abbildung 4.31: Vorgehensweise zur Bewertung der charakteristischen Druckfestigkeit von Bau-
werksbeton in Abhangigkeit vom Stichprobenumfang und der Standardabweichung [61]

Insgesamt liegen 6 Priifergebnisse vor. Die Standardabweichung s und der Mit-
telwert der gepriften Bohrkerndruckfestigkeiten f. ,n)is kénnen aus Abbil-
dung 4.30 entnommen werden. Damit ergibt sich [61]:

s = 0’20 ) fc,m(n),is (416)

2,07 <0,2-36,8

2,07 < 7,36 (4.17)
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Tabelle 4.12: Beiwert k; [61]

n k3
3 0,70
4 bis 5 0,75
6 bis 11 0,80

Tabelle 4.13: auf den kleinsten Wert f . i riefstwert anzusetzende Spanne M [59]

[ cis Tiefstwert Spanne M
[MPa] [MPa]
=20 4
>16<20 3
>12<16 2
<12 1

Der kleinste Wert aus der Druckfestigkeitspriifung betragt (siehe Abbildung
4.30):

fck,is,Tiefstwert = 34,6 mm2

Somit ergibt sich fur die charakteristische Druckfestigkeit [61]:

: fc m(n),is * k3
is = min T 4.18
ka, ’ {f o is, Tiefstwert 1 M ( )
fekis = min {36’8 -0,8
' 34,6 + 4
. (29,4 N/mm?
ckis — min
Jox l {38,6 N/mm?
fck,is = 29; 4 N/mmz (419)

Die ermittelte charakteristische Druckfestigkeit f. s des luftgelagerten Bohr-
kerns darf mit der charakteristischen Wiirfeldruckfestigkeit in Tabelle 4.14
gleichgesetzt werden [10], [61].
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Tabelle 4.14: Charakteristische Mindestdruckfestigkeit von Normal- und Schwerbeton im Bau-
werk nach [61] fiir die Einstufung in Druckfestigkeitsklassen nach DIN EN 206-1/DIN 1045-2 [10]

Charakteristische Mindestdruckfestigkeit von

Druckfestigkeitsklasse L : o
nach DIN EN 206-1/ Normal- und Schwerbeton im Bauwerk [N/mm

CB8AOD 7 g
c12/15 10 13
C16/20 14 17
C20/25 17 P |
C25,30 21 26
C30/.37 26 31
C35/45 30 38
C40/50 24 43
C45/55 38 47
C50/60 43 51
C55/67 a7 &7
CBOTE 51 64
Cro/as &0 f2
CB0/95 68 81
C90/105 £ 89
C100/115 85 98

" Druckfestigkeit von Bauwerksbeton = 85 % der charakteristischen Druckfestigkeit
von genormten Probekdrpermn.

Die ermittelte charakteristische Druckfestigkeit f ;s im Balken kann damit —im
Gegensatz zu den Probekorpern - in die Festigkeitsklasse C25/30 zugeordnet
werden.

Es ist jedoch zu betonen, dass der Konformitatsnachweis gemaR [58] sich deut-
lich von der Bewertung der Druckfestigkeit im Bauteil nach [59] unterscheidet.
Die Frage, inwiefern die Abschatzung der charakteristischen Druckfestigkeit im
Bauteil mithilfe der Bohrkernentnahme verlasslich ist, liegt aufierhalb des Rah-
mens dieser Arbeit und wird deshalb nicht weiter behandelt.
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4.2.3 Elastizitatsmodul

Die Bestimmung des tatsachlichen Elastizitatsmoduls des hergestellten Betons
erfolgte an insgesamt funf Probekorpern. Im Folgenden werden die moglichen
Verfahren zur Ermittlung des Elastizitatsmoduls kurz beschrieben. Anschlief’end
werden die Ergebnisse des angewandten Verfahrens vorgestellt und den Kenn-
werten aus den Normen gegentubergestellt.

Fir die Bestimmung des Elastizitatsmoduls (Sekantenmoduls) stellt die DIN EN
12390-13 zwei Verfahren zur Verfligung [10], [62]:

e Verfahren A: Zunichst werden drei Vorbelastungszyklen zur Uberpriifung
des Versuchsaufbaus durchgefiihrt. Mit anschliefenden drei Belastungszyk-
len erfolgt die Bestimmung des anfanglichen Elastizitatsmoduls E¢, und
des stabilisierten Elastizitatsmoduls E¢ .

a =20 s

0,5 —

0 !

Legende
Belastungszyklus

e Belastungszyklus fiir die Bestimmung des anfinglichen Elastizititsmoduls — Verfahren A
e Belastungszyklus fiir die Bestimmung des stabilisierten Elastizititsmoduls — Verfahren A
o aufgebrachte Spannung in MPa
o, obere Priifspannung — f_/3
ay, untere Priifspannung — 0,10 X f, = o, = 0,20 % f
[ Vorbelastungsspannung — 0.5 MPa < T, =0y
t Zeitins

Abbildung 4.32: Priifzyklus fiir die Bestimmung des anfanglichen und stabilisierten Elastizitats-
moduls nach Verfahren A [62]
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e Verfahren B: Ausschlief3lich drei Belastungszyklen werden zur Bestimmung
des stabilisierten Elastizitatsmoduls E s durchgefiihrt. Die Uberpriifung des
Versuchsaufbaus erfolgt dabei durch den Vergleich der Dehnungen inner-
halb der Belastungszyklen.

© ‘ =20s

-
0 t
Legende
Belastungszyklus
——— Belastungszyklus fiir die Bestimmung des stabilisierten Elastizititsmoduls — Verfahren B
a aufgebrachte Spannung in MPa
a, obere Priifspannung: — f/3
T, untere Priifspannung — 0,10 X f. = 0, = 0.20 X f_
g, Vorbelastungsspannung —05MPa <o, <0,
t Zeitins

Abbildung 4.33: Bestimmung des stabilisierten Elastizitdtsmoduls nach Verfahren B [62]

Nach beiden Verfahren ist der stabilisierter Elastizitdtsmodul E¢ 5 (Sekantenmo-
dul) wie folgt definiert [62]:
Ao o™ — o™

Egs=—=—"——"— 4.20
©S Agg €33 — €h,2 ( )

Hierbei ist:

o,™ Messwert der oberen Priifspannung,

op™ Messwert der unteren Priifspannung,

€13 mittlere Dehnung bei oberer Priifspannung beim 3. Belastungszyk-
lus,

&2 mittlere Dehnung bei unterer Priifspannung beim 2. Belastungszyk-
lus

Mustafa Aslan 169



Experimentelle Untersuchungen

Im Rahmen dieser Arbeit erfolgte die Ermittlung des Elastizitatsmoduls nach
dem Verfahren B.

Um die obere und untere Priifspannung festzulegen, war es zunachst erforder-
lich, an einem Probekorper die Druckfestigkeit f. zu bestimmen [62].

Wie bereits in Kapitel 4.2.1 beschrieben, wurde dazu der Probekorper Z1 direkt
zerstort. Mithilfe der bekannten Druckfestigkeit von f.7; = 21 N/mm? (siehe
Abbildung 4.18) wurden die Grenzspannungen wie folgt festgelegt:

0, =01-f, =01-21=21N/mm? (4.21)
0, =03-f ,,=03-21=673 N/mm? (4.22)

Fir die Vorbelastungsspannung wurde o, = 1,1 N/mm? und fiir die Haltezeiten
t = 5 s angesetzt. Die Priifgeschwindigkeit betrug 0,6 N/(mm? - s).

AnschlieRend konnte der Elastizitatsmodul bestimmt werden, wobei der erste
Schritt darin bestand, den Messbiigel mit beidseitigen Extensometern (Messbe-
reich 2 mm) mittig auf dem jeweiligen Probekdrper zu positionieren und diesen

auf der unteren Druckplatte zu zentrieren.

Abbildung 4.34: vorbereiteter Probekérper Z2 fiir die Bestimmung des Elastizitatsmoduls
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Die Bestimmung des Elastizitatsmoduls fand zeitgleich mit der Druckfestigkeits-
prifung statt. Drei Probekdrper wurden bei einem wirksamen Betonalter von
etwa 18 Tagen untersucht. Die Ermittlung der Elastizitatsmoduln der verblei-
benden Zylinder erfolgte bei einem wirksamen Betonalter von 28 Tagen.

Die Messung des Elastizitatsmoduls fur jeden Probekorper wurde mehrfach
durchgefiihrt. Die Priifung beschrankte sich daher nicht auf einen einzigen
Durchlauf mit jeweils drei Belastungszyklen, sondern wurde mehrmals wieder-
holt. Aufgrund dieser wiederholten Messungen werden die Mittelwerte der er-
mittelten Elastizitatsmoduln zur Gegenuberstellung mit den Kennwerten aus
den Normen (DIN EN 1992-1-1 und DIN 1045-1) herangezogen.

Im Folgenden werden die Ergebnisse aus dem Priifprotokoll fiir einen der funf
Probekorper dargestellt. Anschlielend erfolgt der Vergleich aller gepriften
Elastizitatsmoduln mit den Normkennwerten, die noch an die Gesteinskdrnung
und das wirksame Betonalter anzupassen sind.

Priifung: E-Modul Herstelldatum: 05.12.2023 15:00
Norm: EN 12390-13 Probenalter: 35 21:05
Priufkorper:  Zylinder 150x300 Prifdatum: 09.01.2024 12:05
Prufer:
Feld 1
Name d h m p EM Sbv St Db Dt
[mm] [mm] [a] [kg/m®] [MPa]  [MPa] [MPa] [%] [%]

Z5-2 150,0 297,0 12413,0 2365,1 28280 2,1 6,3 0,0106 0,0254
Z5-3 150,0 297,0 12413,0 2365,1 26160 21 6,3 0,0154 0,0314
75-4 150,0 297,0 12413,0 23651 25780 2.1 6,3 0,0107 0,0270
Mittelwert 23651 26700 0,0280
Std. Abw. 0,00 1343,71

d = Durchmesser p = Rohdichte St = obere Spannung

h = Hohe EM = E-Modul Dy, = untere Dehnung

m = Masse Sy = untere Spannung Dt = obere Dehnung

Abbildung 4.35: Ausschnitt aus dem Priifprotokoll zum Probekdrper Z2 (09.01.2024)
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Prifkdrper Z5-2

Spannung [MPa]

Spannung [MPa]

Spannung [MPa]

s Spannung / Deformation [%]

0,005

0,01

0,015

Dehnung [%]

== Spannung / Deformation [%]

0,02

0,025

A
=
~

0,005

0,01

0,015
Dehnung [%]

== Spannung / Deformation [%

0,02

0,025

0,03

e

o
-

e

—

P~

0,005

0,01

Dehnung [%]

0,015 0,02

0,025

Abbildung 4.36: Spannungs-Dehnungs-Diagramm zu den jeweiligen Durchlaufen mit jeweils drei
Belastungszyklen (Probekdrper 22, 09.01.2024)
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Mit der vorhandenen Gesteinskornung (Gabbro) und nach Tabelle 2.4 ergibt sich
fiir die Modifikation des Elastizitatsmoduls ein Beiwert von a; = 1,2.

Nach Gleichung (2.3) betragt der angepasste E-Modul aus DIN EN 1992-1-1:

Ecm,DIN EN 1992—-1-1 — 31500 mm2 . 1,2 = 37800 mmz (423)
und aus DIN 1045-1:

N
EcmpiN1045-1 = 26700 mZ 1,2 = 32040 — (4.24)

Diese modifizierten Kennwerte beziehen sich auf ein Betonalter von 28 Tagen.
Fur ein wirksames Betonalter von 17,87 Tagen (vgl. Tabelle 4.4) ergibt sich unter
Anwendung von Gleichung (2.31) der Elastizitatsmodul aus DIN EN 1992-1-1 zu:

EcmpINEN 1992-1-1(t = 17,87) = 0,977 - 37800 = 36930 — (4.25)
und aus DIN 1045-1 zu:
Ecmpin10as-1(t = 17,87) = 0,977 - 32040 = 31303 (4.26)

mm?
Mit den angepassten Normkennwerten konnen nun die gepriiften E-Moduli ver-
glichen werden.

Tabelle 4.15: Vergleich der gepriiften E-Moduli mit den angepassten Kennwerten aus DIN EN
1992-1-1 und DIN 1045-1 fiir ein wirksames Betonalter von 17,87 Tagen

.. E-Modulnach DINEN | E-Modul nach DIN
Probekér- gepriifter E-Modul 1992-1-1 1045-1
pername E¢m [N/mm?] E¢m [N/mm?] E¢m [N/mm?]
Z2 26700
Z3 27900 36930 31303
Z4 25700
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Tabelle 4.16: Vergleich der gepriiften E-Moduli mit den angepassten Kennwerten aus DINEN
1992-1-1 und DIN 1045-1 fiir ein wirksames Betonalter von etwa 28 Tagen

. E-ModulnachDINEN | E-Modul nach DIN
Probekdr- gepriifter E-Modul 1992-1-1 10451
pername Em [N/mm?] Em [N/mm?] Em [N/mm?]
Z4 26100
Z5 31700 37800 32040
Z6 31600

Wie aus Tabelle 4.15 und Tabelle 4.16 ersichtlich, erreichen die gepruften Elasti-
zitatsmoduli weder fiir ein wirksames Betonalter von 17,87 Tagen noch fiir 28
Tage die Normkennwerte. Besonders auffallig ist die groRe Abweichung im Ver-
gleich zum angepassten Elastizitatsmodul nach DIN EN 1992-1-1. Lediglich die
Ergebnisse der Probekérper Z5 und Z6 zeigen eine gute Ubereinstimmung mit
dem modifizierten Elastizitatsmodul gemaf DIN 1045-1.

Eine mogliche Erklarung fur den deutlich niedrigeren Messwert des Probekor-
pers Z4 in Tabelle 4.16 konnte eine Vorbeschadigung wahrend der mehrfachen
Messungen im Priifalter von etwa 18 Tagen sein.

Der Elastizitatsmodul wird im Wesentlichen von der Gesteinskdrnung, aber auch
vom Wasserzementwert beeinflusst [10]. Daher kann die Wasserzugabe wah-
rend der Herstellung der Probekorper ebenfalls zu einem niedrigeren Elastizi-
tatsmodul fuihren.

In Kapitel 2.2.4 wurde bereits darauf hingewiesen, dass die Kennwerte aus der
Norm als Richtwerte zu verstehen sind und erheblichen Schwankungen unter-
liegen. Zudem bestarkte der Vergleich zwischen DIN EN 1992-1-1 und DIN 1045-
1 (siehe Abbildung 2.15) die Unverlasslichkeit dieser Kennwerte. Aufgrund die-
ser Tatsache werden die Ergebnisse in dieser Arbeit nicht weiter diskutiert.
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4.3  Auswertung

Im Folgenden werden zunachst die Verformungsmesswerte wahrend dem Posi-
tionieren, Ausrichten und Belasten der Balken dargestellt und ausgewertet.

Tabelle 4.17: Verformungsmesswerte wahrend dem Positionieren, Ausrichten und Belasten der
Balken

Uhrzeit | Zeitpunkt | Wgalken1 | WBalkenz2 | WBalken,3 | WBalken4 Randinformation
[] [] [mm] | [mm] | [mm] | [mm] []
woso | o [aam] - | - | - [
14:05:59 (2) 2,268 - - - warten
14:06:01 3) 2,269 - - - warten
14:07:09 4) 2,371 - - - warten
14:08:11 (5) - - -
14:08:14 (6) - - -
14:11:54 (7) - - -
14:14:46 (8) - 1,988 - - warten
14:14:50 9) - 2,002 - - warten
14:18:30 (10) - - - -
14:22:40 (11) 4202 i ) ) r};z]c]ileilghten, Lastaufbringung
14:22:44 (12) - 3,378 - - warten
14:24:51 (13) - - 1871 - warten
14:25:00 (14) - - 1,888 - warten
14:25:08 (15) - 3,615 - - warten
14:25:12 (16) 4,357 - - - warten
14:25:49 17) - - 1925 - warten
14:28:14 (19) - - 2,462 - warten
14:28:48 (20) - - - warten
14:28:52 (21) - - - warten
14:28:56 22) i i 2479 ) g:;:]tleilihten, Lastaufbringung
14:39:49 (23) - - - 0,971 |warten
14:39:59 (24) 5,003 - - - warten
14:40:04 (25) - 4,460 - - warten
14:40:11 (26) - - 2,935 - warten
14:40:16 (27) - - - 0,982 |warten
14:40:39 (28) - - - 0,988 |warten
14:42:55 (29) - - - 1,015 ([warten
14:43:01 (30) 5012 - - - warten
14:43:05 31 - 4,487 - - warten
14:43:09 (32) - - 2,944 - warten
14:43:13 (33) - - - 1,017 ([warten
Messwerte brauchbar
Messwerte noch brauchbar

_ Messwerte unbrauchbar
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In Tabelle 4.17 sind die Messwerte der Anfangsverformung nach der Zeit darge-
stellt. Wie bereits in Kapitel 4.1.3 erlautert, wurden die Balken nacheinander auf
das Auflager gesetzt, gerichtet und anschliefend mit Gewichtsscheiben (50 kg)
belastet. Je Balken wurde abgewartet, bis sich die Verformungszunahme deut-
lich verzogerte. Danach wurde der nachste Balken auf das Auflager gelegt, aus-
gerichtet, mit Gewichtsscheiben belastet und erneut abgewartet, bis die Zu-
nahme der Verformung deutlich abnahm. Die Verformung infolge des Eigenge-
wichtes konnte hierbei nicht erfasst werden, da die Messung der Durchbiegung
des Balkens erst nach dessen Ausrichtung gestartet wurde.

Die in Tabelle 4.17 aufgefiihrten Verformungswerte der einzelnen Balken er-
scheinen nicht bei jeder Uhrzeit sinnvoll. Besonders das Positionieren und Aus-
richten des nachsten Balkens beeinflusste signifikant die Messwerte der bereits
platzierten und belasteten Balken. Da fiir jeden Balken nach dessen Belastung
eine deutlich verzogerte Verformungszunahme beobachtet wurde, erscheinen
die plotzlichen Spriinge in den Messwerten unplausibel. Ein Hinweis darauf ist,
dass diese Spriinge immer zeitgleich mit dem Platzieren und Ausrichten des
nachsten Balkens auftraten. Die rot markierten Zellen in Tabelle 4.17 kennzeich-
nen daher Messwerte, die aufgrund von Bewegungen sind.

Die Vorgehensweise zur Ermittlung der Durchbiegung ist schematisch in Abbil-
dung 4.37 dargestellt. Dabei wird deutlich, dass ein gewisser Fehler in die Be-
rechnung einflieft, da der Messwert (Zeitpunkt (3") in untenstehender Abbil-
dung) unmittelbar vor dem Positionieren des nachsten Balkens unbekannt ist.

Durchbiegung Zeitpunkt (5):

wis) ® W) + (Wes) — W)
tatsachliche Durchbiegung Zeitpunkt (5):

W(s) = Win + (W) = wiw)

!

w

Abbildung 4.37: beispielhafte Darstellung zur Ermittlung der Durchbiegung basierend auf den er-
fassten Messwerten
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e Balken1:

Bei der Betrachtung des Zeitraums von (1) bis (4) ist zu erkennen, dass die Durch-
biegung innerhalb von 1,5 Minuten um:

AW(4_)_(1) =Wau) — W) = 2,371 mm — 2,261 mm = 0,11 mm (4,27)

zunahm. Zum darauffolgenden Zeitpunkt (5) - nachdem Balken 2 auf das Aufla-
ger gesetzt wurde - ist ein deutlicher Sprung in der Durchbiegung von 0,744 mm
zu beobachten, der sich innerhalb von etwa einer Minute eingestellt hat. Dies
erscheint wenig plausibel, da zuvor eine Verformungszunahme von nur 0,11 mm
innerhalb von 1,5 Minuten festgestellt wurde, und die Verformung plotzlich um
das etwa Siebenfache innerhalb einer Minute zunimmt. Es kann daher ange-
nommen werden, dass dieser Anstieg der Durchbiegung hauptsachlich auf die
Bewegung zurlickzufiihren ist, die durch das Auflegen des zweiten Balkens ver-
ursacht wurde. Ebenso erscheint der Messwert zum Zeitpunkt (7) - nachdem der
zweite Balken ausgerichtet wurde - nicht plausibel, da hierbei eine Abnahme
der Verformung des Balkens zu erkennen ist.

Nachdem der dritte Balken auf das Auflager gesetzt und gerichtet wurde, ist er-
neut eine deutliche Zunahme der Verformung zum Zeitpunkt (11) zu beobach-
ten. Zwischen der Zeit (10) und (8) fehlen Messwerte. Daher kann hier nicht pau-
schal behauptet werden, dass sich die Verformungszunahme groRtenteils durch
Bewegungen einstellte. Denn die Durchbiegung nimmt - auch wenn in einem
geringen Malde - weiterhin zu (wie auch in Abbildung 4.37 verdeutlicht). Aus die-
sem Grund wird der Messwert zum Zeitpunkt (11) wie folgt abgeschatzt:

<AW(4)—(1) n AW(16)—(11)>

Atwy-y =~ Atue)-(11) (4.28)
Aw(i1)-(7) = 5 “Ata1)-7)
2,371 — 2,261 4,357 — 4,202
90 + 152 )
AW(11)—(7) = 2 - 646
AW(ll)—(7) = 0,724‘ mm
W(~11) = W7y T AWy—(7) (4.29)

W(~11) # 3,085 mm + 0,724 mm = 3,809 mm

Der erste Faktor in Gleichung (4.28) stellt eine Abschatzung der Verformungszu-
nahme pro Sekunde vom Zeitabschnitt (7) bis (11) dar, indem der Mittelwert der
Verformungszunahme pro Sekunde aus Zeitabschnitt (1) bis (4) und (11) bis (16)
gebildet wird.
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Die berechnete Verformungszunahme Aw(y1y_(7) ergibt sich aus dem Produkt
des Mittelwertes der Verformungszunahme pro Sekunde (1. Faktor in Gleichung
(4.28)) und der Zeit in Sekunden vom Zeitpunkt (7) bis (11) (2. Faktor in Glei-
chung (4.28)).

Damit erfolgt in Gleichung (4.29) die Abschatzung des Messwertes zum Zeit-
punkt (11). Dieser Wert wird fiir die nachfolgende Berechnung der Verformung
in herangezogen. Daher wird die Differenz zwischen dem tatsachlichen Mess-
wert zum Zeitpunktes (11) und dem berechneten Wert w(_, 1) ermittelt. Es wird
angenommen, dass diese Differenz durch das Auflegen und Richten von Balken
3 verursacht wird und entsprechend von der Verformung subtrahiert.

Beim Anbringen des vierten Balkens auf das Auflager kam es durch einen StofR
mit dem Ful zu einer leichten Verschiebung der Messbasis. Die Messwerte fiir
die Balken 1-3 besitzen somit keine Gultigkeit. Die annahernd gleiche Mess-
wertanderung bei den Balken 1 bis 3 nach der Positionierung des letzten Bal-
kens bestarkt die Annahme, dass die Verformungszunahme {iberwiegend durch
die Bewegung der Messbasis verursacht wurde.

Damit lasst sich die die Anfangsverformung fiir Balken 1 wie folgt berechnen:

Wi = Wy + (W(6) - W(S)) + (W(16) - W(7)) + (W(so) - W(zo)) -

(4.30)
(Wan) = Weern)
w;, = 2,371+ (3,176 — 3,115) + (4,357 — 3,085) + (5,012 — 4,771) —
(4,202 — 3,809)
w; = 3,552 mm
Zeit [s]
0 250 500 750 1000 1250 1500 1750 2000 2250
2 >
— bt
225 | *
g
e 3
: 'S
% 3,5
ﬁ
E 4
& A
S 45 2
= A
s 5 A A
= 55
6 v
korrigierte Messwerte A tatsichliche Messwerte Poly. (korrigierte Messwerte)

Abbildung 4.38: Darstellung der tatsdchlichen und bereinigten Messwerte fiir Balken 1
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e Balken2:
Wy = W) + (W(ls) - W(1o)) + (W(31) - W(21)) (4.31)
w, = 2,002 + (3,615 — 3,223) + (4,487 — 4,138)
w, = 2,743 mm
Zeit [s]

0 250 500 750 1000 1250 1500 1750
1,5 .

25 | e

3,5

Verformungsmesswert [mm]|
>

4,5 A A

korrigierte Messwerte A tatsdchliche Messwerte =~ -oeeeoer Poly. (korrigierte Messwerte)

Abbildung 4.39: Darstellung der tatsédchlichen und bereinigten Messwerte fiir Balken 2

e Balken 3:

W3 = W7y + (W(32) - W(lg)) (4.32)
wy = 1,925 + (2,944 — 2,459)

w3 = 2,410 mm

Zeit [s]
0 125 250 375 500 625 750 875 1000 1125

Verformungsmesswert [mm ]|
no
[\S]
[Sa]

korrigierte Messwerte A tatsidchliche Messwerte =~ +oeeeeeee Poly. (korrigierte Messwerte)

Abbildung 4.40: Darstellung der tatsachlichen und bereinigten Messwerte fiir Balken 3
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e Balken 4;

Wy = W(33) (4.33)

w, =1,017 mm

Zeit [s]
0 25 50 75 100 125 150 175 200 225

0,9 N
E
=
= 0,95
o
5 'S
g * 4
E 1
20 4 A
£
5 1,05
5
-

11 v

A tatsidchliche Messwerte Poly. (tatsachliche Messwerte)

Abbildung 4.41: Darstellung der tatsachlichen Messwerte fiir Balken 4

Fir die elastische Verformung infolge des Eigengewichts liegen keine Mess-
werte vor. Daher wird diese Verformung mithilfe des gepriiften Elastizitatsmo-
duls berechnet und dazu addiert. Dazu wird der Mittelwert der gepriiften Elasti-
zitatsmoduln im Alter von etwa 18 Tagen (aus Tabelle 4.15) gebildet:

Ecm,ZZ + Ecm,Z3 + Ecm,Z4

E. = 4.34
cm 3 (4.34)
26700 + 27900 + 25700 N
Eop = = 26767 (4.35)
3 mm?

Trotz der urspriinglichen Absicht, die Balken mit einer Querschnittshohe von 8,0

cm herzustellen, wurde festgestellt, dass die tatsachliche Hohe im Durchschnitt
etwa 8,5 cm betragt.

Biegemoment in Feldmitte infolge des Eigengewichts:

My peld g, =

( kN) . (2,5m)?

0,15m-0,085m - 25 — (4.36)
m3 8

My,Feld,gk = 0,249 KNm (437)
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Tragheitsmoment im Zustand I:

(8,5 cm)3

IyI =15cm-— = 767,7 cm*
12

elastische Verformung in Feldmitte:

5 1 2,5m
ﬁ-0,249kNm-—-—-

Welge =
26767 %

Welg, = 0,00079 m = 0,79 mm

1000 - 767,7 cm*

(4.38)

(4.39)

(4.40)

Damit ergeben sich die in Tabelle 4.18 dargestellten Anfangsverformungen fiir

die einzelnen Balken.

Tabelle 4.18: Anfangsverformung w; ,

Anfangsverformung
Balken Wia =W, + Weyg, [mm]
1 3,552+ 0,79 = 4,34
2 2,743 + 0,79 = 3,53
3 2,410+ 0,79 = 3,20
4 1,017 + 0,79 = 1,81

Es ist nochmals ausdriicklich zu betonen, dass die ermittelte Anfangsverfor-
mung keine exakte Berechnung darstellt. Sie basiert auf den Annahmen, die bei
der Auswertung der Messdaten getroffen wurden. Zudem wurde die elastische
Verformung aufgrund einer nicht realisierbaren Messwertaufzeichnung mithilfe

Gleichung (4.34) berechnet und entsprechend dazu addiert.

Nach der Erfassung der Messwerte flir die Anfangsverformung wurden die Mess-

werte auf den Ausgangswert Null zurlickgesetzt.

Nachfolgend werden die aufgezeichneten Balkenverformungen liber den Belas-
tungszeitraum dargestellt. Die unterschiedlichen Belastungszeitraume sind auf
das Uberschreiten des Messbereiches zuriickzufiihren, wodurch die Erfassung

der weiteren Messwerte nicht moglich war.
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Zeit [Tage]

0 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40 44 48 52 56 60 64

-
»

Verformung [mm]

—— Messwerte e Poly. (Messwerte)
Abbildung 4.42: Darstellung der Verformungsmesswerte von Balken 1 iiber den Belastungszeit-
raum (09.01.2024 bis 09.03.2024)
Zeit [Tage]

0 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40 44 48 52 56 60 64 68 72 76 80

»
»

Verformung [mm]

20 Y

—— Messwerte oo Poly. (Messwerte)

Abbildung 4.43: Darstellung der Verformungsmesswerte von Balken 2 iiber den Belastungszeit-
raum (09.01.2024 bis 28.03.2024)
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Zeit [Tage]

0 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40 44 48
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—— Messwerte e Poly. (Messwerte)

Abbildung 4.44: Darstellung der Verformungsmesswerte von Balken 3 iiber den Belastungszeit-
raum (09.01.2024 bis 29.02.2024)
Zeit [Tage]

0 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40 44 48 52 56 60 64 68 72 76 80

-
>

Verformung [mm]

—— Messwerte e Poly. (Messwerte)

Abbildung 4.45: Darstellung der Verformungsmesswerte von Balken 3 iiber den Belastungszeit-
raum (09.01.2024 bis 28.03.2024)

Abbildung 4.46 zeigt die Gegenuiberstellung der Balkenverformungen tiber den
Belastungszeitraum. Wahrend Balken 3 die gréf3te Verformung aufweist, ist bei
Balken 4 die kleinste Verformung zu beobachten. Bemerkenswerterweise zeigen
Balken 2und 3 sehrahnliche Messwerte, was auf ahnliche Materialeigenschaften
hindeuten konnte.
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Zeit [Tage]

0 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40 44 48 52 56 60 64 68 72 76 80

.y

0 >
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Verformung [mm]

14
16
18

20 A J
Balken1 ——Balken 2 Balken3 ——Balken 4

Abbildung 4.46: Vergleich der Balkenverformungen

Bei allen Balken ist eine unterproportionale Zunahme der Verformung im Laufe
der Zeit bei konstanter Belastung zu erkennen. Dieses Verhalten ist typisch fiir
das Kriechen des Betons. Ein Vergleich des Verformungsverlaufs der Balken tiber
die Zeit mit dem Dehnungsverlauf in Abbildung 2.24 - vom Zeitpunkt der Belas-
tung bis zur Entlastung - zeigt deutliche Ahnlichkeiten. Daher kann der vorlie-
gende Verformungsverlauf hauptsachlich auf das Kriechen zuriickgefiihrt wer-
den.

Aus Abbildung 4.46 wird deutlich, dass die Verformungsaufzeichnung fiir Balken
3 nach einem Belastungszeitraum von etwa 50 Tagen aufgrund der Uberschrei-
tung des Messbereichs endet. Um einen direkten Vergleich der Messdaten zu er-
moglichen, wird die Gesamtverformung flr einen Belastungszeitraum von 50
Tagen - unter Beriicksichtigung der Anfangsverformung - in Tabelle 4.19 dar-
gestellt.

Tabelle 4.19: Gesamtverformung w; ., fiirt = 50 Tage

Gesamtverformung
Balken _ _ _
Wi ges(t = 50 d) = w;, + wi(t = 50 d) [mm]
15,55 + 4,34 = 19,89
15,40 + 3,53 = 18,93
16,58 + 3,20 = 19,78
14,61 + 1,81 = 16,42

H W IN =
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Fiir die GroRe der Verformung spielt neben dem Kriecheinfluss auch die Rissbil-
dung eine wichtige Rolle. Da die Zugfestigkeit eine sehr stark streuende GroRe

darstellt, wurden entsprechend unterschiedliche Rissbilder beobachtet.

Abbildung 4.47: Rissbilder (rot markiert)

Im nachfolgenden Kapitel wird der Vergleich der gemessenen Verformung mit
den verschiedenen Berechnungsansatzen aufgezeigt. Dazu wird unter anderem
auch die in Gleichung (4.42) gebildete mittlere Verformung wy, g¢s(t = 50 d)
herangezogen.

Wl,ges + W2,ges + W3,ges + W4,ges
4

Win ges(t = 50 d) = (4.41)

19,89 + 18,93 + 19,78 + 16,42
Wm,ges(t =50d) = 4 = 18,76 mm (4.42)
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44  Vergleichder gemessenen Verformung mitden verschiedenen
Berechnungsansatzen

In der Praxis sind die genauen Kennwerte des Betons und der exakte Belastungs-
zeitpunkt in der Regel unbekannt. Daher wird die Berechnung der Balkendurch-
biegung zunachst auf Grundlage von Normkennwerten durchgefiihrt, wobei An-
nahmen fur die Ermittlung der Kriech- und Schwindbeiwerte getroffen werden.

Zwischen den Normen DIN EN 1992-1-1 [19] und DIN 1045-1 [18] gibt es hinsicht-
lich des Elastizitatsmoduls und des Schwindbeiwertes signifikante Unter-
schiede, die bereits in den Grundlagen dieser Arbeit erlautert wurden. Um die
Auswirkungen dieser Unterschiede zu untersuchen, werden die Balkenverfor-
mungen sowohl mit den Kennwerten aus DIN 1045-1 als auch mit denen aus DIN
EN 1992-1-1 berechnet und anschlieRend mit den Messwerten verglichen.

Im nachsten Schritt erfolgt der Vergleich der Messwerte mit den Verformungen,
die unter Verwendung von Laborkennwerten berechnet wurden. Fir die Ermitt-
lung des Kriech- und Schwindparameters wird zudem der ,genaue*“ Belastungs-
zeitpunkt und Austrocknungsbeginn angesetzt.

Querschnitt:

b/h = 15,0/8,5 cm

Gy=0,5kN
Bewehrung:
gree = 0,32 kN/m Asvorna =2 @ 10 (1,57 cm?)
t i i i i i i i i } i
A A Statische Hohe:
. 1.25 ¥ 1.25 7 d=5,0cm

Abbildung 4.48: statisches System und Belastung der Balken

Balkenverformung in Feldmitte mit Normkennwerten

Fir die Ermittlung des Schwind- und Kriechbeiwertes werden folgende Annah-
men getroffen:

ty = 28 Tage (Austrocknungsbeginn, Ausschalzeitpunkt)
e t, = 28 Tage (Belastungsalter)

e t = 78Tage (Betrachtungszeitpunkt)

e RH =50 % (relative Luftfeuchte)

e Zementtyp N

Der betrachtete Zeitpunkt wird auf 78 Tage (t = 28 + 50) festgelegt, da die ge-
messene Verformung nach einer Belastungsdauer von 50 Tagen fiir den Ver-
gleich herangezogen wird.
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Esist ausdriicklich zu erwahnen, dass das Belastungsalter und insbesondere der

Beginn der Austrocknung so glinstig wie moglich gewahlt wurden. Ein friiheres

Belastungsalter und ein friiherer Austrocknungsbeginn fiihren zu groReren

Durchbiegungen.

Tabelle 4.20: Kennwerte des Balkens (C25/30) nach DIN 1045-1 [18] und DIN EN 1992-1-1 [19]

Kennwert DIN 1045-1 DIN EN 1992-1-1
Eom, 26.700N/mm? | 31.000 N/mm?
fetm 2,6 N/mm? 2,6 N/mm?
£..(78 d, 28 d) —0,388 %o —0,419 %o
0(78d,28 d) 1,856 1,802

Die flir die Verformungsberechnung des Balkens angesetzten Kennwerte gemaf}
DIN 1045-1 und DIN EN 1992-1-1 sind in Tabelle 4.20 aufgefiihrt.

Tabelle 4.21: Durchbiegungswerte in Feldmitte mit verschiedenen Berechnungsansatzen

Verformung in Feldmitte

Verformung in Feldmitte

I;ummer mit Kennwerten aus mit Kennwerten aus
Verfahren es Ver- DIN 1045-1 DIN EN 1992-1-1

fahrens

Wi, [mm] Wi, [mm]

Inntegratlon der M—K-.Lmle 1 8,84 8,04
lber Zugstabanalogie
Vereinfachte Integration der
M-k-Linie (iber Verteilungs- 2 8,26 7,51
beiwert
Integration der M-k-Linie
nach DIN EN 1992-1-1 (mb 3 9,66 8,97
AEC)
Integration der M-k-Linie
nach DIN EN 1992-1-1 mit 4 13,53 12,92
{min = 0,5 (Mb AEC)
Vereinfacht tiber abschnitts-
weise konstante Biegesteifig-
keiten (Verteilungsbeiwert > 6,74 6,03
aus DIN EN 1992-1-1)
Vereinfacht tiber konstante
Biegesteifigkeit (Verteilungs- 6 15,14 14,56
beiwert aus DIN EN 1992-1-1)
Integration der M-k-Linie
nach DIN EN 1992-1-1 mit Be-
riicksichtigung der Eigen- 7 16,05 15,81

spannungen aus Schwinden
(Dlubal)
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Die berechneten Durchbiegungen in Feldmitte konnen aus Tabelle 4.21 entnom-
men werden. DerVergleich mitden Messwerten istin Abbildung 4.49 dargestellt.
Dabei reprasentieren die horizontalen Linien die gemessenen Verformungen,
wobei der Mittelwert dieser Messwerte durch eine durchgezogene Linie darge-
stellt wird. Die Saulen im Diagramm zeigen die Verformungen, die mit verschie-
denen Berechnungsansatzen ermittelt wurden - jeweils unter Verwendung der
Kennwerte aus DIN EN 1992-1-1 und DIN 1045-1.

L
A A £
22 T A9 /@ T 750 %
20 i 1 70% @
= + 68% < =
— = 649 1 65% o
s a 5
2 16 e —+60% — — — — — — — — — — —_—-—————————————— — 2 1 60% =
E = ¥ 570 § - +
AR " % {164] {55% &
82 14 | 539 X 56% + 529 12,9 5005 =
£t 49% X 150% 3¢
s 5 L | =
—: z 5% S
=% 10 f 9,0 1 40% E
o @ 8,0 =
5 s | 7.5 1 35% o
S o =
£ & % 6,0 1 30% 2
=<5 6 28% ©
Sm 1 25% ‘@
() 4 F =
= 1 20% 2
2 b 1 15% ‘,:.
[}
0 10% 3
Verfahren 1 Verfahren 2 Verfahren 3 Verfahren 4 Verfahren 5 Verfahren 6 Verfahren 7 z
mit Kennwerten aus DIN 1045-1 BN mit Kennwerten aus DIN EN 1992-1-1
— — - Messwert Balken 1 Messwert Balken 2
— — - Messwert Balken 3 — — - Messwert Balken 4
Mittelwert Messwerte X prozent. Abw. zum Mittelw. aller MW (DIN 1045-1)

+  prozent. Abw. zum Mittelwert aller MW (DIN EN 1992-1-1)
Abbildung 4.49: Gegenliberstellung der berechneten Durchbiegungen mit den Messwerten

Die Ergebnisse verdeutlichen zunachst, dass die Unterschiede in den Normkenn-
werten keinen wesentlichen Einfluss auf die Verformung haben, da die Verfor-
mungen in der betrachteten Grofienordnung nur geringe Abweichungen auf-
weisen. Dies liegt vor allem daran, dass die Zugfestigkeit - die fir die Verfor-
mungsberechnung aufgrund der Rissbildung entscheidend ist - bei beiden Nor-
men identisch ist. Zudem ist der Unterschied des Schwindbeiwerts im betrach-
teten Zeitraum gering, wobei dieser Unterschied im Endzustand (t = o) deut-
lich grofer.

Im Rahmen dieses Kapitels liegt der Fokus jedoch auf dem Vergleich mit den
Messwerten. Alle Verfahren zeigen ziemlich groRe Abweichungen zu den Mess-
werten, mit Ausnahme des Verfahrens 4, 6 und vor allem 7, die den Messwerten
am nachsten kommen.

Verfahren 1 und 2 resultieren, wie erwartet, in fast identischen Verformungen,
da Verfahren 2 eine vereinfachte Berechnungsvariante von Verfahren 1 ist (wie
bereits in Kapitel 3.2.3 erlautert).
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Verfahren 3 weist etwas grofiere Verformungen auf als Verfahren 1 und 2. Der

Grund hierflir kann aus Abbildung 4.50 anhand des Kriimmungs- bzw. Biegestei-

figkeitsverlaufes entnommen werden. Es ist zu erkennen, dass der Balken mit

Verfahren 1-3 in weiten Bereichen ungerissen bleibt. Mit Verfahren 1 und 2 wird
die Rissbildungsphase beriicksichtigt, wahrend nach DIN EN 1992-1-1 (Verfah-
ren 3) die Krimmung und damit auch die effektive Biegesteifigkeit beim Errei-

chen des Rissmomentes mit einem Sprung gekennzeichnet ist. Die Folge daraus

ist eine grofRere Verformung in Feldmitte.

x [m]
0,00 0,25 0,50 0,75 1,00 1,25 1,50 1,75 2,00 2,25
0,0 . . L L ) . . L L

2,50

0,1 4

0,2 1

0,3 A

0,4 4

0,5 4

Biegemomoment M [kNm]

0,6 Y

Momentenverlauf

X [m]
0,00 0,25 0,50 0,75 1,00 1,25 1,50 1,75 2,00 2,25

2,50

0,000 : L L : : . : : :

0,003 { T o
0,006 1= — e

0,009 { '~

0,012 4 .

0,015 4 SN

0,018 =
0,021 4
0,024 4
0,027 4
0,030 3

Krimmung k., [1/m]

Verfahren 3 Verfahren 4

Verfahren 2

Verfahren 1

Verfahren 5 — - - — Verfahren 6 Verfahren 7

x [m]
0,00 0,25 0,50 0,75 1,00 1,25 1,50 1,75 2,00 2,25

v

10 | S~ L=
\ .

20 4§ e—— —_—

El ¢ [kNm?]

70 A
80 ¢

Verfahren 1 Verfahren 2 Verfahren 3 Verfahren 4

Verfahren 5 — - - — Verfahren 6 Verfahren 7

201 \ == /
w0 N\ 4
50 1 = — ,r_"".j

60 4 ’-—:-:;,._,:7___7:_;_‘7_“ o I ——

v

Abbildung 4.50: Momentenlinie, Verlauf der Kriimmung und der effektiven Biegesteifigkeiten des

Balkens fiir Verfahren 1-7 (berechnet mit Normkennwerten aus DIN 1045-1)
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Die Verformungsberechnung unter Ansatz eines Mindestwertes fiir den Vertei-
lungsbeiwert (Verfahren 4) weist eine Abweichung von etwa 30 % gegenlber
dem Mittelwert der Messwerte auf. Trotz der Unterstellung, dass der Balken in
jedem Bereich mindestens zur Halfte gerissen ist, wird dennoch nicht einmal der
kleinste Messwert erreicht.

Die Verformung aus Verfahren 5 weicht am starksten von den Messwerten ab,
was auf die festgelegte Abschnittsgrenze zwischen ungerissenem und gerisse-
nem Bereich (ermittelt fiir 1,15 - M,,) zuriickzufuihren ist. Die Bestimmung der
Abschnittsgrenze fiir 1,0 - M. ware in diesem Fall sinnvoller gewesen.

Das Ergebnis aus der Verformungsberechnung unter der Annahme einer kon-
stanten Biegesteifigkeit (Verfahren 6) zeigt eine Abweichung von etwa 20 % zum
Mittelwert der Messwerte auf. Das Ergebnis kommt jedoch dem kleinsten Mess-
wert (Balken 4) nahe.

Die Verformungsberechnung mit Berticksichtigung der Eigenspannungen (Ver-
fahren 7, entspricht dem Ansatz in RFEM 5) weicht etwa 15 % vom Mittelwert der
Messwerte ab und ist nahezu mit dem kleinsten gemessenen Durchbiegungs-
wert identisch. Der gerissene Bereich ist im Vergleich zu den anderen Verfahren
bedingt durch die Beachtung der Eigenspannungen weitaus gréfRer (vgl. Abbil-
dung 4.50).

Das Ergebnis aus der vereinfachten Verformungsberechnung durch Faktorisie-
rung der linear-elastischen Berechnungsergebnisse (siehe Kapitel 3.4) istin Ta-
belle 4.21 und in Abbildung 4.49 nicht dargestellt. Mit dem Elastizitatsmodul
nach DIN EN 1992-1-1 ergibt sich eine elastische Verformung von etwa 1,4 mm.
Aus einer pauschalen Erhohung dieses Wertes mit einem Faktor von 4,0 resul-
tiert gerade mal ein Verformungsergebnis von 5,6 mm. Dies wiirde eine Abwei-
chung von lber 70 % zum Mittelwert der Messwerte bedeuten.
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Balkenverformung in Feldmitte mit Laborkennwerten

Fur die nachfolgende Berechnung wird der mittlere Elastizitaitsmodul aus der
ersten Priifung gemal Gleichung (4.35) herangezogen, da die Balken bereits zu
diesem Zeitpunkt belastet wurden.

Das wirksame Belastungsalter ist aus Tabelle 4.4 bekannt, wodurch die Kriech-
zahl ,,genau“ bestimmt werden kann. Die Kriechzahl wird dabei nach den Vorga-
ben der DIN EN 1992-1-1 ermittelt.

Als Austrocknungsbeginn wird der Zeitpunkt festgelegt, zu dem die Folie ent-
fernt und die Balken ausgeschalt wurden, was dem Zeitpunkt des Transports zur
Hochschule entspricht. Das Austrocknen bzw. das Trocknungsschwinden wurde
namlich durch die vorherrschenden hohen relativen Luftfeuchten sowie durch
das Belassen der Balken in der Schalung inkl. einer Folienabdeckung wahrend
des Lagerungszeitraums verhindert bzw. stark verzogert. Die Schwinddehnung
wird aufgrund des Fehlers in DIN EN 1992-1-1 (siehe dazu Kapitel 2.2.5) gemalf}
DIN 1045-1 ermittelt. Das Ausschalen fand einen Tag vor dem Belastungsbeginn
statt.

Die Bestimmung des Kriech- und Schwindbeiwerts erfolgt mit:

to = 18 Tage (wirksames Belastungsalter)

e t =18+ 50 = 78 Tage (Betrachtungszeitpunkt fiir Kriechen)

e t, = 34 Tage (Austrocknungsbeginn, Ausschalzeitpunkt)

o t. =34+ 1+ 50 = 85 Tage (Betrachtungszeitpunkt fiir Schwinden)
e RH = 50 % (relative Luftfeuchte)

e Zementtyp N

Die Zugfestigkeit des Betons wurde im Rahmen der experimentellen Untersu-
chungen nicht gepriift. Das wirksame Betonalter betragt jedoch etwa 18 Tage
und liegt damit unter den 28 Tagen, auf die sich die in der Norm angegebene
mittlere Zugfestigkeit bezieht.

Da die Druckfestigkeiten der Probekdrper zum Belastungszeitpunkt vorliegen
(siehe Abbildung 4.18), wird unter Verwendung des Mittelwertes der gepriiften
Zylinderdruckfestigkeiten die mittlere Betonzugfestigkeit in den Balken mittels
Gleichung (2.16) abgeschatzt:

fom = 0,3 - 20,873 = 2,27

mm?
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Tabelle 4.22: ,,genaue“ Kennwerte fiir den Balken

Ecm 26.800 N/mm?

fetm 2,27 N/mm?
£.5(85d,34 d) —0,391 %o
0(68d,18 d) 1,960

Die berechneten Durchbiegungen in Feldmitte, die auf den Kennwerten aus Ta-
belle 4.22 basieren, sind in Tabelle 4.23 aufgefiihrt. Der Vergleich dieser berech-
neten Werte mit den tatsachlichen Messwerten istin Abbildung 4.49 dargestellt.

Tabelle 4.23: Durchbiegungswerte in Feldmitte mit verschiedenen Berechnungsanséatzen unter
Verwendung von Laborkennwerten

Verformung in Feldmitte

Verfahren Nummer| mitLaborkennwerten
Wy, [mm]

I"nteg ration der M—K-'L|n|e 1 12,45
lber Zugstabanalogie
Vereinfachte Integration der
M-k-Linie iber Verteilungs- 2 11,92
beiwert
Integration der M-k-Linie
nach DIN EN 1992-1-1 (mb 3 12,19
AEC)
Integration der M-k-Linie
nach DIN EN 1992-1-1 mit 4 14,69
(min = 0,5 (mb AEC)
Vereinfacht tiber abschnitts-
weise konsta‘nte Bleggste|f|g- 5 10,89
keiten (Verteilungsbeiwert
aus DIN EN 1992-1-1)
Vereinfacht Uiber konstante
Biegesteifigkeit (Verteilungs- 6 16,67
beiwert aus DIN EN 1992-1-1)
Integration der M-k-Linie
nach DIN EN 1992-1-1 mit Be-
rucksichtigung der Eigen- 7 17,45

spannungen aus Schwinden
(Dlubal)
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Abbildung 4.51: Vergleich der Messwerte mit den berechneten Verformungen unter Verwendung
von Laborkennwerten

Es ist deutlich zu erkennen, dass die Verwendung von Laborkennwerten sowie
realistischeren Kriech- und Schwindparametern zu Ergebnissen fiihrt, die ndher
an den Messwerten liegen. Mit Verfahren 7 betragt die Abweichung zum Mittel-
wert gerade mal 7 % und stellt fiir die Verhaltnisse im Stahlbetonbau ein ausrei-
chend zufriedenstellendes Ergebnis dar.
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5 Ableitung einer Empfehlung fiir die Baupraxis

Der Vergleich zwischen den berechneten und tatsachlich gemessenen Verfor-
mungen der Balken zeigt, dass die Verformungsberechnung nach DIN EN 1992-
1-1 unter Bertlicksichtigung der Eigenspannungen (Verfahren in RFEM 5) das
beste Ergebnis liefert. Unter Verwendung von Laborkennwerten liegt die be-
rechnete Verformung zudem ziemlich nahe am gemessenen Mittelwert.

Daraus lasst sich schlieen, dass die Verformungsberechnung nach DIN EN
1992-1-1 unter Beriicksichtigung der Eigenspannungen infolge Schwinden
durchgefiihrt werden sollte.

Es ist zu beachten, dass im Rahmen des Bauteilversuchs die genau Belastungs-
hohe bekannt war. Die gesamte Belastung (Eigengewicht und Punktlast) wurde
als sténdige Last erfasst. In der Baupraxis ist jedoch die genaue Belastungshdhe
- insbesondere der genaue Nutzlastanteil - nicht bekannt.

Im Rahmen dieser Arbeit wurde verdeutlicht, dass die Rissbildung bzw. der ge-
rissene Bereich im Bauteil wesentlichen Einfluss auf die GréRe der Verformung
hat. Da dem Tragwerksplaner die genaue Belastungshohe nicht bekannt ist, je-
doch die Belastungsgeschichte beachtet werden sollte, wird fiir die Baupraxis
bei der Verformungsberechnung (mit Berlicksichtigung der Eigenspannungen)
unter der quasi-standigen Kombination empfohlen, den gerissenen Bereich und
damit den Verteilungsbeiwert unter der seltenen Einwirkungskombination zu
berechnen.

Verbleibt das Bauteil mit dieser Berechnungsvariante dennoch im ungerissenen
Bereich bzw. unterscheidet sich das Ergebnis nur wenig von der linear-elasti-
schen Verformung, wird aufgrund der starken Streuung der Zugfestigkeit emp-
fohlen, einen Mindestwert flir den Verteilungsbeiwert von { = 0,5 und somit das
Bauteil auf der sicheren Seite liegend in jedem Bereich zur Halfte als gerissen
anzunehmen.

Fur die Ermittlung der Kriechzahl wird zudem empfohlen, das Belastungsalter
moglichst konservativ (z. B. t, = 20 d statt t, = 28 d) anzunehmen.

Fir die Schwinddehnung im Endzustand spielt es keine Rolle, ob das Bauteil
z. B. bereits nach drei Tagen oder erst nach 28 Tagen austrocknet, da die Diffe-
renz zwischen dem betrachteten Zeitpunkt (t = ) und dem Austrocknungsbe-
ginn (t; = 3 d oder t, = 28 d) ,identisch® bleibt. Der Schwindbeiwert sollte je-
doch aufgrund des in DIN EN 1992-1-1 enthaltenen Fehlers - der zu einer Unter-
schatzung im Endzustand fuhrt - nach DIN 1045-1 bestimmt werden.
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6 Zusammenfassung und Ausblick

Zusammenfassung

In dieser Masterarbeit wurden verschiedene Ansatze zur Begrenzung der Verfor-
mungen im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit analysiert und verglichen.
Neben vereinfachten Verfahren, wie der Nachweis liber die Biegeschlankheit o-
der die Faktorisierung der linear-elastischen Berechnungsergebnisse, wurden
zudem direkte Verformungsberechnungen uiber die numerische Integration der
Momenten-Krimmungs-Linie behandelt. Ein besonderer Schwerpunkt lag auf
der Untersuchung der direkten Verformungsberechnungen sowie der in FE-
Software implementierten Berechnungsansatze, wobei Softwareprodukte wie
mb AEC und Dlubal zum Einsatz kamen. Das Ziel bestand darin, die Unterschiede
in den Berechnungsergebnissen zu identifizieren und die Genauigkeit dieser
Verfahren zu bewerten.

Dartiber hinaus zeigte diese Arbeit, dass die normativen Regelungen hinsichtlich
des Elastizitatsmoduls und des Schwindbeiwertes erhebliche Unterschiede auf-
weisen. Die Hintergriinde dazu wurden detailliert erlautert, um ein tieferes Ver-
standnis fiir die unterschiedlichen normativen Vorgaben und deren Auswirkun-
gen auf die Verformungen zu vermitteln.

Im experimentellen Teil der Arbeit wurden Versuche an Stahlbetonbalken
durchgefiihrt, wobei deren Herstellung unter praxisnahen Bedingungen er-
folgte. Die Verformungen im Laufe der Zeit wurden messtechnisch erfasst und
mit den theoretischen Berechnungsergebnissen verglichen. Ein Berechnungs-
verfahren zeigte hierbei eine besonders gute Ubereinstimmung mit den Mess-
werten, wahrend andere Verfahren signifikante Abweichungen aufwiesen. Ba-
sierend auf diesen Erkenntnissen wurde zur Verbesserung der Verformungs-
prognose eine Empfehlung firr die Baupraxis formuliert.
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Ausblick

Ausblickend kann diese Arbeit als Grundlage fiir weitere Forschungen im Be-
reich der Verformungsprognose von Stahlbetonbauteilen dienen. Die in Kapitel
3.2 aufgefiihrten Ansatze zur Verformungsberechnung - sowohl die Integration
der Momenten-Krimmungs-Beziehung als auch die daraus abgeleiteten verein-
fachten Verfahren - kdnnten angepasst werden, indem die Eigenspannungen
infolge des Schwindens in die Berechnungen einbezogen werden.

Fur das in der Praxis haufig angewandte vereinfachte Verfahren konnten an-
stelle eines pauschalen Faktors lastabhangige Faktoren fiir einfache/libliche
Systeme und Belastungen abgeleitet werden - beispielsweise in Abhangigkeit
vom Verhaltnis der mittleren Zugfestigkeit zur einwirkenden Spannung im Zu-
stand 1. Dies koénnte durch eine systematische Anwendung von FE-
Berechnungen unter Nutzung des analytischen Verfahrens in RFEM als Referenz
erfolgen.

Weiterflihrende experimentelle Untersuchungen an variierenden Systemen,
Querschnitten und unter unterschiedlichen Belastungen konnten dazu beitra-
gen, die Genauigkeit und Zuverlassigkeit des empfohlenen Verfahrens zu liber-
prifen. Dabei ware die labortechnische Bestimmung der Betonzugfestigkeit
sinnvoll, da diese einen wesentlichen Einfluss auf die Verformung hat.

Darliber hinaus wiirden Verformungsmessungen an realen Bauprojekten wert-
volle Erkenntnisse liefern, da in solchen Fallen die genaue Belastungshohe in
der Regel unbekannt ist. Solche Messungen konnten aufzeigen, ob der in dieser
Arbeit empfohlene Ansatz die tatsachlichen Verformungen zuverlassig abdeckt
oder eher zur Uber- oder Unterschatzung neigt. Allerdings sind solche Messun-
gen aufgrund der Komplexitat und praktischen Herausforderungen anspruchs-
voller als kontrollierte Laborexperimente.
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