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Vorwort

Die Erhaltung der baulichen Infrastruktur stellt in Landern wie der Schweiz eine bedeu-
tende Aufgabe dar, betragt doch deren Wiederbeschaffungswert etwa das Sechsfache des
jahrlichens Bruttosozial produkts. Ein Grosstell der Bauten besteht aus Beton, und mehr
als die Hélfte davon sind jiinger als vierzig Jahre. Eine Uberpriifung der Tragsicherheit
solcher Bauten ist oft erforderlich, sei es wegen vorgesehener oder moglicher Nutzungs-
anderungen, eingetretener aussergewohnlicher Einwirkungen oder festgestellter Schaden.

Die bisherige Tétigkeit der Ingenieure und einschl&giger Normengremien war primar
auf die Projektierung und Erstellung von Neubauten ausgerichtet. Die Uberpriifung beste-
hender Betonbauten ist erst vor kurzem zu einer dringenden und wichtigen Aufgabe ge-
worden. Sie stellt im Vergleich zur Projektierung von Neubauten meist erheblich hthere
Anforderungen, daauf ein bestehendes Bauwerk mit all seinen Eigenheiten, Mangeln und
Schéden eingegangen werden muss. Zudem bieten vorhandene Normen fir Neubauten in
einzelnen Bereichen, insbesondere hinsichtlich des Schubtragverhaltens vorgespannter
Bauteile, nur ungeniigende Anhaltspunkte zur Beurteilung der Tragsicherheit. Eine kon-
servative Regelung dieser erfahrungsgemass heiklen Probleme war und ist in Normen fur
Neubauten angezeigt. Die unbesehene Anwendung solcher Vorschriften auf bestehende
Bauten wirde jedoch oft zu sehr aufwendigen, nicht vertretbaren Massnahmen fihren.
Um in solchen Fallen zu einer angemessenen Beurteilung zu gelangen, ist eine Aufberei-
tung und Verfeinerung unserer Kenntnisse notwendig. Dies ist der Gegenstand des vor-
liegenden, als Promotionsarbeit verfassten Berichts.

Herrn Stoffels Arbeit |ehnt sich an das bestehende schwei zerische Normenwerk an und
beriicksichtigt eigene Erfahrungen aus einer Serie von Grossversuchen sowie aus diver-
sen Gutachten. Sie enthdlt wertvolle Erganzungen der an unserem Institut systematisch
entwickelten plastischen Berechnungsmethoden fir Stahlbetontragwerke. Hervorzuhe-
ben sind insbesondere die neuen Spannungsfelder flr vorgespannte Trager mit gekrimm-
ten Spanngliedern und die zugehdrigen Uberlegungen zum Kraftzuwachs in den
Spanngliedern und zu den plastischen Verformungen im Zwischenauflagerbereich von
Durchlauftrégern.

Die Tiefbaudmter der Stadt und des Kantons Zurich unterstiitzten anlasslich der In-
standsetzung der Europabriicke umfangreiche theoretische und experimentelle For-
schungsarbeiten an unserem Institut. Fir diese Unterstiitzung, mit der auch dieser Bericht
ermoglicht wurde, mochte ich den Verantwortlichen herzlich danken.

Zurich, Juni 2000 Prof. Dr. Peter Marti



Kurzfassung

Die Beurteilung der Tragsicherheit bestehender Stahlbetonbauten stellt im Rahmen der
Erhaltung der baulichen Infrastruktur einen wichtigen Aspekt dar. Wegen der Vielzahl
von Objekten, die in naher Zukunft zu Uberprifen sind, dréngen sich ergdnzende rechne-
rische Untersuchungen auf, die Uber den mit den aktuellen Normen fir Neubauten
gesteckten Rahmen hinausgehen. Mit der vorliegenden Arbeit wird versucht, zu einem
besseren Verstandnis des Bruchverhaltens bestehender Stahlbetonbauten beizutragen.
Gleichzeitig soll ein mogliches Vorgehen bei der statischen Uberpriifung aufgezeigt
werden.

Im ersten Teil dieser Arbeit werden relevante Eigenschaften von Beton und Beweh-
rung erortert, die Grundziige der Traglastberechnungen zusammengefasst und der Ein-
fluss der Vorspannung in statisch unbestimmten Systemen bei plastischen Verformungen
untersucht. Zusétzlich wird die Entwicklung der Normvorschriften beziglich Einwirkun-
gen und deren Konsequenzen auf die Beurteilung der Tragsicherheit erértert.

Im zweiten Teil werden rechnerische Uberpriifungen vorgestellt, die eine verfeinerte
Aussage Uber die Hohe der zu erwartenden Traglast zulassen. Dabel werden die Norm-
vorschriften erganzt und erweitert. Grundelemente diskontinuierlicher Spannungsfelder
werden vorgestellt, und deren Anwendung auf vorgespannte Tréger ohne und mit zusatz-
licher schlaffer Langsbewehrung wird vertieft untersucht. Fir parabolisch gekrimmte
Spannglieder wird eine Differentialgleichung zur Bestimmung des Kraftverlaufs im
Spannglied hergeleitet. Spezielle Beachtung wird den V erankerungszonen der V orspann-
glieder an den Tragerenden geschenkt. Grundsétzliche Uberlegungen zur Ausbildung von
Fachern Uber dem Zwischenauflager von Durchlauftrdgern werden erdrtert, und Unter-
schiede zu Normnachweisen werden quantifiziert. Indirekt gelagerte Trégerstege mit
mangelnder oder fehlender Aufhangebewehrung werden mit raumlichen Spannungsfel-
dern untersucht, welche mit Versuchsresultaten verglichen werden. In Erganzung zu dis-
kontinuierlichen Spannungsfeldern werden mittel s Bruchmechanismen obere Grenzwerte
der Traglast von Stahlbetontragern ermittelt. Die praktische Anwendung solcher Bruch-
mechanismen und deren Anwendungsgrenzen werden diskutiert. Abschliessend wird der
Einfluss von Dauerlasten sowie von vertellten und konzentrierten Nutzlasten auf die
Traglast durch Aufteilung in Belastungsanteile visualisiert, und der Einfluss von Zwang-
beanspruchungen auf den Verformungsbedarf beim Erreichen der Traglast wird am Bei-
spiel eines Zweifeldtragers untersucht.

Im dritten Teil wird ein mdgliches V orgehen bei der rechnerischen Uberprifung beste-
hender Stahlbetonbauten vorgestellt. Dieses wird durch einen Bewertungskatalog er-
ganzt, der pro Haupttragelement anhand quantitativer Gréssen zu einer statischen
Klassifikation beitragen soll. Drei Beispiele aus dem Briickenbau setzen die theoretischen
Uberlegungen in die praktische Anwendung um. Eine Zusammenfassung und Schlussfol-
gerungen fur die praktische Anwendung runden die Arbeit ab.



Summary

Strength assessments of existing concrete structures represent an important aspect within
the framework of the preservation of our infrastructure. There is a great demand for
refined evaluations which go beyond the limits set by standards for the design of new
structures. The present thesis aims at contributing to a better understanding of the ulti-
mate limit state of existing concrete structures and it proposes a methodology to be
applied in structural evaluations.

Thefirst part of the thesis presentsrelevant material properties and provides a summa-
ry of the basis of limit analysis methods. Furthermore, the effect of prestressing in com-
bination with plastic deformations of statically indeterminate systemsisinvestigated and
the historical development of code requirements for actions and associated consequences
for strength assessments are discussed.

The second part of the thesis comprises methods which allow for arefined assessment
of theload carrying capacity and which supplement relevant requirementsin standardsfor
the design of new structures. The application of discontinuous stress fields to prestressed
girders with and without non-prestressed longitudinal reinforcement is demonstrated. A
differential equation isderived to determinethe force variation in curved prestressing ten-
dons and the anchorage zones of prestressing tendons at the girder ends are investigated
in detail. Basic considerations for the devel opment of fan-shaped stressfieldsin interme-
diate support regions are made and differencesto current code requirements are highlight-
ed. Indirect support situations are analysed with spatial stressfieldsand comparisonswith
experiments are provided. The lower-bound limit analyses based on discontinuous stress
fields are supplemented by corresponding upper-bound analyses considering potential
failure mechanisms. The practical application of such mechanisms is demonstrated and
the interaction of dead and live loadsis pointed out. Finally, the influence of restraint ac-
tions on the demand for plastic deformations at ultimate is evaluated for the example of a
two-span girder.

Thethird part of the thesis proposes a methodol ogy for the evaluation of existing con-
crete structures. This includes a set of criteria which allow for a classification of whole
structures or structural members. Three examplesillustrate the practical implementation
of the theoretical approaches and a summary and a number of recommendations conclude
the thesis.



Résumeé

L’ analyse structurale des constructions en béton armé représente une étape importante
des travaux de maintenance des ouvrages d’ art. Des analyses complémentaires reprenant
et élargissant les bases des normes actuelles sont nécessaires, en particulier a cause du
grand nombre des objets qui seront & évaluer dans le futur. Cette thése a pour but de con-
tribuer a une meilleure compréhension du comportement de rupture des structures en
béton armé et précontraint ains que de développer une méthode pour les contrdles stati-
ques.

Lapremiére partie de lathese décrit |es propriétés du béton et de |’ acier. Elle récapitule
I” application au béton armé des principes delathéorie de laplasticité et discute !’ influence
de la précontrainte sur les systémes statiquement indéterminés déformeés au-dela de leur
limite d’ élasticité. Elle considére enfin I’ évolution des charges a considérer durant lavie
de I’ ouvrage et les conséquences sur la sécurité structurale.

Ladeuxiéme partie présente des contrdles qui permettent d’ affiner ladétermination de
lacharge ultime. L es prescriptions delanorme sont compl étées et étendues. Les bases des
champs de contraintes discontinus sont d’ abord présentées. Leur adaptation a des poutres
précontraintes avec ou sans armature passive longitudinale est ensuite examinée. L’ égua-
tion différentielle permettant de déterminer |” évolution de laforce dans les cébles de pré-
contrainte est établie pour des tracés paraboliques. Les ancrages des cables de
précontrainte aux extrémités des poutres sont spécialement analysés. Des champs de con-
traintes avec différents types d’' éventails sont dével oppés pour les zones des appuis inter-
meédiaires. Les différences entre ces champs de contraintes et | es contrdles selon lanorme
sont ensuite examinées. Les appuis indirects avec peu ou pas d’ armature de suspension
sont également analysés avec des champs de contraintes spatiaux et comparés aux résul-
tats d’ essai. Les bornes supérieures de la charge ultime déterminées al’ aide des mécanis-
mes de rupture complétent I’analyse avec les champs de contraintes discontinus.
L’ application pratique de ces mécanismes est discutée ains que leurs limites d’ applica
tion. Finalement |’ influence des charges permanentes, des charges variables reparties et
concentrés est visualisée par la répartition de la charge ultime. L’ effet des sollicitations
dues aux déformations empéchées sur la demande de déformation est examinée dans
I’ exemple d’ une poutre a deux travées.

Latroisieme partie enfin présente une méthode pour les contréles statiques des struc-
tures en béton armé existantes. Cette méthode est complétée par un catalogue d’ évalua-
tion. Ce catal ogue permet une classification statique quantitative des €l éments structuraux
importants. Trois exemples de ponts présentent I’ application pratique des idées théoréti-
gues. Un résumé et quel ques conclusions récapitulent et discutent les résultats obtenus et
donnent des recommandations pour la pratique.
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1 Einleitung

1.1 Problemstellung

Stahlbetonkonstruktionen stellen in der Schweiz mit einem Gesamtvolumen von etwa
500 Millionen Kubikmetern Beton den Grossteil der baulichen Infrastruktur dar. Rund
27' 000 Brticken, wovon alein 3' 000 der Autobahnen und die meisten aus Beton, veran-
schaulichen die Bedeutung des Baustoffes Beton in unserem Land. Die meisten Auto-
bahnbricken entstanden in einer Phase intensiver Bautétigkeit zwischen 1960 und 1980.
Der damalige Brickenbau verlangte einen eher am Materiaverbrauch orientierten Ent-
wurf, da Materialaufwendungen einen bedeutenderen Anteil an den Gesamtkosten aus-
machten als heute.

Etwa gleichzeitig mit dem Beginn des Autobahnbaus erfolgte der Durchbruch des
Spannbetons im Briickenbau. Die Vorspanntechnik erméglichte schlankere Konstruktio-
nen und damit Einsparungen an Gewicht, ein durch die VVorspannung sichergestel ltes un-
gerissenes Tragverhalten im Gebrauchszustand und viel geringere Durchbiegungen as
bei reinen Stahlbetonkonstruktionen mit vergleichbaren Abmessungen und Belastungen.
Die mit der Vorspanntechnik gewonnene Leichtigkeit und Eleganz der Konstruktionen
begeisterte sowohl Fachleute als auch Laien.

Heute missen viele sol che schlanken Konstruktionen in oft mihseliger Arbeit und mit
entsprechendem Aufwand erhalten werden. Die leider vielfach festzustellende, mangeln-
de Dauerhaftigkeit hat insbesondere zwei Griinde: Einerseits bestand die Meinung, dass
Spannbetonbriicken dank des mit ihrer VVorspannung erzielten ungerissenen Tragverhal-
tens im Gebrauchszustand dicht seien, und es somit keiner besonderen Abdichtung der
Fahrbahn bedurfe, um allfalligen Korrosionsprozessen zu begegnen. Andererseits waren
nur beschrankte Kenntnisse tber die Korrosionsprozesse in Stahlbeton vorhanden, und
der entsprechenden Unkenntnis wurde zu wenig Beachtung geschenkt.

Zu den Aspekten der Dauerhaftigkeit gesellte sich eine weitere Problematik, deren Be-
deutung sich in den letzten Jahren im Zusammenhang mit der Uberprifung bestehender
Stahlbetonbauten deutlich zeigte. Es handelt sich um das Bemessungskonzept fir schub-
beanspruchte Trager und Platten. Basierte in friheren Normengenerationen die Bemes-
sung von Stahlbeton auf dem Konzept der zuléssigen Spannungen, so hielt mit der Auf-
nahme plastischer Bemessungsmethoden in die heutigen Konstruktionsnormen
[58,59,60] eine grundsétzlich andere Denk- und Betrachtungsweise des Tragverhaltens
von Stahlbetonkonstruktionen Einzug. Die Richtlinie 17 [56] enthielt noch grosstenteils



Zielsetzung und Ubersicht

empirische Ansétze fir die Ermittlung der Schubtragsicherheit, wie diesauch im Ausland
Ublich war und teilweise heute noch ist. Mit der Richtlinie 34 [57] zur Norm SIA 162 [54]
wurde schon frih den Erkenntnissen aus der Forschung Rechnung getragen, welche die
Plastizitétstheorie fir die Bemessung von Stahlbeton einfihrten. Der eigentliche Durch-
bruch zum heutigen Bemessungskonzept erfolgte mit der Einfihrung der Norm SIA 162
[60]. Fir den Nachwelis der Schubtragsicherheit von Tragern wurde das Fachwerkmodell
mit innerhal b bestimmter Grenzen frel wahlbarer Druckdiagona enneigung als Grundlage
eingefuhrt. Fir Neubauten wurde damit eine einheitliche Basis geschaffen, bel der rech-
nerischen Uberpriifung bestehender Stahlbetonbauten besteht jedoch Handlungsbedarf.
Esdarf nicht sein, dass Tragwerke bloss anhand einer Norm fir Neubauten statisch beur-
teilt werden. Vielmehr ist die Beurteilung der Tragsicherheit auf geeignete verfeinerte
rechnerische Uberpriifungen abzustellen.

Neben den verdnderten Bemessungskonzepten wurden mit der Uberarbeitung der
Norm SIA 160 [58] auch die Einwirkungen neu definiert. Fur die Strassenlasten bedeutet
dies beispielsweise, dass die Achslasten mit einem konstanten, von der Spannweite unab-
héngigen, dynamischen Beiwert erhtht werden und zu erhéhten Beanspruchungen von
Fahrbahnplatten fihren. In Kapitel 2 wird deshalb auf die Entwicklung der einzelnen Nor-
mengenerationen eingegangen, und entsprechende Auswirkungen auf die Bemessung
werden kommentiert.

1.2 Zielsetzung und Ubersicht

Ziel der vorliegenden Untersuchung ist es, einen Beitrag zur Beurteilung der Tragsicher-
heit bestehender Stahlbetonbauten zu leisten. Zu diesem Zweck werden in Kapitel 2
neben der oben erwdhnten Entwicklung der Konstruktionsnormen das Materialverhalten
von Stahl und Beton beschrieben sowie die Grundlagen der Traglastverfahren darge-
stellt. Daran schliessen sich Uberlegungen zur Vorspannung an. |nsbesondere wird der
Einfluss plastischer Verformungen im Zusammenhang mit dem Lastfall Vorspannung
untersucht, und auf die Wichtigkeit einer sinnvollen Berticksichtigung dieses Lastfalls
bei der rechnerischen Uberpriifung wird hingewiesen.

In Kapitel 3 werden rechnerische Uberprifungsmethoden ausfiihrlich dargestelIt. Aus-
gehend von vergleichsweise einfachen, ebenen Spannungsfeldern fur Stahl- und Spann-
betontrager werden Spannungsfelder fir vorgespannte Trager ohne und mit zusétzlicher
schlaffer Bewehrung entwickelt. Zur Veranschaulichung des Kréafteflusses und damit zur
Klarung der Frage, wo im Tragwerk mit einer Anderung der Krafte in den Bewehrungen
und im Beton zu rechnen ist, wird die Wirkung der V orspannung im Detail untersucht. Es
werden L 6sungen zur Berechnung des Zugkraftverlaufs vorgespannter Zugglieder mit ge-
krimmter Spanngliedachse prasentiert, bei denen die Effekte der Kraftzunahme im
Spannglied und den damit hervorgerufenen zusétzlichen Umlenkkréften in die Berech-
nung miteinbezogen werden. Ferner wird untersucht, in welchen Trégerbereichen eine



Einleitung

Veranderung der Spanngliedkraft zu erwarten ist, und ob das Spannglied im angenomme-
nen Bruchzustand Uberhaupt ins Fliessen gebracht werden kann.

Anschliessend werden raumliche Spannungsfelder untersucht, wie sie beispielsweise
bei indirekt gelagerten Tragerstegen vorkommen. Es wird gezeigt, dass auch fur Verhalt-
nisse ohne Aufhangebewehrung statisch zuléssige Spannungsfelder denkbar sind. Im be-
sonderen wird in solchen Fallen auf die gegenseitige Beeinflussung der Léangs- und Quer-
tragwirkung hingewiesen.

Neben der Anwendung von Spannungsfeldern im Rahmen der statischen Methode der
Plastizitétstheoriewird in Kapitel 3 die Wichtigkeit kinematischer Grenzwerte bei der Be-
urteilung der Tragsicherheit ertrtert. Dazu werden fr Translations- und Rotationsmecha-
nismen die Dissipationsanteile der Bewehrung und des Betons getrennt angegeben. Aus-
gehend von ebenen Mechanismen fir Stabtragwerke und deren Anwendungen werden
Hinweise auf raumliche Mechanismen gegeben, und die Problematik der kinematischen
Zulassigkeit wird besprochen.

Die am Schluss von Kapitel 3 dargestellte Aufteilung der Belastung bei der Bestim-
mung der Traglast in einzelne Lastanteile erlaubt es, anhand einer mehrdimensionalen
Fliessfigur die Signifikanz der einzelnen Lasten fur die Grosse der Tragsicherheit aufzu-
zeigen. Im selben Abschnitt wird der Einfluss von Zwangungsschnittgrossen auf den Ver-
formungsbedarf statisch unbestimmt gelagerter Tragwerke erortert.

In Kapitel 4 wird ein mogliches Vorgehen bei der rechnerischen Uberprifung beste-
hender Stahlbetonbauten vorgeschlagen. Ausgehend von der Richtlinie 162/5 [63] wer-
den getrennt fur den Gebrauchs- und Bruchzustand Anforderungen an die statische Zu-
standserfassung und Zustandsbeurteilung formuliert. Darin einbezogen sind diein Kapitel
3 erwahnten rechnerischen Uberpriifungen, die den Rahmen der aktuellen Norm SIA 162
[60] bewusst erweitern. Schliesslich werden quantitative Anhaltspunkte fir eine Klassifi-
kation von Tragwerken nach Tragsicherheitsklassen gegeben, welche die Zustandsbeur-
teilung nach rein statischen Gesichtspunkten zusammenfassen.

In Kapitel 5 wird schliesslich anhand dreier konkreter Beispiele das Vorgehen bel der
Beurteilung bestehender Stahlbetonbauten diskutiert, und die Resultate entsprechender
rechnerischer Uberpriifungen werden dargestellt. Dieses Kapitel durfte als Hilfsmittel fir
Fachleute, die mit der Beurteilung bestehender Stahlbetonbauten konfrontiert sind, von
direktem Interesse sein.

1.3 Abgrenzung

Im Rahmen dieser Arbeit wird in erster Linie die Beurteilung der Tragsicherheit beste-
hender Stahl- und Spannbetonbriicken behandelt. Schon heute ist dieser Problemkreis
von grosser Wichtigkeit. Mit Blick auf die Vielzahl bestehender Stahlbetonbauten, die



Abgrenzung

im Laufe ihrer Lebensdauer bezuglich ihrer Tragsicherheit zu beurteilen sein werden, ist
davon auszugehen, dass diese Problemstellung noch an Bedeutung gewinnen wird. Das
Hauptaugenmerk richtet sich auf parallelgurtige Tragerkonstruktionen. Die grundsétzli-
chen Uberlegungen sind aber auch auf Voutentrager anwendbar.

Der Begriff der Tragsicherheit wird in dieser Arbeit als deterministischer Wert aufge-
fasst. Dessen Grosse gibt dartiber Auskunft, wie gross unter vorgegebenen Kennwerten
dasVerhéltnis zwischen Materialwiderstanden und nominellen Bruchbel astungen ist. Der
Wert probabilistischer Untersuchungen wird nicht in Frage gestellt; ihre Anwendung
kann bei komplexen Problemen durchaus sinnvoll sein. Im Normalfall stellen jedoch ver-
feinerte statische Uberprifungen firr die Mehrheit der involvierten Fachleute wohl einen
gangbareren Weg dar a's probabilistische Berechnungen.

Die Ausfuhrungen dieser Arbeit beschrénken sich auf die Normengeneration des SIA
seit dem Jahr 1956. Die grundsitzlichen Uberlegungen zum Vorgehen und zur Beurtei-
lung der einzelnen Stahlbetonbauten sind jedoch auch auf Stahlbetonbauten aus friherer
Zeit oder auf solche anwendbar, die nicht nach den Normen des SIA bemessen wurden.

Hinweise, dieim Zusammenhang mit Briickenbauten gegeben werden, sind ebenso auf
andere Stahlbetonbauten Ubertragbar, denn die Problematik und die systemati sche Metho-
dik bei der Uberpriifung der Tragsicherheit bleiben grundsitzlich dieselben. Die Ausfiih-
rungen beziehen sich im Rahmen dieser Arbeit auf Belastungssituationen mit monotoner
Laststeigerung. Auf Effekte dynamischer und zyklischer Belastungen oder ausserge-
wohnlicher Einwirkungen wie Anprall oder Erdbeben wird nicht ndher eingegangen. Ein-
flusse 2. Ordnung werden ebenfalls ausser acht gelassen, d.h. eswird angenommen, dass
die Gleichgewichtsbedingungen am unverformten System formuliert werden kénnen.

Abschliessend ist hervorzuheben, dass diese Arbeit primér Untersuchungen im Zusam-
menhang mit der Beurteilung der Tragsicherheit enthdlt. Hinweise bezlglich Problemen
der Gebrauchstauglichkeit und der Dauerhaftigkeit werden nur am Rande gegeben.



2 Grundlagen

2.1 Verhalten von Sahl und Beton

2.1.1 Soffgesetze

In diesem Kapitel werden Stoffgesetze erlautert, wie sie zur Beschreibung des mechani-
schen Materialverhaltens von Stahl und Beton Verwendung finden.

Bild 2.1(a) reprasentiert ein elastisches Stoffgesetz. Zwischen beliebigen aufgebrach-
ten Spannungen und Dehnungen besteht eine eineindeutige Beziehung. Die Deformatio-
nen sind vollkommen reversibel, d.h. nach erfolgter Entlastung sind keine bleibenden
Verformungen vorhanden. Wahrend des Belastungsvorganges wird lediglich Formande-
rungsenergie U gespeichert. Pro Einheitsvolumen betrégt diese

U= Jc(e)de (2.1

€
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Bild 2.1 — Stoffgesetze unter einachsiger Beanspruchung: (@) elastisch; (b) linear ela-
stisch; (c) elastisch-plastisch; (d) entfestigend; (e) bilinear mit und ohne
Verfestigung; (f) starr-plastisch.
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und entspricht der schraffierten Flache OAB. Im Falle eines linear elastischen Material-
verhaltens gemass Bild 2.1(b) sind die aufgebrachten Spannungen und Dehnungen durch
den Elastizitdtsmodul E miteinander verknupft. (2.1) vereinfacht sich zu

2

G-£€_O
U= = T3 (2.2)
Bild 2.1(c) zeigt ein elastisch-plastisches Stoffgesetz. Ein Teil der Deformationen ist
irreversibel. Wahrend der Belastung wird die Energie U aufgebracht, die der Fléche
ODAC entspricht. Wieviel von dieser Energie a's elastisch gespeicherte Energie erhalten
bleibt (Flache ABC), lasst sich nach vollsténdiger Entlastung des Prifkorpers angeben.
Dierestliche Energie D, welche der Flache ODAB entspricht, wird in Form von Wérme
dissipiert.

Das Stoffgesetz in Bild 2.1(d) veranschaulicht ein entfestigendes Materialverhalten.
Nach Uberschreiten der Festigkeit f sind zunehmende V erformungen mit abnehmenden
Spannungen gekoppelt. Voraussetzung fir die Ermittlung entfestigender Stoffgesetze ist
eine konsegquente Wegsteuerung. Die Ermittlung des V erlaufs des absteigenden Astes ei-
nes entfestigenden Werkstoffgesetzes ist somit nicht allein von der reinen Materialeigen-
schaft abhangig, sondern sie steht immer im Zusammenhang mit der Prifeinrichtung.

DieBilder 2.1(e) und (f) zeigen Idealisierungen Ublicher Stoffgesetze. Bilineare Stoff-
gesetze sind bis zum Erreichen der Fliessspannung fy durch die Beziehung ¢ = Ee cha
rakterisiert. Konnen die Spannungen nach dem Erreichen von fy bei gleichzeitiger Zu-
nahme der Deformationen nicht mehr gesteigert werden, so spricht man von einem ideal
plastischen Materialverhaten. Verfestigungseigenschaften des Materials werden durch
den Verfestigungsmodul E,, erfasst. Die Verwendung starr-plastischer Stoffgesetze als
|dealisierung des Materialverhaltens setzt voraus, dass die elastischen Deformationen im
Vergleich zu den plastisch auftretenden Verformungen ausreichend klein sind, vgl. Bild
2.1(f).

Fur dieingenieurmassige Umsetzung von Stoffgesetzenistin der Regel von einer Idea-
lisierung auszugehen, wel che hervorstechende Eigenschaften respektiert und untergeord-
nete Einfllsse vernachl&ssigt. Mathematisch “genau” beschriebene Beziehungen zwi-
schen Spannungen und Dehnungen erhdhen meist nur den Rechenaufwand, ohne die
Ergebnisse grundsétzlich zu verbessern. Eine gréssere Bedeutung kommt der angemesse-
nen Berucksichtigung von Steifigkeitsanderungen zu, wie sie beispielsweise der Punkt D
in Bild 2.1(c) représentiert. Spannungserhéhungen sind in solchen Fallen nur durch eine
betrachtliche Steigerung der Deformationen zu erreichen.

2.1.2 Bewehrungsstahl

Bewehrungsstahl wird seit Ende des letzten Jahrhunderts as Baustoff eingesetzt. Heute
verwendeter Bewehrungsstahl umfasst Stabe mit kreisférmigem Querschnitt als schlaffe
Bewehrung. Vorgespannte Bewehrung wird ausschliesslich aus hochfestem Stahl herge-
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stellt. Man unterscheidet zwischen gereckten Stangen und kabelférmigen Spanngliedern
aus gezogenen Drahten oder Litzen. Letztere setzen sich aus sieben gezogenen und mit-
einander verwundenen Dréhten zusammen. Die Bemessung der Bewehrung erfolgt in
der Regel durch die vereinfachende Annahme, dass der Bewehrungsstahl bloss Kréfte in
der Stab- oder Spanngliediangsrichtung aufnimmt und somit einachsial beansprucht ist.
Seine regelmassige Verteillung Uber einen Bereich oder eine Lange fuhrt zur Annahme
von Linien- oder Flachenkréften in Richtung der Bewehrungsstabe.

Die Norm SIA 162 [53,54,60] regelt die Klassifikation der Betonstéhle. Sie legt Prif-
und Mindestwerte fest und regelt die Duktilitétseigenschaften. Eine Zusammenstellung
der wichtigsten Eigenschaften fir Betonstéhle ist Tabelle 2.1 zu entnehmen. Kennwerte
der Fliessgrenze und der Zugfestigkeit und Mindestwerte der Fliessgrenze entsprechen
Ublicherweise der 5%-Fraktile der Gauss schen Normalverteilung.

Bis zur Einfuhrung der Richtlinie 34 [57] im Jahre 1975 wurden Stahlbetontragwerke
beinahe ausschliesslich aufgrund von zuléssigen Spannungen bemessen. Die der Bemes-
sung zugrundegel egten Spannungen resultierten in der Regel aus einer linear elastischen
Analyse des Tragwerks unter Gebrauchslasten und Zwangseinfltissen. Bei der Beurtel-
lung der Tragsicherheit bestehender Stahlbetonbauten riickt die Bestimmung moblilisier-
barer Tragreserven solcher Tragkonstruktionen in den Vordergrund. Aus diesem Grunde
sind die Stoffgesetze dlterer Bewehrungsstahle und deren mogliche rechnerische Ideali-
sierung von grossem Interesse.

Typische, aus Zugversuchen an Stabproben gewonnene Spannungs-Dehnungs-Dia-
gramme sind in Bild 2.2 dargestellt. Es wird zwischen naturharten, warmebehandelten
oder vergiteten Stéhlen und kaltverformten Stéhlen oder Ringmaterial unterschieden.
Bild 2.2(a) zeigt das Stoffgesetz eines naturharten oder vergtiteten Stahles. Solche Stahle
weisen nach einer linear €lastischen Phase mit 6, = Egeg, die mit dem Erreichen der
Fliessspannung fSy in Punkt A endet, ein ausgepragtes Fliessplateau auf. In dieser Phase
verhdt sich der Stahl ndherungsweise ideal plastisch. Der Vorgang des Fliessens erfolgt
nicht Uber die gesamte Stablénge gleichzeitig, sondern er findet lokal in sogenannten

A B Jou
7

2%o

Bild 2.2 — Spannungs-Dehnungs-Diagramme fir Bewehrungsstahl unter einachsiger
Beanspruchung: (a) Naturharter oder vergiteter Stahl; (b) katverformter
Stahl oder Ringmaterial; (c) bilineare Idealisierung ohne und mit Verfesti-

gung.
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L Uders-Bandern statt. In diesen gleiten die Kristallebenen bei einer kritischen Beanspru-
chung Ubereinander ab und flihren somit zu einer Veranderung des Kristallgitters. Wegen
der unterschiedlichen Grosse der Fliessgrenze Uber die Stablange ist die Ausbreitung der
L Gders-Bander Uber die ganze Stablénge nur dann mdglich, wennin Zonen, wo Fliessvor-
gange bereits abgeschlossen sind, lokale infinitessmale Verfestigungen des ganzen Kri-
stallsfestzustellen sind. Diese V erfestigungen fiihren dazu, dass Bereiche mit einer erhoh-
ten Fliessgrenze fg, die sich bis zu diesem Zeitpunkt noch nicht im Fliessen befanden,
auch ihr Fliessplateau erreichen. Der Fliessvorgang ist abgeschlossen, wenn sich die
L Uders-Bander Uber die gesamte Stabl&nge ausgebreitet haben. Im Spannungs-Dehnungs-
Diagramm des ganzen Stabes ist mit Beendigung des Fliessens der Punkt B erreicht. In
der Verfestigungsphase wird der Stab a's Ganzes unter einer Spannungszunahme verlan-
gert. Entlang BC verlangert sich der Stab unter Spannungserhdhung praktisch ohne Vo-
lumenanderung. In C erreicht der Stab die Zugfestigkeit f,, mit der zugehorigen Bruch-
dehnung ey,. Der Bruchvorgang findet in einer stark begrenzten Zone statt. Die
konzentrierten, grossen Verformungen fUhren dazu, dass sich der Stab in dieser sogenann-
ten Einschnuirungszone schlagartig entzweit.

Bild 2.2(b) stellt das typische Spannungs-Dehnungs-Diagramm eines kaltverformten
Stahles oder von Ringmaterial dar. Wegen der grossen, teilweise bis in den Verfesti-
gungsbereich reichenden Beanspruchungen wahrend des Herstellungsprozessesist in sol-
chen Stahlen das plastische Dehnvermégen des Fliessplateaus bereits aufgebraucht. Der
Ubergang zwischen elastischer und plastisch-verfestigender Phase ist mehr oder weniger
fliessend. Ein eigentlicher Fliesspunkt ist nicht genau zu eruieren. Als Fliessgrenze wird
deshalb konventionell digjenige Spannung definiert, nach deren Entlastung 2%. Dehnung
im Stab verbleiben.

Bild 2.2(c) zeigt mdgliche Idedisierungen zur Beschreibung der Stoffgesetze von
Bewehrungsstahl. Unter Vernachl&ssigung der Verfestigungsphase wird von einem linear
elastisch-idea plastischen Stoffgesetz gesprochen. Dieses geniligt in der Regel zur
L 6sung von Verformungs- und Rissbildungsproblemen. Fir die Ermittlung von Tragwi-
dersténden kann die Verwendung eines starr-plastischen Stoffgesetzes wie in Bild 2.1(f)
bereits ausreichen. Bei der Berticksichtigung plastischer Verformungen sind Verfesti-
gungsprozesse unter Berlicksichtigung des Verfestigungsmoduls E,, miteinzubeziehen.
E,, ergibt sich zu

fo,—f
E = 34 S (2.3)
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€ Ssy

su—
Die Grosse der Bruchdehnung ¢, sowie das Verhdltnis zwischen Zugfestigkeit und
Fliessgrenze f/f, sind ein Mass fur die Duktilitét des Stahls, siehe z.B. [6]. Natur-
harte, warmebehandelte oder vergitete Stahle weisen Ublicherweise héhere Werte fir

gg, und fg /fg, auf alskaltverformte Stahle oder Ringmaterial.

Muttoni [39] und Sigrist [67] haben in ihren Arbeiten mit Nachdruck auf den wichti-
gen Aspekt der Verfestigung von Bewehrungsstahlen hingewiesen. Sind beispielsweise



Grundlagen

Norm | Stahlsorte | Stahlbezeichnung [,\tlsgg] ]Ef\)l'gai]n [I\;g :
I Normaler Baustahl, naturhart - 240 360
[53] lla Kaltgereckter Baustahl - 350 420
b Hochwertiger Baustahl - 350 520
I Armierungsstahl - 240 370
Ia Armierungsstahl naturhart 460 430 560
4 b Armierungsstahl kaltverformt 460 430 480
v Armierungsnetze 540 500 570
S235 - - 235 360
S500a naturhart bzw. mirkolegiert 500 460 600
[60] S500b kaltverformt 500 460 550
S500c vergutet 500 460 580
S 500d Ringmaterial 500 460 550

Tabelle 2.1 — Betonstahlklassifikation nach [53,54,60] .

grosse materiaspezifische oder geometrische Unregelméassigkeiten vorhanden, so wird
das Last-Verformungsverhalten im wesentlichen durch die Eigenschaften Ag, f g, fs
und g5 der Stérungszone bestimmt. Ist die in der Stérungszone der Lange | 5 aufnehm-
bare maximale Zugkraft f ,cAg kleiner als die Fliesszugkraft des restlichen Stabes
fy0Ao, S0 verhélt sich der Stab mit Ausnahme der Storungszone linear elastisch. Die
Gesamtverlangerung Al , des Stabes beim Erreichen der Zugfestigkeit f g in der Sto-
rungszone betragt somit

| -1
( S)'Fu
AOEs

Al, = I (2.4)

u S+

u
Man spricht in solchen Féllen von einer Verformungslokalisierung. Naturharte Beton-
stéhle weisen Ublicherweise Verfestigungseigenschaften auf, die eine ausreichende Ver-
teilung der Verformungen tber die Stablange sicherstellen und bis zum Erreichen der
Zugfestigkeit die Verwendung mittlerer Dehnungen erlauben. Forschungsergebnisse,
z.B.[1,67], zeigen, dass der in letzter Zeit festgestellten Verwendung von niedrigduktilen
Stahlen erhohter Festigkeit Einhalt geboten werden sollte, da solche Stéhle das Verfor-
mungsvermégen und die Robustheit von Stahlbetontragwerken entscheidend verschlech-
tern.

Spannstahl weist grundsétzlich eine mit kaltverformtem Betonstahl vergleichbare
Charakteristik auf. Die Klassifikation erfolgt einerseits nach dem Rechenwert der Fliess-
grenze (2%o0-Dehngrenze) und andererseits nach der Zugfestigkeit sowie der Bruchdeh-
nung €,,. Obwohl in [53] schon Bestimmungen Uber die Verwendung von Spannstahl



Verhalten von Stahl und Beton

verankert sind, erfolgten quantifizierte Klassifizierungen erstin [54,60] . Eine Zusammen-
stellung ist der Tabelle 2.2 zu entnehmen. Ublicherweise liegen die Festigkeitswerte von
Spannstahl zwei- bis dreimal hoéher als vergleichbare Werte von Betonstahl. Die
Elastizitétsmoduli E, liegen bei 195 GPafir Litzen und 205 GPafir einzelne Dréahte und
Spannstangen. Die Differenz ruhrt daher, dass sich Litzen infolge seitlicher Kontraktion
beim Spannen stérker verlangern und somit ein weicheres Verformungsverhalten aufwei-
sen as gerade Drahte.

(%) A . f f
Norm P Stahlbezeichnun py tk
[m] [mm?) ; MPd | [MPd
<8 - Spanndréhte, Litzendréhte 1190+1330 1400
[54] 8<@<15 - Spanndréhte, Spannstabe 1105+1170 1300
>15 - Spannstébe 750+850 1000
3 1670 1860
4 1640 1820
5+6 - Dréhte gezogen 1590 1770
7+8 1500 1670
9+12 1410 1570
65;61%0 siebendrahtige Litzen aus gezoge- 1228 %ggg
[60] j nen Dréhten

> 100 1590 1770
20 1000 1230
26 1000 1230
26 830 1030
2 - Stangen gereckt 1000 1230
32 830 1030
36 830 1030

Tabelle2.2 — Spannstahlklassifikation nach [54,60].

2.1.3 Beton

Das Last-Verformungs-Verhaten des Baustoffs Beton wird in der Regel fur ein- und
mehrachsige Beanspruchungszustande getrennt untersucht. Im vorliegenden Abschnitt
werden die wesentlichen Eigenschaften des Betons fur diese Beanspruchungszusténde
erléutert.

Einachsige Zugbeanspruchung

Die Zugfestigkeit des Betons f, ist eine stark streuende Eigenschaft, die von verschie-
denen Faktoren beeinflusst wird. Sie ist verglichen mit der Druckfestigkeit sehr klein.
Bei der Beurteilung der Tragsicherheit bestehender Stahlbetonbauten werden Wider-
standsmodelle verwendet, welche die Betonzugfestigkeit in der Regel vernachlassigen.
Es gibt jedoch Félle, wie z.B. die Schubtragsicherheit von Decken [60], wo der Nach-
weis der Tragsicherheit unter Berlicksichtigung der Zugfestigkeit oder einer darauf abge-

10
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stutzten Materiafestigkeit erbracht werden muss. Beim Nachwels der Gebrauchstaug-
lichkeit (Rissweiten, Rissabsténde, Durchbiegungen, Stahl- und Betonspannungen) eines
Betontragwerkes ist die Grosse der Zugfestigkeit von betrachtlichem Interesse.

Die Bestimmung der Betonzugfestigkeit kann anhand verschiedener Versuche erfol-
gen. Direkte Zugversuche an Betonprismen werden eher selten verwendet, da sekundére
EinflUsse die Grosse der Zugfestigkeit stark beeinflussen und zu grossen Streuungen fih-
ren. Aus diesem Grunde haben sich indirekte Versuche zur Bestimmung der Zugfestig-
keit durchgesetzt. Dazu gehtren z.B. Biegezugversuche, Stempeldruckversuche oder
Spaltzugversuche. Fur tbliche Anwendungen lasst sich die Zugfestigkeit ., ndherungs-
weise als Funktion der Zylinderdruckfestigkeit f< angeben:

f. = 03(f)”° in MPa (25)

Bei experimentelle Untersuchungen des Verhaltens von Beton auf Zug nach dem Uber-
schreiten der Zugfestigkeit werden mit steifen Versuchseinrichtungen und feiner Mess-
apparatur die besten Resultate erzielt. Theoretische Arbeiten zur Beschreibung der Riss-
bildung orientieren sich hauptsichlich an der nichtlinearen Bruchmechanik. Ein
einfaches Modell zur Beschreibung der Rissbildung geht auf Hillerborg [15] zurtick.
Sein sogenanntes “ficticious crack model” basiert auf der Uberlegung, dass sich nach
dem Uberschreiten der Zugfestigkeit f, in der Bruchzone eine Verformungslokalisie-
rung mit entfestigendem Material verhalten einstellt. Die Ubrigen Bereiche des Versuchs-
korpers werden dabei elastisch entlastet. Fir die Bruchzone wird von einer angenomme-
nen Spannungs-Rissoff nungsbeziehung ausgegangen. Die beim Versagen des Betons auf
Zug dissipierte spezifische Bruchenergie G ist gleich der Uber die Risstffnung inte-
grierten Spannung. Da die elastisch gespeicherte Energie in einem Versuchskorper pro-
portional zu seiner Lange zunimmt, die beim Bruch dissipierte Bruchenergie jedoch kon-
stant gleich A.Gg Dbleibt, lasst sich das zunehmend sprodere Verhalten langerer
Versuchskorper gegentiber kurzen Probestiicken erklaren. Zudem nimmt die spezifische
Bruchenergie G hochfesten Betons gegentiber derjenigen normalfesten Betons nur
geringflgig zu, so dass hochfester Beton unter Zugbeanspruchung grundsétzlich wesent-
lich sproder entfestigt als vergleichbarer normalfester Beton. Eine ausftihrliche Beschrei-
bung ist in [30,67] gegeben.

Einachsige Druckbeanspruchung

Im Gegensatz zur einachsigen Zugbeanspruchung lokalisieren sich die Verformungen
bei einachsiger Druckbeanspruchung nicht in einem einzelnen Querschnitt. Gleichwonhl
kann, steife Prufe nrichtungen und feine Messapparatur vorausgesetzt, ein entfestigendes
Materialverhalten festgestellt werden. Somit stellt ein an Proben gemessenes Tragverhal-
ten nicht ein eigentliches Materialverhalten dar, sondern es handelt sich um die Untersu-
chung des Zusammenwirkens von Betonprufkorper und Prifeinrichtung.

Das Verhalten des Betons unter einachsiger Druckbeanspruchung wird in der Regel
anhand von Zylindern untersucht. Diese sind tiblicherweise 300 mm hoch und weisen ei-

11
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nen Durchmesser von 150 mm auf. Die im Versuch erreichte Maximalspannung ent-
spricht der Zylinderdruckfestigkeit f... Produktionskontrollen und die Norm SIA 162
[53,54,60] sehen bei der Bestimmung der Betondruckfestigkeit Prifungen an Wirfeln
vor, die der Ermittlung der Wirfeldruckfestigkeit f,, dienen. Im Gegensatz zu Zylinder-
korpern, deren Enden plangeschliffen werden missen, sind bei der Verwendung von
W rfeln keine vorgangigen Bearbeitungsschritte notig.

Bei der Auswertung von Versuchen an Zylindern und Wurfeln fallt auf, dass die Wr-
feldruckfestigkeit f_, hoher ausfallt als die Zylinderdruckfestigkeit f... Diesliegt daran,
dass die steifen Lasteinleitplatten der Prifeinrichtung bei Wirfeln eine bedeutendere
Behinderung der Querdehnungen verursachen als bel zylinderformigen Prifkorpern.
Approximativ l&sst sich folgende Beziehung angeben:

f.=~08f,, (2.6)

Versuche zeigen, dass die Differenz zwischen Wrfeldruckfestigkeit f,, und Zylinder-
druckfestigkeit f.. mit zunehmender Festigkeit abnimmt, so dass (2.6) eine Annahme
auf der sicheren Seite darstellt.

Der Bruchvorgang im Beton spielt sich nicht in einem einzelnen Querschnitt ab, son-
dern in einer Bruchzone. Mikrorisse zwischen Zuschlag und Zementmatrix sind bereits
initial wegen unterschiedlicher Eigenschaften der Komponenten vorhanden. Bel zuneh-
mender Belastungsintensitét erhdhen sich die Querzugspannungen, und die Mikrorisse
dringen in die Matrix vor und spalten den Betonkdrper parallel zur Beanspruchungsrich-
tung auf. Die Bruchzone setzt sich schliesslich aus einer Serie von lasttragenden Lamellen
zusammen, deren Tragkapazitét mit dem Erreichen der Druckfestigkeit erschopft ist. Sie
scheren ab, werden instabil und fuhren zur Entfestigung des Betons. Die im Betonkorper
gespeicherte Energie wachst mit der Lénge des Priifkorpers und mit seiner Festigkeit. Die
wahrend des Bruchvorgangs dissipierte Energie ist hingegen nahezu unabhéngig von der
Betonfestigkeit [67]. Deshalb entfestigen sowohl hochfeste al's auch lange Prifkorper ra-
scher als solche mit geringerer Festigkeit oder Lénge. Auf diesen Umstand hat insbeson-
dere Muttoni [39] hingewiesen.

Neben dem Bruchvorgang durch laminares Aufspalten des Betonprifkorpers wird un-
ter gewissen Bedingungen auch ein Gleitbruch beobachtet. Kaufmann [18] erkannte, dass
Gleitbriiche sich nur dann einstellen, wenn an den Enden des Prifkorpers eine geringe
Querdehnungsbehinderung vorliegt und wenn die Zylinderfestigkeit f.. weniger als un-
gefahr 60 MPa betrégt. Bei hohen Festigkeiten hat die Querdehnungsbehinderung keinen
Einfluss auf das Bruchverhalten des Prufkorpers, d.h. estritt in jedem Fall ein Versagen
durch laminares Aufspalten ein.

Die effektive Druckfestigkeit f. des Betons ist zur Hauptsache von der Zylinder-
druckfestigkeit f.. abhangig. Biszum Erreichen von f.. folgt das Stoffgesetz des Betons
in guter Naherung der Parabelgleichung

12



Grundlagen

2
€.+ 28 €
_ c3 c3“c0
Oc3 = fcc ' 2 (—€c3=€¢p) (2.7)
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Der Index 3 in 6.5 besagt, dass der Beton einer Hauptdruckspannung unterworfen ist.
€ beschreibt die Betonstauchung beim Erreichen von f.. Grenzen fir €, liegen etwa
zwischen 2%o fur f.. <30 MPa und 3%. fur f,. = 100 MPa.

cCc —

Basierend auf einer Auswertung einer Fllle von Versuchen schlugen Muttoni et al.
[38,40] fur Bauteile, deren Bruch sich durch laminares Aufspalten vollzieht, die Bezie-
hung

_ 2/3 .
f.= 27(f,) in MPa (f.< (2.8)

c— cc

vor. Sie tragt dem Umstand Rechnung, dass die effektive Druckfestigkeit f. weniger als
proportional mit der Zylinderdruckfestigkeit f.. anwéchst.

Die Verlaufe der Querdehnungen €, und ¢, stellen signifikante Grossen fir das Ver-
halten des Betons unter Druckbeanspruchung dar. Anféanglich verhdlt sich der Beton na-
hezu linear elastisch, so dass die Querdehnungen €, und ¢, Uber die Querdehnungszahl
v = 1/6 direkt mit der Dehnung in Belastungsrichtung gekoppelt werden kénnen
(e; =€, = -ve,). Bei etwa 80% der Druckfestigkeit f.. wachsen die Querdehnungen ¢,
und &, Uberproportional an, so dass das bis dahin reduzierte Volumen seine Ausgangs-
grosse wieder erreicht und schliesslich sogar Uberschreitet.

Ebener Spannungszustand

Im Stahlbetonbau werden viele Tragelemente as Scheiben modelliert. Die Kenntnis des
Tragverhaltens zweiachsig beanspruchter Scheiben ist deshalb von besonderem Inter-
esse. Ziel zahlreicher Forschungsarbeiten war hauptséachlich die Ermittlung entsprechen-
der Festigkeitswerte.

Scheiben unter ebener Zug-Druck-Beanspruchung weisen gegentiber einer einachsi-
gen Zugbeanspruchung eine reduzierte Betonzugfestigkeit auf, weil sich zur dusseren
Zugbeanspruchung die aus der Druckbeanspruchung herriihrenden Querzugspannungen
addieren. Nach dem Erreichen der Betonzugfestigkeit findet eine Entfestigung statt, die
sich in einem parallel zur Druckbeanspruchungsrichtung gerichteten Trennriss manife-
stiert. Die Druckbeanspruchung kann in der Folge bis nahezu zur einachsigen Druckfe-
stigkeit gesteigert werden. Bei sehr geringen Zugbeanspruchungen, die zu keinen eigent-
lichen Trennbriichen fihren, versagen Scheiben durch das Erreichen der Druckfestigkeit;
diese liegt Ublicherweise unterhalb der einachsigen Druckfestigkeit. Im Stahlbetonbau
liegen solche Verhdtnisse tberall dort vor, wo ein Betondruckfeld von einer Zugbeweh-
rung gequert wird. Die Verbundwirkung zwischen dem Beton und dem Bewehrungsstahl
zwingt dem Beton zwischen den sich bildenden Rissen Verformungen auf.

Das Ziel der Beurteilung des Tragwiderstands von Stahlbetonscheiben liegt in einer
adaguaten Wahl von f_. Sie muss insbesondere dort vorsichtig gewahlt werden, wo we-
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gen fortgeschrittener Rissbildung und damit verbundener grosster Hauptdehnung €, die
Zylinderdruckfestigkeit f des Betons nicht erreicht werden kann. Vecchio und Collins
[73,74] schlugen, basierend auf der Auswertung einer Fille von experimentellen Unter-
suchungen, verschiedene Ausdriicke fur die effektive Betondruckfestigkeit vor, die
schliesdich zur Beziehung

f

f = cc

= ——mmMm8 <
c= 08+ 1708, - (29)

fuhrten. Basierend auf einer Vielzahl von Versuchen an Scheiben schlug Kaufmann [18]
die Beziehung

f2/3

cC

= 02 +30¢,

in MPa (f= T (2.10)
vor. Sie tragt zum einen dem Umstand Rechnung, dass die effektive Betondruckfestig-
keit f. nicht proportional zur Zylinderdruckfestigkeit zunimmt; zum anderen ber(ick-
sichtigt sie die vorhin erwéhnte Abhéngigkeit der effektiven Druckfestigkeit vom Ver-
zerrungszustand.

Fir die praktische Anwendung empfiehlt es sich, in einem ersten Schritt auf vorsich-
tige und damit verlassliche Werte fur die effektive Druckfestigkeit f, zurlickzugreifen.
Muttoni [39] schlug, basierend auf der Auswertung einer Vielzahl von Schubversuchen,
die Beziehung

f=16-12°

Cc CcC

in MPa (f;<0.6- 1) (2.11)
vor. Sigrist [65,67] stellte fest, dass mit der Beziehung

f.=125-1.7°  inMPa (2.12)

eine untere Grenze fir die effektive Druckfestigkeit f. angegeben werden kann. Fur die
Uberpriifung bestehender Stahlbetonbauten sei in diesem Sinne zunéchst von letzterem
Wert auszugehen, bevor detailliertere Untersuchungen angestellt werden.

Dreiachsige Druckbeanspruchung

Gegentiber einachsiger Druckbeanspruchung mit der Betondruckfestigkeit f.. und der
Bruchstauchung ¢, andert sich das Bruch- und Verformungsverhalten von Beton unter
dreiachsiger Druckbeanspruchung. Es resultieren sowohl hohere Festigkeiten als auch
hohere Stauchungen beim Erreichen der dreiachsigen Druckfestigkeit.

Versuche mit unterschiedlichen Druckbeanspruchungsintensitéten (¢, # 6, # 65) Wa-
ren bisher nur an wirfelformigen Prifkorpern durchfiihrbar. In der Regel werden zylin-
drische Prifkorper unter eéinem konstanten Manteldruck -6, = -6, und mit monotoner
Steigerung der Spannung -65 zum Bruch gefahren. Unter dieser Voraussetzung und ba-
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sierend auf Versuchresultaten [47] kann die dreiachsige Betondruckfestigkeit ., mit aus-
reichender Genauigkeit durch die Beziehung

fea = fc—40, (2.13)

ausgedrickt werden. Sie entspricht einem Coulomb-Material mit einem durch
tang = 3/4 definierten Winkel der inneren Reibung und einer Kohasion von f /4. Eine
zusammenfassende Beschreibung dieser Zusammenhéange folgt in Kapitel 2.2.5.

Die beim Erreichen der dreiachsigen Betondruckfestigkeit f., gemessenen Stauchun-
gen g5 konnen ebenfalls als lineare Funktion des Querdruckes angegeben werden. Wie
Versuche von Richart, Brandtzaeg und Brown [47] zeigten, liegt die Proportionalitét
jedoch etwa funfmal hoher als der fur die Ermittlung der Druckfestigkeit angegebene
Faktor vier. Demzufolge lasst sich die Stauchung €5 beim Erreichen der Druckfestig-
keit f.; naherungsweise mit

_ 0y
€5 = eco(l ~20- E) (2.14)

angeben. Mit steigendem Manteldruck resultiert somit ein deutlich duktileres Verhalten.

2.1.4 Verbund

Die Verbundwirkung zwischen Bewehrungsstahl und Beton ist die letztlich entschel-
dende Grosse fur das Zusammenwirken des Verbundwerkstoffes Stahlbeton. Sie stellt
eine einwandfreie Kraftlibertragung vom Beton auf die Bewehrung sicher und steuert
den Vorgang der Risshildung. Die Annahme plastischer Berechnungsmethoden setzt vor-
aus, dass sich die zum Erreichen der Traglast notwendigen Verformungen einstellen kon-
nen. Uber die Verbundwirkung und die Charakteristik der verwendeten Bewehrung wird
dies entscheidend beeinflusst.

Im Rahmen verschiedener Forschungsarbeiten [1,18,67] wurde das Verformungsver-
mogen von Stahlbeton untersucht. Mit einem vergleichsweise einfachen, auf klaren phy-
sikalischen Annahmen beruhenden Modell, dem sogenannten Zuggurtmodell [28], wurde
den aus Versuchen gewonnenen Resultaten Rechnung getragen, dass beim Erreichen der
Fliessspannung in der Bewehrung eine deutliche Abnahme der Verbundschubspannung
T, erfolgt. In der plastischen Phase fuhren stark anwachsende Léangsdehnungen und
Querkontraktionen der Bewehrung zu einer deutlich verminderten V erzahnungswirkung.
Aus diesem Grunde wurde ein abgetreppter Verlauf der Verbundschubspannungs-
Schlupf-Beziehung vorgeschlagen. Fur Stahlspannungen unterhalb der Fliessgrenze
(os<fy) wird als Verbundschubspannung t,, = 2f;; angesetzt, wahrenddem fdr
Stahl spannungen oberhalb der Fliessgrenze ( fsy< o, ) dieser Wert auf die Halftereduziert
wird (ty,, = f). Fr die Betonzugfestigkeit f, wird (2.5) verwendet.

Fur rechnerische Uberprifungen bestehender Betonbauten liefert das Zuggurtmodell
eine wertvolle Erganzung zu den in [60] enthaltenen Verankerungslangen |, fir Beweh-
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rungsstabe. Eine Verankerungslénge von 60 @ entspricht einer Verbundschubspannung
T, von fg /(60 - 4). Diesentspricht fur Ubliche Wertevon fg etwa2 MPa. Im Gegensatz
dazu kénnen mit den Beziehungen fir t,, und t,; von der Zylinderdruckfestigkeit f_.
abhangige Verankerungsliangen |, definiert werden. Sie nehmen im Gegensatz zu [60]
auf die objektspezifischen Eigenschaften des Betons Riicksicht und erlauben so eine dif-
ferenziertere Beurteilung der Verankerungslangen |, .

2.2 Traglastberechnungen

2.2.1 Einleitung

Traglastverfahren stellen seit langer Zeit ein leistungsfahiges Hilfsmittel bei der Lésung
von Ingenieurproblemen dar. Uber deren geschichtliche Entwicklung geben Arbeiten
von Prager [46] und Chen [4] einen ausfihrlichen Uberblick. Zwischen den ersten, auf
den Grenzwertsdtzen der Plastizitétstheorie basierenden Arbeiten aus den 50er Jahren
des 20. Jahrhunderts und den heute gebrauchlichen Anwendungen von Traglastverfahren
sind Jahre vergangen, in denen weiterhin die lineare Elastizitatstheorie in der Bemessung
und Uberprifung von Stahl- und Spannbetonbauten dominierte. Erst seit relativ kurzer
Zeit gewannen die Traglastverfahren grossere Aufmerksamkeit der Ingenieure. Dies
wirkte sich nicht zuletzt auf die einschlégigen Normen aus.

Wie Melan [32] schon 1938 bemerkte, ist es unsinnig, den wahren zu einer ausseren
Belastung gehdrenden Spannungszustand eines Tragwerks beschreiben zu wollen. Die-
sem konnen stets beliebige Kombinationen lastfreier Spannungszusténde tiberlagert wer-
den. Tatsachlich sind stets Eigenspannungszusténde vorhanden, diese sind aber praktisch
nicht erfassbar. Spannungszustande, die anhand der Elastizitétstheorie ermittelt werden
und die meist von einem anfanglich spannungsfreien Zustand des Tragwerks ausgehen,
kénnen somit nicht fur sich in Anspruch nehmen, den wahren, zu einer ausseren Bela-
stung gehorenden Spannungszustand darzustellen. Fir elne gegebene dussere Belastung
gibt es unendlich viele mdgliche Spannungszustande.

Der Erfolg der Plastizitétstheorie beruht auf der Verflgbarkeit einheitlicher und phy-
sikalisch nachvollziehbarer Methoden, welche es erlauben, die Traglasten von Tragwer-
ken oder einzelnen Bauteilen zu ermitteln. Entscheidende Bedeutung kommt der mecha-
nischen Eigenschaft des Fliessens zu. Viele Baustoffe weisen einen bedeutenden
Steifigkeitsverlust beim Erreichen einer bestimmten Belastungsintensitét auf. Dieser Be-
lastungsintensitét entspricht die Fliessgrenze des Materials, bel welcher die Belastung
nicht weiter gesteigert werden kann, die Verformungen jedoch stetig zunehmen. Unter
Bertcksichtigung des Fliessens ergibt sich die Erkenntnis, dass beliebig viele Spannungs-
zustande erzielt werden kénnen, wenn einem initialen Spannungszustand beliebig viele
Eigenspannungszustande superponiert werden. Dies bedeutet auch, dass fir eine gegebe-
ne Belastung nicht ein eindeutiger Spannungszustand angegeben werden kann. Eine Er-
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mittlung der Spannungsgeschichte anhand von verschiedenen Nutzungszustanden kann
und soll nicht im Mittel punkt statischer Untersuchungen stehen. Vielmehr sollte man sich
darauf beschranken, die Zustande nach dem ersten Auftreten plastischer Verformungen
genauer zu untersuchen. Bis zu diesem Zeitpunkt der Belastungsgeschichte vorhandene
Eigenspannungszustande werden durch plastische Verformungen verédndert, und die
Traglast ist unter der Voraussetzung einer ausreichenden Duktilitét der plastisch verform-
ten Bereiche unabhangig von jeden Eigenspannungen. Die Traglast wird jedoch nur dann
erreicht, wenn die plastischen Verformungen und damit das Verformungsverméogen des
Tragwerksvon solcher Grosse sind, dass Umlagerungen der Beanspruchungen stattfinden
konnen. Je grosser das Verformungsvermogen eines Tragwerks ist, desto besser ist die
Ubereinstimmung zwischen den Berechnungen und den effektiv moblilisierbaren Wider-
sténden. Traglastverfahren ermoglichen dem Ingenieur zudem ein vertieftes Verstandnis
fr das Tragverhalten und fur mogliche K ollapsmechani smen eines Tragwerks.

2.2.2 Fliessbedingung und zugeor dnetes Fliessgesetz

Fir die Bestimmung der Traglast ist die Kenntnis der Fliessflache im Spannungsraum
von zentralem Interesse. Sie beschreibt die Summe aller méglichen Spannungskombina-
tionen im Spannungsraum, unter welchen Fliessen stattfindet.

Zur Veranschaulichung dient Bild 2.3(a). Die Abbildung besteht aus einer konvexen
Fliessflache, die der sogenannten Fliessbedingung @ = ®(c) = 0 genigt, und aus dem
darin enthaltenen aplastischen Raum ®(o) < 0. Fur alle Spannungszusténde im aplas-
tischen Raum bleibt der Kérper starr oder elastisch. In Spannungspunkten auf der Fliess-
flache ®(o) = 0 kann plastisches Fliessen auftreten. Nach der Theorie des verallgemei-
nerten plastischen Potentials [45] dirfen infinitesmale Spannungsanderungen &c
wéhrend des Fliessvorgangs keine elastische Entlastung unterhalb die Fliessgrenze

(b)

gq.0)=0

D(g,q.0) <0

Bild 2.3 — Traglastberechnung: (a) Fliessbedingung und Fliessgesetz im Spannungs-
raum; (b) untere und obere Grenzwerte fur die Traglast im Belastungs-
raum.
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bewirken. Diesist nur gewéhrleistet, wenn beim Fliessen der Vektor der Spannungsande-
rungen do tangentia zur Fliessflache ®(c) = 0 gerichtet ist. Des weiteren durfen die
Spannungsanderungen do wahrend des Fliessvorgangs mit den plastischen Verzerrungs-
inkrementen oder Verzerrungsgeschwindigkeiten & keine Arbeit leisten. Somit stehen
die Vektoren 8o und & orthogona zueinander, und das zugeordnete Fliessgesetz |&sst
sich mit A als nicht negativem Proportionalitétsfaktor wie folgt formulieren:

€ = A-grad® (2.15)

Das Fliessgesetz wird auch als Normalitatsbedingung bezeichnet und fihrt dazu, dass fur
alle Spannungszustéande ¢ innerhalb des aplastischen Raums die Beziehung

(6-0)-£20 (2.16)

gilt. (2.16) entspricht dem von Mises' schen Prinzip der maximalen Dissipationsenergie
[34]. Dieses besagt, dass der mit einem gegebenen plastischen Verzerrungsinkrement &
vertrégliche Spannungszustand o einer spezifischen Dissipation ¢ - & entspricht, welche
die fiktiven spezifischen Dissipationen o ¢ dler moglicher aplastischer Spannungszu-
stande & Ubertrifft. Grossere Dissipationen, wie sie fur den nicht realisierbaren Span-
nungsvektor ¢° geméss Bild 2.3(a) resultieren wiirden, sind nicht moglich. Aus (2.15)
und (2.16) bestétigt sich zudem die Konvexitét der Fliessflache. Nur Gradienten von
konvexen Potentialfunktionen ®(c) < 0 weisen vom Koordinatenursprung O weg.

Auf analoge Wel se kann man sich geméss Bild 2.3(b) statt des Spannungsraumes einen
Belastungsraum vorstellen. Die Belastungsanteile g, g und Q représentieren Dauerla-
sten, verteilte Nutzlasten und punktuelle Nutzlasten und sind Komponenten des Bela-
stungsvektors F . Der betrachtete Belastungsraum ist durch eine Fliessflache mit der
Fliessbedingung ®(g,q,Q) = 0 begrenzt und enthélt einen aplastischen Belastungsraum
d(g,q,Q) < 0, in welchem jede Belastungskombination aus g, g und Q kein Fliessen
des untersuchten Korpers verursacht. Die Ubertragung des Spannungsraums auf einen
Belastungsraum setzt voraus, dass sich die Fliessbedingung @ = 0 eindeutig a's Funkti-
on der Belastungen ©(g,q,Q) = 0 ausdriicken lasst. Die plastischen Verzerrungsinkre-
mente € werden durch verallgemeinerte Verschiebungsinkremente u ersetzt und die
Spannungen ¢ durch verallgemeinerte Lasten F . (2.15) und (2.16) behalten ihre Gliltig-
keit [23].

Auf die Ublichen Nachweise nach [58,60] Ubertragen lasst sich folgendes bemerken:
Alle Belastungsvektoren mit den Komponenten g4Yg, dqYg Und QYR dieinnerhalb der
Fliessflache liegen, erfllen die Anforderungen einer ausreichenden Tragsicherheit. Die
Fliessbedingung @(g,q,Q) = 0 l&sst rein theoretisch unendlich viele Belastungskombi-
nationen zu. In Wirklichkeit liegen sowohl Richtung als auch Betrag der zu berticksichti-
genden Belastungsvektoren F in engen Grenzen, und rechnerische Uberprifungen kon-
nen sich dementsprechend auf einen kleinen Bereich der Fliessflache beschrénken.
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Der Vortell der Verwendung eines Belastungsraumes liegt darin, dass die Signifikanz
der einzelnen Bel astungsanteil e einfach ermittelt und beurteilt werden kann. Detailliertere
Angaben hierzu sind dem Kapitel 3.8 zu entnehmen.

2.2.3 Grenzwertsitze der Plastizitatstheorie

Die Anwendung der Theorie des verallgemeinerten plastischen Potentials [45] sowie die
Voraussetzung, dass die Gleichgewichtsbedingungen am unverformten System formu-
liert werden durfen, flhren zu den beiden Grenzwertsétzen der Plastizitétstheorie. Sie
basieren auf den Arbeiten von Hill [14] und von Drucker, Greenberg und Prager [9,11]:

» Satischer Grenzwertsatz: Jede Belastung, zu der ein stabiler, statisch zuléssiger Span-
nungszustand angegeben werden kann, ist nicht grésser als die Traglast.

» Kinematischer Grenzwertsatz. Jede Belastung, zu der ein instabiler, nichttrivialer
kinematisch zulassiger Verschiebungszustand angegeben werden kann, ist nicht klei-
ner als die Traglast.

Ein Spannungszustand ist statisch zuldssig, wenn er Uberall die Gleichgewichtsbedin-
gungen und die statischen Randbedingungen erfillt. Er ist stabil, wenn die Fliessbedin-
gungen an keiner Stelle verletzt werden. Ein Verschiebungszustand ist dann kinematisch
zuldssig, wenn die kinematischen Relationen und die kinematischen Randbedingungen
erfullt sind. Er ist nichttrivial, wenn die Verschiebungsinkremete ungleich null sind, und
instabil, wenn bei der Verschiebung die Arbeit der dusseren Lasten grosser oder gleich
der von den inneren Kréften verrichteten Dissipationsarbeit ist.

Die Grenzwertsétze sind direkte Folgen des Prinzips der virtuellen Arbeit und der ma-
ximalen Dissipationsarbeit. Die Vertraglichkeit eines Spannungs- und V erschiebungszu-
standesist dann gewahrleistet, wenn die Theorie des plastischen Potentials, d.h. die Kon-
vexitét der Fliessflache sowie die Orthogonalitét der plastischen Verzerrungsinkremente,
ihre Gultigkeit hat [10]. Daraus lasst sich der Vertraglichkeitssatz ableiten [50]:

» \ertraglichkeitssatz: Jeder nichttriviale, kinematisch zuléssige Verschiebungszustand,
der mit einem stabilen, statisch zuléssigen Spannungszustand vertraglich ist, ist insta-
bil, und die zugehorige Belastung stellt die Traglast dar. Man spricht in einem solchen
Fall auch von der vollstandigen Losung.

Man beachte bei der Anwendung des Vertraglichkeitssatzes, dass sich die untersuchten
Spannungs- und Verschiebungszustande im Kollapszustand nicht unbedingt einstellen.
Fir die Angabe einer vollstandigen Losung ist es lediglich nétig, einen mit einem insta-
bilen nichttrivialen, kinematisch zuldssigen Verschiebungszustand vertraglichen stabi-
len, statisch zuldssigen Spannungszustand anzugeben. Dies entspricht dem Vorgehen bel
sogenannten Plastizitétskontrollen.

Mithilfe von Bild 2.3(b) lassen sich statisch und kinematisch ermittelte Grenzwerte
fur die Traglast graphisch deuten. Die Belastungskonfiguration F(g,,0.,Qy) reprasentiert
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einen stabilen, statisch zuléssigen Spannungszustand. Die Belastungskonfiguration
F(9,,9,.Q,) stellt hingegen einen instabilen, statisch unzulédssigen Spannungszustand
dar, dessen Dissipation grosser ausfiele als digenige der Belastungskonfiguration
F(9,.9,,Qy) , die auf der Fliessflache liegt. Fur beliebige nichttriviale Verschiebungszu-
sténde u kann man folgern

F(gs’qs’Qs) us F(gu!qu!Qu) -us F(gkiqkiQk) -u (217)

Ziel von rechnerischen Untersuchungen ist es, die Differenz zwischen statischen und
kinematischen Grenzwerten zu minimieren.

2.2.4 Spannungsfelder

Spannungsfelder stellen eine Anwendung des statischen Grenzwertsatzes bzw. der soge-
nannten statischen Methode dar. Man sucht dabel Spannungszusténde, welche die
Gleichgewichtsbedingungen sowie die statischen Randbedingungen erfillen und die
Fliessgrenzen nirgends verletzen. Im Hinblick auf eine grosstmdgliche Aussagekraft
Uber die effektive Traglast ist zu versuchen, einen Spannungszustand anzugeben, der
eine moglichst grosse aussere Belastung aufnehmen kann. Kinematische Relationen und
Randbedingungen sind nicht zu berlicksichtigen.

Bei der Entwicklung von Spannungsfeldern ist es meistens sinnvoll, von einem initia-
len Spannungszustand auszugehen und ihm entsprechend dem Grad der statischen Unbe-
stimmtheit Eigenspannungszusténde zu Uberlagern. Auf diese Weise werden Spannungs-
zustande generiert, die auf einer plausiblen Grundlage basieren. Dain der Praxis bei der
Bestimmung des Spannungszustandes haufig von linear el astischen M aterial gesetzen aus-
gegangen wird, kann ein solches Vorgehen grundsétzlich empfohlen werden.

Das in der Schweiz gangige Bemessungskonzept [58,60] sieht vor, Tragwerke nach
Gefahrdungsbildern und den damit verknipften Einwirkungen zu dimensionieren. Dieses
Konzept setzt voraus, dass sich der Ingenieur Uber die zu beriicksichtigenden Geféahr-
dungshilder Klarheit verschafft. Diese an sich klare Bemessungsphilosophie wird in der
Praxis erfahrungsgemass meist nur mangel haft umgesetzt. Insbesondere verleiten diera-
santen Entwicklungen bei den elektronischen Rechenhilfen oft zur Betrachtung einer
Vielzahl von Lastféllen und dementsprechend zu einer qualitativ fragwirdigen Flut von
Resultaten. Zusitzlich leidet die Ubersichtlichkeit darunter, dass fiir benachbarte Schnitte
im Tragwerk unter Umsténden nicht zusammengehdrige Einwirkungskombinationen ver-
wendet werden. Dieser Effekt fallt insbesondere bei der Berticksichtigung von bewegli-
chen grossen Einzellasten ins Gewicht. Bei der Beurteilung der Tragsicherheit von im
Entwurf vorliegenden oder bestehenden Tragwerken ist es deshalb weitaus sinnvoller, ein
Spannungsfeld fur eine als massgebend erkannte K onfiguration von Einwirkungen zu ent-
wickeln anstatt eine Vielzahl von Lastféllen zu untersuchen. Unterschiede zu einer “ge-
nauen” Lastanordnung fallen in der Regel marginal aus. Die statische Analyse gewinnt
dadurch an Ubersichtlichkeit, und der Verlauf der inneren Krafte kann anhand entspre-
chender Spannungsfelder bisin den Baugrund verfolgt werden. Auf die Wichtigkeit die-
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ser konzeptionellen Uberlegungen zur Entwicklung von Spannungsfeldern wurde in [31]
hingewiesen.

2.2.5 Bruchmechanismen

Allgemeines

Mit Bruchmechanismen untersucht man nach dem kinematischen Grenzwertsatz bzw.
nach der sogenannten kinematischen Methode einen nichttrivialen, instabilen, kinema-
tisch zuléssigen Verschiebungszustand, unter welchem die Struktur kollabiert. Die bei
einem solchen Verschiebungszustand in der Bewehrung und im Beton dissipierte Energie
wird mit der Arbeit der dusseren Kréfte verglichen. Die Grésse der Dissipation ist immer
mit der geometrischen Lage der plastisch verformten Gelenke und damit mit der Art des
Verschiebungszustandes verbunden. Eine optimale Ldsung mit der geringsten Belastung
wird gefunden, indem nach einem Minimum fur den Quotienten aus Dissipation und
Arbeit der dusseren Kréfte gesucht wird. Sigrist [67] schlug vor, fir einen moglichen
Verschiebungszustand von einem vorgangig ermittelten Spannungszustand auszugehen,
der die Orte maximaler Beanspruchung eindeutig definiert. Im selben Sinne ist der
umgekehrte Ansatz denkbar. Eine mogliche Belastungskonfiguration wird nach einem
zuvor gefundenen Verschiebungszustand mit minimaler Last gefunden. Letzteres Vorge-
hen hat den Vortell, dass obere Grenzwerte in der Regel rascher zu bestimmen sind als
untere Grenzwerte. Zudem konnen die Beanspruchungen in einem Tragwerk aufgrund
eines oberen Grenzwertes der Traglast einfach und ohne elektronische Rechenhilfe tber-
pruft werden. Solche sogenannten Plastizitatskontrollen sollten fur die Beurteilung der
Tragsicherheit bestehender Stahl betonbauten vermehrt zur Anwendung gelangen.

Fur stabformige Tragwerke lassen sich in der Regel vollstandige Ldsungen angeben,
sofern die Randbedingungen und Materia kenngrdssen eindeutig definiert sind. In Wirk-
lichkeit vorhandene geometrische Verhatnisse und konstruktive Details erschweren je-
doch dieses Vorgehen. Meist reichen schon Uberpriifungen anhand einfacher Spannungs-
felder und Verschiebungszustande aus, untere und obere Grenzwerte von ahnlicher
Grosse zu finden, die weitere Untersuchungen hinfallig machen und die eine praktisch
ausreichende Beurteilung der Tragsicherheit des untersuchten Stahlbetontragwerks erlau-
ben. Im Falle grosser Diskrepanzen zwischen den nach der statischen und kinematischen
Methode ermittelten Grenzwerten der Traglast empfehlen sich verfeinerte rechnerische
Untersuchungen, wie siein Kapitel 3 vorgestellt werden.

Die statische Methode und die kinematische Methode stellen fir den Ingenieur wich-
tige Instrumente zur Beurteilung der Tragsicherheit bestehender Stahlbetonbauten dar.
Sie gestatten es, anhand eines verantwortbaren Rechenaufwandes stichhaltige Aussagen
zu machen und Entscheidungshilfen fir das weitere Vorgehen zu liefern. Die besten Er-
gebnisse resultieren im allgemeinen aus einer Kombination beider Methoden, je nach Be-
darf ergénzt durch verfeinerte Untersuchungen von Detail aspekten.
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Satische Diskontinuitat

Ebene Spannungsfelder weisen in der praktischen Anwendung Ublicherweise
Diskontinuitdten auf. Man spricht in solchen Fallen von diskontinuierlichen Spannungs-
feldern. Diese setzen sich aus verschiedenen, durch Diskontinuitétslinien getrennten
kontinuierlichen Spannungsfeldern zusammen. Diskontinuitéten innerhalb von Span-
nungsfeldern sind erlaubt, da lediglich die Gleichgewichtsbedingungen, nicht jedoch
Vertraglichkeitsbedingungen entlang der Diskontinuitétslinien eingehalten werden mus-
sen. Dieser Sachverhalt geht aus Bild 2.4 hervor. Im ebenen Spannungszustand miissen
die entlang einer Diskontinuitétslinie auftretenden Normal- und Schubspannungen o,
und t,, der Bereiche | und Il Ubereinstimmen. Tangential zur Diskontinuitatslinie wir-
kende Normal spannungen o, durfen hingegen unstetig sein. Sofern der Beton in ebenen
diskontinuierlichen Spannungsfeldern einer einachsigen (Haupt-)Druckbeanspruchung
(o, = 0.3) unterworfen ist, was oft der Fall ist, weisen Diskontinuitétslinien dieselbe
Richtung auf wie unmittelbar angrenzende Betondruckspannungstrajektorien, so dass
T, entlang der Diskontinuitatslinie verschwindet.

Kinematische Diskontinuitéat

In Analogie zu diskontinuierlichen Bereichen im ebenen Spannungszustand werden auch
im Verzerrungszustand Diskontinuitéten toleriert.

Bild 2.5(a) zeigt eine kinematische Diskontinuitét im Punkt P. Die { -Achse verlauft
senkrecht zur Diskontinuitétslinie, und die Dicke der Diskontinuitétslinie betragt d. Der
Verschiebungsvektor 5 liegt in der (& ,{)-Ebene und spannt mit der parallel zur Diskon-
tinuitét verlaufenden & -Achse einen Winkel o auf. Fir die Verschiebungskomponenten

ué und uC in & - und { -Richtung findet man die Ausdriicke

Spannungsdiskontinuitétslinie

Oyt - B

qn=GmR\\%h\\\\\\\\‘\“-\\
Bild 24 — Spannungsdiskontinuitat im ebenen Spannungszustand.
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(a) (b)

§1d

—e

Bild 25 — Kinematische Diskontinuitét: (a) Bezeichnungen; (b) Mohr’ scher Kreis fr

Verzerrungsinkremente.
0, = ﬂé% o= @C(?ﬂt (2.18)

Diese Verschiebungskomponenten entsprechen einem Uber die Dicke d konstanten Ver-
zerrungszustand, d.h. es liegt eine Zone homogener Deformationen vor, fir die folgende
Beziehungen gelten:

. du . _ou, _ [3|sina : ou, du, 8| cosor
= _E_, = = _C = = _E_, _C = —
& 38 o , & 3T y Vet Al + 3 r (2.19)
Unter Verwendung des Mohr’schen Kreises gemass Bild 2.5(b) erhélt man
€ = @(1+ sino.) €3 = -@(1—sinoc) (2.20)
2d ’ 2d '

Die Hauptrichtungen 1 und 3 halbieren die Winkel zwischen der Parallelen zur Diskonti-
nuitdt (I) und der Normalen zur Verschiebungsrichtung (I1). In diesen sogenannten
Gleitlinien treten reine Schiebungen auf.

L &sst man die Schichtdicke d gegen null gehen, so degeneriert die Diskontinuitdtszone
zu einer Linie, und sowohl €, alsauch €3 erreichen unendlich grosse Werte.

Dissipation im Beton

Das Coulomb’sche Bruchkriterium |t| + ctang —c = 0 wird sowohl in der Bodenme-
chanik als auch im Betonbau verwendet. Es erméglicht zuverlssige Aussagen Uber das
Tragverhalten von Beton unter Druckbeanspruchung. Hingegen fihrt dessen konse-
quente Anwendung zu einer Uberschétzung der Betonzugfestigkeit. Aus diesem Grunde
wurde von Chen und Drucker [5] das Gleitkriterium um eine Begrenzung der Zugfestig-
keit zum modifizierten Coulomb’schen Bruchkriterium gemass Bild 2.6 erweitert.

IT| + otanp—c = 0 , c—fy=0 (2.21)
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(@) .

~—— -

——
&~

T T

Bild 2.6 — Modifiziertes Coulomb’ sches Fliessgesetz fir Beton: (a) Spannungsebene
und (b) Hauptspannungsraum fir tang = 0.75.

Im Hauptspannungsraum l&sst sich (2.21), durch

—o,= - 1+sing — 2ccosg
ko, —05=f, o K=1Tane © 7 I-sne (2.22)

ausdruicken. f. bezeichnet die einachsige Betondruckfestigkeit. ¢ und ¢ stehen fir die
Kohasion respektive den Winkel der inneren Reibung des Betons. Versuche [33,47] zei-
gen, dass fur beliebige Betonsorten ein nahezu konstanter Wert von tan¢ =0.75 und
damit k =4 sowie ¢ = f_/4 resultieren. Die mittlere Hauptspannung ¢, (6, =0,2=03)
hat nach der Coulomb’schen Bedingung keinen Einfluss auf das Fliessen bzw. auf den
Bruch.

Die spezifische Dissipation im Beton wird als Skalarprodukt von Spannungs- und
Verzerrungsvektoren berechnet. Sowohl im ebenen Spannungszustand (6, = 0) als auch
im ebenen Verzerrungszustand (€, = 0) verschwinden die Dissipationsanteile der zwei-
ten Hauptrichtung. Es gentigt also, die Projektionen der Fliessfléche auf die (64,05)-
Ebene zu betrachten. Fir die Dissipation pro Einheitsflache folgt mit (2.20) die Bezie-
hung

D-d=c-g-d= %[ol(lmina)—og(l—sina)] (2.23)
In Tabelle 2.3 sind die zu verschiedenen Verzerrungs- und Spannungszustanden gehdren-
den Dissipationen pro Einheitsfléche angegeben. Vernachldssigt man die Zugfestigkeit
des Betons, so reduziert sich die Fliessflache im ebenen Spannungszustand auf das Qua-

drat OCDE in Bild 2.6(b), und (2.23) vereinfacht sich fur alle Winkel -n/2 <o <m/2 zu

_

D-d=o-¢-d 5

f.(1-sina) (2.24)
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o Lagein Bild 2.6(a) | Lage in Bild 2.6(b) D-d
/2 H A 18t
/2 H AB 18t
p<o<m/2 HI B |8|[§°(1—sin(x)+fct-s'?ﬁ4sig(?9}
A
s 1L BCC’ |8|§°(1—sin(p)
i
-m2< o< @ XK C ’8|§°(1—sinoc)
/2 K cD 18t
Tabelle 2.3 — Dissipation im Beton in Abhangigkeit des Winkels o..
(@) (b)
T
6,=0/0nA
o
/.(1-sinov)
2

l - I
T T

Bild 2.7 — Mohr’ sche Hullkurven: (a) Allgemeine Darstellung in der Spannungsebe-
ne; (b) quadratische Fliessbedingung im ebenen Spannungszustand.

Im Falle von o = r/2 tritt keine Dissipation im Beton auf. MUller [41] fuhrte flr eine
solche Bruchlinie den Ausdruck “Kollapsriss’ ein, und man spricht in Fallen ohne Dissi-
pation im Beton von sogenannten K ollapsrissmechani smen.

Wie von Marti [23] gezeigt wurde, l&sst sich fur isotropes Material und allgemeine,
raumliche kinematische Diskontinuitéten jede Fliessbedingung durch eine zugehdrige
Mohr’sche Hillkurve

1| —f(c) = 0 (2.25)

ersetzen, vgl. Bild 2.7(a). Jedem Punkt D auf der HUllkurve kann dabei eine umschrie-
bene Coulomb’sche Fliessbedingung der Form (2.21), zugeordnet werden. Der Betrag
des plastischen Verzerrungsvektors € betragt fir |8| =1 gerade 1/d und entspricht dem
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Durchmesser des Mohr’schen Kreises gemass Bild 2.5(b). Uber die Dicke d integriert
betragt die Dissipation pro Einheitsflache in einer kinematischen Diskontinuitét [23]:

D=o0-¢ = &cosa (2.26)

Die fiktive Kohasion ¢ mit dem zugehdrigen fiktiven Reibungswinkel o. beschreiben
das aktuelle Bruchkriterium im Punkt D.

2.3 Vorspannung

2.3.1 Einleitung

Die ersten entscheidenden Erkenntnisse fur den Einsatz vorgespannter Bewehrungen im
Betonbau fallen in die Zeit vor dem Zweiten Weltkrieg. Der nachhaltige und weltweite
Erfolg der Vorspanntechnik ist vor alem auf deren rasche technische Entwicklung sowie
die Erfullung der Forderung nach grdsseren Spannweiten und Schlankheiten bei hoher
Wirtschaftlichkeit zurtickzufiihren. Der technische Fortschritt wurde paralel von ver-
schiedenen Firmen vorangetrieben, so dass sich auch heute noch unterschiedliche Vor-
sgpannsysteme auf dem Markt behaupten.

Grundsétzlich werden Vorspannsysteme nach dem Zeitpunkt des Vorspannens der
Bewehrung beziglich des Betonierens unterschieden. Die Spannbettvorspannung oder
Vorspannung mit direktem Verbund sieht ein V orspannung der Bewehrung vor dem Be-
tonieren vor (Pretensioning), wahrenddem sdmtliche Spanngliedverfahren, z.B. Litzen-
spannglieder, Paralleldrahtspannglieder oder Spannstangen, eine V orspannung nach dem
Betonieren vorsehen (Posttenisioning). Des weiteren wird bei den Spanngliedverfahren
unterschieden, ob die Spannglieder im (nachtréglich durch Injektion hergestellten) Ver-
bund mit dem Betonkdrper wirken oder nicht. Der Verbund stellt sicher, dass sich gegen-
Uber dem initialen Vorspannzustand lokale Anderungen der Spanngliedkraft ergeben
koénnen und in den Zonen extremaler Beanspruchung die Spannglieder ins Fliessen ge-
bracht werden konnen. Bel einer Vorspannung ohne Verbund zwischen Spannglied und
Betonkorper muss die im Bruchzustand erreichte Spannung im Spannglied anhand von
V erformungsberechnungen am Gesamttragwerk berechnet werden, da sich das Spann-
glied Uber seine ganze L ange verlangern muss, um eine Spannungsanderung zu erfahren.
Die folgenden Uberlegungen beschranken sich auf Tragwerke mit gekriimmten Spann-
gliedern, die im Verbund mit dem Betonkorper wirken. Sie stellen weitaus den grossten
Anteil bestehender Spannbetontragwerke dar.

2.3.2 Lastfall Vor spannung

Unabhéngig vom Spannverfahren erzeugen die auf die Bewehrungen aufgebrachten
Spannkréfte eine entgegengesetzt gerichtete, auf den Betonkdrper wirkende Kraft glei-
chen Betrags und gleicher Richtung. Der entsprechende Eigenspannungszustand, der bei

26



Grundlagen

statisch bestimmter Lagerung keine Auflagerkrafte bewirkt, ruft im Betonkorper Schnitt-
grossen hervor, die Ublicherweise den Schnittgréssen aus dusserer Belastung entgegen-
wirken und somit das Gebrauchsverhalten gegeniiber einem reinen Stahlbetontragwerk
entscheidend verbessern.

Zur Bestimmung dieser Schnittgréssen im Betonkorper haben sich zwel grundsétzli-
che Verfahren durchgesetzt. Beide setzen voraus, dass man den Betonkorper und den
Spannstahl getrennt voneinander betrachtet:

» Deutung als Eigenspannungszustand: Die auf den Betonkérper wirkenden Schnitt-
grossen sind entgegengesetzt gleich gross wie die aus der Kraft im Spannstahl resul-
tierenden Beanspruchungen.

» Deutung der Wirkung der Vorspannung als aussere Krafte: Die auf den Betonkorper
wirkenden Schnittgrdssen resultieren aus den durch den Spannstahl auf den Betonkor-
per aufgebrachten Anker-, Umlenk- und Reibungskraften.

Die erste Deutung ist strenggenommen nur dann gultig, wenn das untersuchte Tragwerk
statisch bestimmt ist. Bel statisch unbestimmten Systemen sind wegen des Lastfalls Vor-
spannung in der Regel Auflagerkréfte nétig, um die geometrischen Randbedingungen zu
befriedigen. Die Wirkungslinien der resultierenden Kréfte in Beton und Spannstahl fal-
len im allgemeinen nicht zusammen. Fur die praktische Anwendung hat sich weitgehend
die zweite Deutung des Lastfalls Vorspannung durchgesetzt. Unabhangig von der stati-
schen Bestimmtheit des betrachteten Systems lassen sich Schnittgrossen im Betonkorper
bestimmen.

Der Eigenspannungszustand aus der V orspannung beeinflusst bel linear el astisch-ideal
plastischem Materialverhalten die Grésse der Traglast nicht. Diese Erkenntnisist keines-
wegs neu, hingegen |8sst sich der Verformungsbedarf bis zum Erreichen der Traglast nur
unter Berticksichtigung des Lastfalls V orspannung quantifizieren. Im weiteren interessie-
ren dieV eranderungen des Eigenspannungszustands und damit der Schnittgréssen aus der
Wirkung der V orspannung infolge plastischer Verformungen des Gesamttragwerks.

2.3.3 Einfluss plastischer Verformungen

Als Beispiel fur die nachfolgenden Betrachtungen dient ein Zweifeldtrager gemass Bild
2.8. Er ist mit einem Spannglied von konstantem Querschnitt vorgespannt. Es wird ver-
einfachend angenommen, der Trager weise Uber die ganze Lénge eine konstante Biege-
steifigkeit E.l. auf, und plastische Verformungen lokalisieren sich in punktférmigen
Gelenken. Die Vorspanngeometrie ist Bild 2.8(a) zu entnehmen; sie setzt sich aus drei
unterschiedlichen Parabeln zusammen und bewirkt die in Bild 2.8(b) angegebenen
Kréfte auf den Betonkorper. Als Belastung wirkt bloss eine symmetrische, gleichméssig
vertelte Linienlast q.

Unter den oben angefiihrten Annahmen resultiert aus dem Lastfall Vorspannung die

auf den Betonquerschnitt wirkende Biegemomentenverteilung M o gemass Bild
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Bild 2.8 — Vorgespannter Zweifeldtréger: (a) Geometrie und Belastung; (b) Lastfall
Vorspannung; Biegemomente (c) bis zum Erreichen der Traglast und (d)
nach vollstandiger Entlastung; (e) Biegemomente und (f) Biegesteifig-
keiten nach lokalem Uberschreiten des Dekompressionsmomentes.
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2.8(c). Sie berticksichtigt die Bedingung einer horizontalen Tangente an die Biegelinie
Uber dem Auflager B und weicht somit von der Biegebeanspruchung Mp o am statisch be-
stimmten Grundsystem ab. Die Differenz M i o =My o = My, o entspricht dem Ein-
fluss der statisch unbestimmten Lagerung. Die in der Ingenieurwelt etablierte Bezeich-
nung fir diesen Biegemomentenanteil lautet “Zwangungs-”, “ Sekundar-" oder friher
“Parasitarmoment” . Insbesondere erstere Bezeichnung kann Verwirrung stiften. Zwang
resultiert allgemein aus den Gegebenheiten des statischen Systems, wie z.B. bel behinder-
ter Verkirzung aus Temperatur oder Schwinden. Strenggenommen missten gemass die-
ser Nomenklatur auch die Schnittgrossen aus der &usseren Belastung g in einen
Zwangungsanteil und einen Anteil am Grundsystem aufgeteilt werden. VVon dieser Unter-
scheidung wird aber sinnvollerweise abgesehen.

In der heutigen Ausgabe der Norm SIA 162 [60] wird die Berlicksichtigung dieser
“Zwangungsschnittgrossen” aus der Wirkung der Vorspannung fur den Nachweis der
Tragsicherheit freigestellt. FUr ein vertiefteres Versténdnis des Tragverhaltens einer vor-
gespannten Tragkonstruktion und damit fir eine fundiertere Aussage bezuglich der Trag-
sicherheit eines bestehenden Betontragwerks kann nur eine angemessene Berticksichti-
gung des gesamten Lastfalls Vorspannung dienen. Auf diese Weise wird nicht nur das
Verstandnis fir das mdgliche Tragverhalten und die Versagensmechanismen geférdert,
sondern der Verformungsbedarf zum Erreichen der Traglast kann besser und zuverl&ssi-
ger beriicksichtigt werden.

Zur Frage, ob “Zwangungsschnittgrossen” aus dem Lastfall Vorspannung wegpl astifi-
ziert werden konnen, sind differenzierte Uberlegungen notwendig. Zu diesem Zweck
wird ein vorgespanntes Zugglied mit einer Betonquerschnittsflache A, und einem
Spannglied der Flache A, untersucht. Die Last-Verformungscharakteristik ist dem Bild
2.9(a) zu entnehmen. Die Zugfestigkeit des Betons f_, wird der Einfachheit halber ver-
nachléssigt. Seine Mitwirkung zwischen den Rissen entféllt somit, und die Dehnungen
sind gleichférmig Uber die ganze Stablange | verteilt. Der Lastfall Vorspannung mit der
Vorspannkraft P = Opohp, erzeugt einen Eigenspannungszustand, in welchem sich die
Druckkraft im Betonkdrper und die Zugkraft in der Vorspannbewehrung Gle chgewicht
halten. Dabei wird das Betonzugglied infolge der Vorspannkraft P, gestaucht. In erster
Naherung betrégt die Verkirzung des Betonzuggliedes

() n
Al = ——2oPp, (2.27)

Ep

wobei Pp den geometrischen Bewehrungsgehalt Ap/AC und n die Wertigkeit Ep/ E. dar-
stellen. Ublicherweise sind diese Verkiirzungen sehr gering und fallen lediglich bei dus-
serst stark vorgespannten schlanken Zuggliedern ins Gewicht.

Bel der Belastung des vorgespannten Zuggliedes mit der Zugkraft F wird die auf den
Beton wirkende Vorspannkraft P, sukzessive reduziert. Da der Beton des Zuggliedes
voraussetzungsgemass keine Zugfestigkeit aufweist, verandert sich die Steifigkeit bei
Erreichen der Dekompression in Punkt B schlagartig. Als Steifigkeit ist bloss noch die
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Dehnsteifigkeit des Spannstahles E,A vorhanden. Bel welterer Laststeigerung wird in
C der Fliessbeginn des Spannstahls und bei der Annahme eines linear elastisch-ideal pla-
stischen Materialverhaltens die rechnerische Traglast des Zuggliedes erreicht. Die Ver-
langerungen des Zuggliedes zwischen der Dekompression und dem Erreichen der Fliess-
last bzw. in der plastischen Phase betragen

:f — 0y
Aly L"—E I ,
P

Al = gyl (2.28)
Wird das plastische Fliessen in D unterbrochen und das Zugglied entlastet, so wird es
sich bis zum Punkt E mit der Steifigkeit des nackten Spannstahlquerschnitts verkirzen.
Dort wird der Querschnitt wieder komprimiert und folgt somit der ideellen Steifigkeit
des Betonquerschnitts. Die Grosse der Kraft F in E entspricht gleichzeitig der nach voll-
stéandiger Entlastung im Zugglied verbleibenden Vorspannkraft P.. Die Grésse dieser

Kraft l&asst sich anhand von (2.28) angeben mit
Pe = E,AL(gp0—€p) (2.29)

Dies bedeutet, dass zu einem vollsténdigen Wegplastifizieren der Vorspannkraft eine der
initial im Spannglied vorhandenen Dehnung entsprechende gleich grosse plastische Deh-
nung erreicht werden muss. Ist dies nicht der Fall, so verbleibt die Vorspannkraft Pg im
Spannglied und erzeugt im Betonzugglied nach wie vor einen Eigenspannungszustand,
wenn auch einen solchen von geringerer Intensitét. In Grossversuchen [13] wurde dieses
Verhalten ausgepragt festgestellt.

Im allgemeinen sind Spannglieder nicht unbedingt zentrisch im Querschnitt angeord-
net, sondern ihre geometrische Konfiguration folgt den aus usseren Belastungen hervor-
gerufenen Beanspruchungen. Dies bedeutet, dass sich tblicherweise in jedem untersuch-
ten Schnitt die Grosse des Dekompressions- und des Fliessmomentes sowie der

(@) (b)

-

L4
FO !
Al “Xo  Xbec Xy X

Ay Al Al

Bild 29 — Vorgespannte Betonquerschnitte: (a) Last-Verformungscharakteristik eines
Zuggliedes; (b) Momenten-K rimmungsbeziehung eines Biegetragers.
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jeweiligen Krimmung andern. Bild 2.9(b) stellt eine Momenten-Krimmungsbeziehung
in einem Schnitt eines als Stringertrager idealisierten Biegetragers dar. Der Lastfall Vor-
spannung erzeugt im Betonguerschnitt eine initiale Vorkrdmmung . Das initiale De-
kompressionsmoment My, o wird dank der ausseren Normalkraft aus der V orspannung
erst beim Punkt B erreicht, wo in der Folge fir gesteigerte Momentenbeanspruchungen
und bei unverandert vernachlassigter Betonzugfestigkeit eine Abnahme der Biegesteifig-
keit stattfindet. Diese Abnahme richtet sich in erster Linie nach der geometrischen Lage
des Spanngliedesim Querschnitt. Durchbiegungsberechnungen von vorgespannten Stahl-
betontragern mit variabler Spanngliedgeometrie sind somit sehr aufwendig, da das zu-
grundegelegte Momenten-Kriimmungsverhalten fir jeden Schnitt variiert. Bei statisch
unbestimmten Systemen erschwert sich dieser Umstand zusétzlich, da fir die Bestim-
mung Uberzahliger Grossen Verformungen berechnet werden missen.

Mit dem Erreichen des Fliessmomentesin C kann die Biegebeanspruchung bei stetiger
Zunahme der Krimmung nicht mehr gesteigert werden. In Analogie zum vorgespannten
Zugglied wird diese Fliessbeanspruchung in Gedanken nur bis zum Punkt D aufrechter-
halten, und der Querschnitt anschliessend wieder entlastet. Diese Entlastung DE findet
mit derselben Steifigkeit statt wie bei der Belastung nach Uberschreiten des Dekompres-
sionsmomentes. Im Punkt E wird erneut die Kompression des Querschnitts erreicht, und
die anschliessende Entlastung EF findet unter Beachtung einer ideellen Biegesteifigkeit
~ E,l, dtatt.

In einem Tragwerk sind auch unter rechnerischen Bruchlasten (', -fache Bemessungs-
lasten) die Zonen plastischer Verformungen in der Regel eindeutig lokalisierbar. In den
Ubrigen Bereichen liegen die Biegebeanspruchungen M unterhalb des jeweiligen Fliess-
momentes M, . In jedem Schnitt lasst sich dem Biegemoment M eine entsprechende
Krimmung y zuordnen. Da alle mdglichen Wertepaare M,y irgendwo auf der Strecke
ABC liegen, sind Entlastungen reversible Vorgange, d.h. der Eigenspannungszustand aus
der Vorspannung wird in diesen Bereichen nicht verandert. Fur die “ Zwangungsmomen-
te” aus dem Lastfall Vorspannung bedeutet dies, dass die Wirkung der V orspannung nur
in solchen Bereichen teilwei se verloren geht, wo plastische Verformungen zu einem teil-
weisen “Wegplastifizieren” des Eigenspannungszustandes geftihrt haben.

Die Behandlung des vorgespannten Zweifeldtrégers von Bild 2.8 wird unter diesem
Gesichtspunkt wieder aufgenommen. Als totale Vorspannmomente wirken die zuvor
besprochenen Mp tot,0- Der Tréger wird nun ausgehend von diesem initialen Eigenspan-
nungszustand belastet, bis Uber dem Mittelauflager das Fliessmoment erreicht wird. Da
die Wirkung der Vorspannung auf der Lastseite berticksichtigt ist, betragt der mobilisier-
bare Biegewiderstand durch die Zunahme der Zugkraft im Spannglied

Wegen der konstanten Biegesteifigkeit des Trégers gilt ferner
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2
gyl

—é— = AMy+ M1 01) = Pyd,+ My, ¢ (2.31)
d.h. die Grosse der Fliessast dy ist direkt von den Zwangbeanspruchungen abhéngig.
SamtlicheLasten Aq = - q,>0 werden vom Tréager als einfachen Balken abgetragen.
In B bildet sich fir solche Verhéltnisse ein plastisches Gelenk aus, dessen erforderlicher
Gelenkwinkel

Agl®

% = 2aE.1. (2.32)
betragt. Dieser plastische Gelenkwinkel ©®5 muss auch nach erfolgter vollstandiger Ent-
lastung im Gelenk B vorhanden bleiben. Die Annahme eines punktférmigen plastischen
Gelenkes setzt voraus, dass die Vorspannkraft bereits unmittelbar neben dem Gelenk
wieder als voll wirksam angenommen werden darf. Diese Voraussetzung bedeutet, dass
der Eigenspannungszustand der Vorspannung mit Ausnahme der Gelenkzone nicht tan-
giert wird, d.h. samtliche Vorspannkabel entlang OTWH verhalten sich bis zum Errei-
chen der Traglast ¢, €lastisch. Mit der Arbeitsgleichung findet man den Ausdruck

| Aqgl®
[Mp,tot,E(D—Mp,tot,o(|)]3EC|C = eI (2.33)

Das verbleibende Moment aus dem Lastfall Vorspannung M. (I) kann auch so
berechnet werden, indem man den Trager nach dem Uberschreiten der Fliesslast dy mit
einer nach oben gerichteten Last q belastet. Das Biegemoment Uber der Stiitze wird
somit zu

2 2
| Agl
My iore(l) = —AM, + 98— = —[(Py=Pg) - e+P,fol +P,d,+ M o+ —g— (2.34)

und die Ausdriicke (2.33) und (2.34) stimmen miteinander Uberein. Die Veranderung der
“Zwangungsmomente” |asst sich beschreiben al's

M

Agl®
prE = —g TMpro (2.35)

Gleichung (2.35) verdeutlicht, dass sich “Zwéangungsmomente” aus dem Lastfall Vor-
spannung beim Auftreten plastischer Verformungen, d.h. Ag = q— Qy > 0 immer veran-
dern. Missen initiale “Zwangungsmomente” zur Wahrung der Kompatibilitét eine Rota-
tion erzwingen, die denselben Drehsinn aufweist, wie spatere plastische Verdrehungen,
so ist nach vollstandiger Entlastung mit einer Vergrosserung der “Zwangungsmomente”
und demnach mit einer Vergrésserung der totalen Stiitzenmomente aus dem L astfall Vor-
spannung Mp’tot’E(I) zu rechnen. In Wirklichkeit ist eine vollstandig Entlastung des Tré&-
gers kaum moglich, da zumindest seine Eigenlasten g wirken. Die Mdglichkeit, dass die
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Beanspruchung M, ;o ¢ + My im Bereich der Zwischenstiitze B den Tragwiderstand des
Trégers erreicht, ist somit eher gering.

Der plastische Gelenkwinkel O erreicht seinen Maximalwert mit dem Erreichen der
Traglast q,. Da aber bloss die Differenz Aq, = q, —dy einen Einfluss auf ©g austibt,
konnen durch geschickte Wahl der Vorspannkonfiguration die erforderlichen plastischen
Gelenkwinkel ©g reduziert werden, indem die Fliesslast dy und die Traglast g, von ahn-
licher Grosse sind.

Bis hierher wurde ausschliesslich von einem Tréager mit linear elastisch-ideal plasti-
scher Momenten-K riimmungsbeziehung ausgegangen. Diese Annahmeist im Grunde ge-
nommen nur bis zum Erreichen des Dekompressionsmomentes in einem beliebigen
Schnitt gerechtfertigt. Wie sich die Berlicksichtigung einer variablen Biegesteifigkeit
E.l.(X) auf die Grosse der “ Zwangungsmomente” auswirkt, soll anhand der Bilder 2.8(e)
und (f) erlautert werden.

Liegen bei vorgespannten Querschnitten die initial vorhandenen Druckresultierenden
im Beton und die resultierende Zugkraft in den Spanngliedern auf derselben Hohe, so
erzeugen sie am Gesamtsystem keine Schnittgrossen. Das Aufbringen der Vorspannkraft
ist immer mit der Kompensation eines gewissen Tells der Eigenlast verbunden, so dass
die Druckresultierende nach oben wandert. Das positive Dekompressionsmoment wird
dann erreicht, wenn die Druckresultierende im oberen Kernpunkt kg, des Querschnitts
zu liegen kommt. Entsprechendes gilt fur das negative Dekompressionsmoment. Die
Grosse der Dekompressionsmomente lasst sich somit beschreiben als:

Mpec = (K

+e")P, , Mpee = -(ki e+ €)Pg (2.36)

sup inf

Anders as bei nicht vorgespannten Tragern sind Dekompressionsmomente bei der
Anwendung von Vorspannung nicht allein von der Querschnittsform sondern insbeson-
dere auch von der Vorspanngeometrie abhangig. Sobald die Momente aus &ausseren
Lasten und aus allféligen “Zwéangungsmomenten” das Dekompressionsmoment erreicht
haben, geht der Querschnitt vom homogenen in den gerissenen Zustand Uber. Dies ist
dann der Fall, wenn folgende Bedingungen gelten:

Mg+ My 0> (K

+e"P, , Mg+ My o< -(Kips + €)Pyg (2.37)

sup inf
Wird wie beim untersuchten Zweifeldtréager die Wirkung der Vorspannung auf den
Betonquerschnitt allein z.B. durch die Einfihrung von Anker- und Umlenkkréften auf
der Lastseite bereits berlicksichtigt, so reduzieren sich die Dekompressionsmomente
selbstverstandlich ebenfalls um den Anteil €'P, bzw. —e P,. (2.37) lsst sich demnach
auch wie folgt formulieren:

Mq +M

+ -
0~ ksup IDO: MDec ’ Iqu +M 0< _kinf I:)O: MDec (2.38)

p.tot p.tot,

Die Biegebeanspruchung Mg+ Mp ot AUS Eigenlast und Vorspannung liegt gemass
Bild 2.8(e) innerhalb der Grenzen gemass (2.38). Die Annahme einer homogenen Biege-
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steifigkeit ist somit berechtigt. Wird die Belastung auf den Wert g erhoht, so wird in den
Punkten P, und P, das positve und in P4 das negative Dekompressionsmoment uber-
schritten. Da die gerissenen Steifigkeiten wegen der unterschiedlichen Lage der Vor-
spannbewehrung fur jeden Querschnitt andern, ist zur Bestimmung einer beliebigen
Momentenverteilung My ein iteratives Vorgehen notig. Erst beim Erreichen der Fliess-
last dy ist die Momentenverteilung fur zusétzliche Belastungen eindeutig definiert. Die
plastischen Verformungen bis zum Erreichen der Traglast bleiben jedoch steifigkeitsab-
hangig. Ublicherweise fallt die Veranderung der “Zwangungsmomente” durch plastische
Verformungen geringer aus, as bei einer analogen Rechnung mit konstanter Steifigkeit.

Die Uberlegungen zum L astfall Vorspannung lassen folgende Schiiisse zu:

* In einem statisch unbestimmten System treten aus dem Lastfall Vorspannung in der
Regel immer “Zwangungsschnittgréssen” auf.

» Der Eigenspannungszustand aus der Vorspannung wird nur in Zonen plastischer Ver-
formungen im Spannstahl verandert.

» Nach dem Uberschreiten der Fliesslast auftretende plastische Verformungen filhren
nicht zum Verschwinden der “Zwangungsmomente”, dain den Bereichen ohne plasti-
sche Verformungen der Eigenspannungszustand aus der Vorspannung nicht verandert
wird.

* Musseninitiale “ Zwangungsmomente” zur Wahrung der Kompatibilitét eine Rotation
erzwingen, die denselben Drehsinn aufweist, wie spétere plastische Verdrehungen, so
ist nach vollstandiger Entlastung mit einer Vergrésserung der “Zwangungsmomente”
zu rechnen. Die Vergrosserung ist dann ausgepragter, wenn zur Bestimmung der pla-
stischen Verformungen von konstanten Biegesteifigkeiten ausgegangen wird.

2.4 Einwirkungen

2.4.1 Einleitung

Die Norm SIA 160 [52,55,58] legt die bei der Bemessung von Tragkonstruktionen zu
beriicksichtigenden Einwirkungen fest. Im Laufe der Zeit haben sich die Lastmodelle
und die zugehorigen Kennwerte verandert. Im Sinne einer vergleichenden Analyse wer-
den diese Verdnderungen rechnerisch erfasst und anhand von Parameterstudien mit den
heute gultigen Grundlagen der Norm SIA 160, Ausgabe 1989 [58] verglichen. Auf diese
Weise kdnnen Verluste oder Gewinne an rechnerischer Tragsicherheit eines Tragwerks
abschétzt werden, die allein auf die zur Zeit der Projektierung gultigen Belastungsannah-
men zuriickzufthren sind und nichts mit dem Bemessungskonzept der untersuchten
Tragkonstruktion zu tun haben.
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Die dargelegten Untersuchungen beschranken sich auf Briickenbauten. Deshalb wer-
den im folgenden Strassenlasten sowie Bahnlasten fir Normal- und Schmal spurbahnen
der einzelnen Normengenerationen miteinander verglichen. Es wird sowohl auf die Ent-
wicklung der Lastanordnung und der Kennwerte als auch auf die geometrischen Randbe-
dingungen eingegangen. Sowohl Strassenlasten als auch Bahnlasten sind in dieser Hin-
sicht bereits an anderer Stelle untersucht worden [48,51]. Die hier aufgefihrten
Uberlegungen stellen somit eine ergénzende Betrachtung dar und konzentrieren sich aus-
schliesdich auf die Briickenlangsrichtung. Ferner vernachléssigen sie Partialsicherheits-
faktoren und Widerstandsbeiwerte, d.h. der Vergleich konzentriert sich auf Gebrauchsla-
sten.

Alsmassgebende V ergleichsgrdsse wird die gesamte tber die Brickenflache einer ein-
zelnen Spannweite integrierte Nutzlast definiert. Fur die Bahnlasten fliesst anstelle der
Briickenbreite die Anzahl der Gleise in die Berechnung ein. Dynamische Effekte werden
durch die Stosszuschlage ¢ [52,55] respektive den dynamischen Beiwert Dy [58] be-
ricksichtigt und zu Vergleichszwecken jewells direkt in die Kennwerte miteinbezogen.
Dabel werden die Stosszuschlage ¢ ineinemit Dy direkt vergleichbare Form gebracht.

2.4.2 Srassenlasten

Die Entwicklung der Strassenlasten gemass der Norm SIA 160 ist Bild 2.10 zu entneh-
men. Eine Zusammenstellung und gewisse Parameterstudien sind in [48] veroffentlicht
worden. In der Norm SIA 160, Ausgabe 1956 und 1970 [52,55] wird die Fahrbahn
getrennt von den Gehwegen behandelt; ebenso wird zwischen Haupt- und Nebenstrassen
[52], respektive Normalbelastung und herabgesetzter Belastung [55] unterschieden. Sol-
che Fallunterscheidungen sind in der heutigen Norm SIA 160 [58] nicht mehr zu finden.

Ahnlich geblieben hingegen sind sich die Modellvorstellungen der einzelnen Lastmo-
delle. In alen drei Normen werden Achslasten, verteilte Lasten und Achsastgruppen
beriicksichtigt. Diese L asten reprasentieren folgende Verkehrs- und Belastungszusténde:

» Achdlasten: Konzentrierte Wirkung einer Achse oder Achsgruppe.

» Vertellte Lasten: stillstehender oder langsam fahrender Personen- und/oder Lastwa-
genverkehr.

» Achdlastgruppen: Normlastenziige auf Routen fir Ausnahmetransporte.

Fir die Ausgaben 1956 und 1970 der Norm SIA 160 lasst sich die Uber die Flache A
eines Bruckenfeldes integrierte Nutzlast Q angeben als

Q= maX[J(q - Dy dA+ ZQ@dyn] (2.39)

A

Diesein der Folge mit Q955 Und Q447 bezeichneten Gréssen werden mit dem heutigen
Normwert Q469 Verglichen. Die prozentualen Abweichungen gegentiber |etzterem wer-
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24

b[m]

24

b[m]

20 L [m] 100 20 L[m] 100

Bild 2.11 — Strassenlasten, Norm SIA 160, Ausgaben 1956 [52] und 1970 [55]: Pro-
zentuale Abweichungen AQ;gs5 Und AQ;g79 VONn den Kennwerten ge-
mass [58] fir (a) Hauptstrassen [52]; (b) Nebenstrassen [52]; (c) Normal-
belastung [55]; (d) herabgesetzte Belastung [55].

den mit AQ, g5 respektive AQ, g4, bezeichnet. Bild 2.11 stellt diese Abweichungen fir
verschiedene Brickenbreiten b und Spannweiten L dar. Der Einfachheit halber werden
Gehwege unabhangig von der Briickenbreite vernachléssigt. Es fallt auf, dass die maxi-
malen Nutzlasten Q gemass (2.39) in beiden friheren Ausgaben der Norm SIA 160 fir
grosse Brickenbreiten und Spannweiten z.T. massiv Uber den heute zu verwendenden
Werten zu liegen kommen. Demgegentber ist bei Briicken von Nebenstrassen [52] oder
solchen mit herabgesetzter Belastung [55] ein Defizit von 10 bis 30% der Nutzlasten
gemass [58] vorhanden.
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2.4.3 Bahnlasten Nor malspur

In Bild 2.12 ist die Entwicklung der Bahnlasten in der Norm SIA 160 seit 1956 festge-
halten. Eine quantitative Beurteilung dieser Entwicklung ist in [51] publiziert worden.
Darin werden die verschiedenen Lastmodelle miteinander verglichen und fir verschie-
dene Spannweiten und Briickentypen quantifiziert. An dieser Stelle soll im Sinne einer
Ergénzung auf die wichtigsten Entwicklungen seit 1956 hingewiesen werden.

In der Ausgabe 1956 [52] werden Kennwerte fir Bahnlasten von Normal spurbahnen
sehr detailliert beschrieben. Beziglich der Grosse der Kennwerte wird zwischen Haupt-
und Nebenbahnen unterschieden, die ihrerseits zum einen Hauptbahnen im Flachland und
im Gebirge und zum anderen Nebenbahnen mit normalem und reduziertem Glterverkehr
berlicksichtigen. FUr die Lastmodelle geht man von Achdlasten fur die Lokomotiven so-
wie Achs- oder vertellten Lasten fir die Glterwagen aus, die auf verschiedene Weise geo-
metrisch konfiguriert werden.

Die Ausgabe 1970 [55] verzichtet auf eine Unterscheidung zwischen Haupt- und Ne-
benbahnen. Ublicherweise wird der Bemessung eine Kombination aus Lokomotiv- und
Guterwagenbel astung zugrundegel egt. L okal e Beanspruchungsspitzen werden durch eine
aternativ anzuordnende Dreiachsgruppe berticksichtigt. Guterwagenbel astungen werden
in dieser Ausgabe bloss noch durch eine verteilte Belastung berticksichtigt, auf eine Be-
trachtung von Achslasten ist verzichtet worden.

In der heute gultigen Ausgabe [58] wird zwischen einem Lastmodell 1 und 2 unter-
schieden. Das Lastmodell 1 beschreibt das Zusammenwirken einer Lokomotive mit beid-
seitig angehangten Guiterwagen, ist aber selber kein direktes Abbild eines Nutzungszu-
standes, da sowohl dieim Lastmodell 1 berlicksichtigte Lange einer Lokomotive als auch
bei dseitig angehangte Guiterwagen einer vereinfachenden Model lbildung der in der Regel
komplexen Betriebslasten entsprechen. Das Lastmodell 2 représentiert einen Schwer-
transportwagen, der je nach Verkehrs- und Bahnverhaltnissen zu beriicksichtigen ist. Zu-
sétzlich wird die Belastungskonfiguration fir mehrspurige Bauwerke spezifiziert. Die dy-
namischen Stosszuschlage ¢ wurden fir die Ausgabe 1970 unverandert von der Ausgabe
1956 Ubernommen. Erst in der Ausgabe 1989 [58] wurde der dynamische Beiwert Dy
in Abhangigkeit der Einflussiange L4, neu definiert.

Die maximale Nutzlast Q der Ausgaben 1956 und 1970 lasst sich fir Bahnbricken
mit i Gleisen wie folgt definieren:

Q = max[j(q Dy DAL+ Y Q- Dy i] (2.40)
L

Erst in der aktuellen Ausgabe der Norm SIA 160 wurde fur Tragwerke mit mehr als zwei
Gleisen eine Reduktion (A(i) ) der Nutzlasten vorgesehen, so dass (2.40) fur die Ausgabe
1989 modifiziert werden muss:
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Bild 2.13 — Bahnlasten fir Normalspur, Norm SIA 160, Ausgabe 1956 [52]: Prozen-
tuale Abweichungen von den Kennwerten gemass [58] fur (a) Hauptbah-
nen; (b) Hauptbahnen auf Bergstrecken; (c) Nebenbahnen; (d)
Nebenbahnen mit reduziertem Gulterverkehr.

Qg0 = maXU(q () gy DAL+ Q- A(i) - Dy i] (2.41)

L

Bild 2.12 zeigt einen Vergleich zwischen der Norm SIA 160, Ausgabe 1956 [52] und
der aktuellen Ausgabe [58]. Die Ordinaten beschreiben die prozentualen Abweichungen
zwischen den beiden Ausgaben. Beschrankt man sich als Vergleichsgrésse zundchst auf
das Lastmodell 1 [58], so liegen insbesondere die Kennwerte fur Hauptbahnen [52] teil-
weise betrachtlich Gber den heute zu berticksichtigenden Werten. Fir Tragwerke mit
mehreren Gleisen verstarkt sich dieser Trend noch durch die aktuell guiltigen Reduktionen
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Bild 2.14 — Bahnlasten fir Normalspur, Norm SIA 160, Ausgabe 1970 [55]: (a) Pro-
zentuale Abweichungen von den Kennwerten gemass [58]; (b) dynami-
sche Beiwerte.

der Kennwerte. Nebenbahnbriicken [52] weisen dagegen insbesondere in der Form ein-
oder zweigleisiger, weitgespannter Tragwerke ein Nutzlastdefizit von rund 40% auf.

Wird alsVergleichsbasisfur Tragwerke mit einem oder zwei Gleisen das Lastmodell 2
[58] herangezogen, so liegen mit Ausnahme von weitgespannten Briicken auf Berg-
strecken Uberall Nutzlastdefizite gegentiber der aktuellen Ausgabe der Norm SIA 160
vor. Dies schléagt sich wegen des grossen Antells der Nutzlasten an den Gesamtlasten di-
rekt auf die rechnerisch ausgewiesene Tragsicherheit nieder und verdient entsprechende
Beachtung.

Bild 2.14 veranschaulicht die Verhdtnisse fir die Ausgabe 1970 der Norm SIA 160.
Grundsétzlich liegen @hnliche Verhdtnisse vor wie fir die Ausgabe 1956. Fir Tragwerke
mit drei oder vier Gleisen liegen die friheren Kennwerte hoher als die aktuell zu bertick-
sichtigenden, wahrenddem fir Briicken mit einem oder zwel Gleisen Nutzlastdefizite von
bis zu 35% vorliegen kénnen. Dassin friheren Ausgaben der Norm SIA 160 zum Teil hé-
here Nutzlasten als heute zu beriicksichtigen gewesen sind, lasst sich auch anhand von
Bild 2.14(b) verdeutlichen. Wahrenddem in der aktuellen Ausgabe fir L4, > 67.24 m der
dynamische Beiwert Dy 1.0 betragt, liegen flr diese Grenzlange diein beiden friheren
Ausgaben zu berticksichtigenden Beiwerte 17% hoher.

2.4.4 Bahnlasten Schmalspur

Bahnlasten fir Schmal spurbahnen werden seit der Ausgabe 1956 der Norm SIA 160 [52]
grundsétzlich nach dem Kriterium beurteilt, ob Rollschemelbetrieb berticksichtigt wer-
den muss. In der aktuellen Ausgabe der Norm SIA 160 [58] wird zusétzlich zum Roll-
bockverkehr auch der Stadt- und Agglomerationsverkehr mit eigenen Kennwerten aufge-
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Bild 2.16 — Bahnlasten fir Schmalspur, Norm SIA 160, Ausgaben 1956 [52] und
1970 [55]: Prozentuale Abweichungen von den Kennwerten (Lastmodelle
4 und 5) geméss [58] fir (a) Rollschemelbetrieb [52]; (b) spezielle Bela
stung [55].

nommen. Insgesamt mussen vier unterschiedliche Lastmodelle unterschieden werden.
Tragwerke mit mehrspurigen Gleisanlagen erfordern ausserdem unterschiedliche Kom-
binationen der vier Lastmodelle. Eine detaillierte Zusammenstellung der Verhal tnisse der
aktuellen Ausgabe der Norm SIA 160 [58] sowie deren vorangegangenen Ausgaben
[52,55] sind in Bild 2.15 zusammengefasst.

Bild 2.16 zeigt einen Vergleich zwischen den drei in Bild 2.15 beschriebenen Ausga-
ben. Wiederum werden prozentuale Abweichungen zwischen den friheren und der aktu-
ellen Ausgabe festgehalten. Schwerer und leichter Rollschemelbetrieb [52] sowie Nor-
malbelastung [55] werden mit den Lastmodellen 4 und 5 [58] verglichen. Es werden
Tragwerke mit einem oder zwei Gleisen beriicksichtigt. Es fallt auf, dass wegen des ten-
denziell hoheren dynamischen Beiwerts @, die maximale Nutzlast Q der friheren
Ausgaben leicht hoher liegt, vgl. Bild 2.14(b). Dieser Effekt wird Uberdiesverstérkt, wenn
mehrere Gleise belastet werden. Bel sehr grossen Spannweiten und zwei Gleisen liegen
die maximalen Nutzlasten Q, 455 respektive Q970 Um rund 25% uber den Werten Qggq -
Auf eine Reduktion des dynamischen Beiwerts Dy infolge geringer Ausbaugeschwin-
digkeit (v<60 km/h) geméss [58] wurde im vorliegenden Vergleich verzichtet.






3 Rechnerische Uber prifungen

3.1 Einleitung

Im Zusammenhang mit der Erhaltung bestehender baulicher Infrastruktur stellt die Beur-
teilung der Tragsicherheit eine der wichtigsten Aufgaben dar. Sieist Tell der Zustands-
beurteilung, die ihrerseits mit der Zustandserfassung, der Massnahmenempfehlung und
schliesdich mit der Projektierung und Ausfiihrung baulicher Massnahmen in direktem
Zusammenhang steht. Die Beurteilung der Tragsicherheit basiert zum grossten Teil auf
den Resultaten rechnerischer Uberpriifungen, deren Detaillierungsgrad sich in erster
Linie nach der Grosse und Art des Bauwerks sowie nach der Schwere der festgestellten
Méangel und Schéden richtet.

Fir die rechnerischen Uberpriifungen orientiert man sich (iblicherweise an den gilti-
gen Normen fiir Neubauten. Die vor rund zehn Jahren beendete grundlegende Uberarbei-
tung der wichtigsten schweizerischen Konstruktionsnormen im Bauwesen [58,59,60]
fuhrte dazu, dass Tragwerke, deren Bau in eine Zeit friherer Normengenerationen
[52,53,54,55] fiel, nicht nur bezliglich der zu berticksichtigenden Einwirkungen sondern
insbesondere auch beziiglich des Bemessungs- und Nachweiskonzeptes markante Unter-
schiede zu Neubauten unserer Zeit aufweisen. Im Betonbau sind mit der Richtlinie 34
[57] im Jahre 1975 Grundlagen geschaffen worden, die mit gewissen Ausnahmen heute
noch ihre Gultigkeit haben.

In Grossbritannien liegt eine spezielle Normen fiir die Uberpriifung bestehender Be-
tonbauten vor [8]. In der Schweiz ist eine Richtlinie [61] vorhanden, die in gewissen Fél-
len Reduktionen der Lastfaktoren zulasst. Sie sieht hingegen nicht vor, als Erganzung
zur Anwendung von statischen Grenzwerten fir die Traglast geméss [60] auch obere
Grenzwerte der Traglast fur praktische Anwendungen zu beriicksichtigen. Auf diese
Weise kann zwar eine Zweiklassengesellschaft der Bauwerke so weit wie moglich ver-
hindert werden, eine Vielzahl von alteren Betonbauten wiirden jedoch bei einer rechneri-
schen Uberprifung einzig anhand der vorhin erwéhnten Normenwerke und Richtlinien
statisch gesehen nicht gentigen.

In diesem Kapitel werden ausgehend von der Norm fir Neubauten [60] mogliche wei-
terfiihrende rechnerische Uberpriifungen an Betonbauten aufgezeigt. Neben diskontinu-
ierlichen Spannungsfeldern ohne und mit Vorspannbewehrung werden auch obere
Grenzwerte aus kinematisch zuléssigen Verschiebungszustéanden zur Bestimmung der
Traglast angewendet. Ziel solcher rechnerischer Uberpriifungen ist es, durch sukzessives
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Verfeinern der beiden Grenzwerte eine ausreichend schmale Bandbreite definieren zu
kénnen, innerhalb welcher die Traglast aller Voraussicht nach liegt.

3.2 Grundlagen von Spannungsfeldern

3.2.1 Einleitung

Fachwerkmodelle sind seit Hennebique, Ritter [49] und Morsch [35,36,37] bekannt.
Allerdings vermochten sich diese Modelle erst in den letzten Jahrzehnten international
durchzusetzen. Hennebique ist es zu verdanken, dass die Fachwerkanal ogie im Betonbau
Einzug hielt. Ritter bezweifelte jedoch ihre Tauglichkeit zur Modellierung der wirkli-
chen Verhdtnisse. Erst Versuche von Morsch bestétigten die Modellvorstellungen der
Fachwerkanalogie. Mit weiteren Verfeinerungen gelang es ihm zudem, EinflUsse des
Langs- und Bugelbewehrungsgehaltes, des Gurtkraftverlaufes, der Spannweitenverhat-
nisse und der Beanspruchungsintensitét zu erfassen. Er erdrterte auch die Mdglichkeit
direkter Abstitzungen auf das Auflager, die den Schluss zuliessen, dass nicht unbedingt
die gesamte Querkraft von der Bligel bewehrung aufgenommen werden musste.

Zunéchst wurde ausschliessich von einem Fachwerk mit unter 45° geneigten Beton-
druckdiagonalen ausgegangen. Tatsachlich waren in den Versuchen von Maorsch die er-
sten Schrégrisse unter diesem Winkel aufgetreten. Eine befriedigende Erkléarung, wes-
halb sich wahrend der Versuche Risse bei hoherer Lastintensitét flacher neigen konnten,
konnte er nicht geben. Fir die praktische Bemessung der Bligel- und Langsbewehrung
von Stahlbetontragern empfahl er deshalb, von einem 45°-Fachwerkmodell auszugehen.

Eigentliche Spannungsfelder wurden erst 1961 von Drucker [12] vorgestellt. Sie ba-
sierten erstmals auf der Grundlage der Plastizitétstheorie und hatten zum Ziel, ausgehend
von einer einfachen Gleichgewichtd dsung den Kréftefluss zu veranschaulichen und ei-
nen unteren Grenzwert fur die Traglast zu ermitteln. Etwa gleichzeitig présentierte Niel-
sen [43] Fliessbedingungen orthogona bewehrter Stahlbetonscheiben. Lampert [20]
fuhrte den Begriff der variablen Diagonalenneigung ein; er untersuchte den Bruchwider-
stand schwach bewehrter, durch Torsion, Biegung und Normalkraft beanspruchter Tré-
ger. Miller [42] zeigte den Zusammenhang zwischen der Ermittlung der Druckfeldnei-
gung von Trégern und dem Vorgehen bei der Behandlung von Stahlbetonscheiben. Fiir
dinnwandige, geschlossene Querschnitte unter konstanter Biege- und Torsionsbeanspru-
chung fand er kinematisch zulassige V erschiebungszustande, die zusammen mit der sta-
tischen Losung gemass Fachwerkmodell eine vollstandige LoOsung gemass
Plastitzitétstheorie ergaben. Die Vorstellung diskreter Fachwerkmodelle wurde in der
Folge auf die Betrachtung diskontinuierlicher Spannungsfelder erweitert, mit welchen
nicht nur neue Strukturen bemessen, sondern in gleicher Art und Weise auch bestehende
bezuglich ihrer Tragsicherheit beurteilt werden konnten. Einen Uberblick tiber diese Ent-

46



Rechnerische Uberprifungen

wicklungen liefern die Publikationen von Thirlimann et a. [72], Marti [24], Muttoni et
al. [38,40], Sigrist, Alvarez und Kaufmann [66], Nielsen [44] sowie Marti et al. [30].

Im folgenden werden die wichtigsten Hilfsmittel vorgestellt, die der Beschreibung
des Spannungszustandes profilierter Stahlbetontréger dienen. Diskontinuierliche Span-
nungsfelder erlauben im Gegensatz zu diskreten Fachwerkmodellen neben Aussagen
Uber den Verlauf der inneren Kréafte auch die Bestimmung der erforderlichen Betonab-
messungen, des Platzbedarfs und der Verankerung der Bewehrung. EinflUsse aus Vor-
spannung werden vorerst ausser acht gelassen; eine detaillierte Betrachtung von Span-
nungsfeldern fir vorgespannte Tréger erfolgt in Kapitel 3.3.

Die Entwicklung diskontinuierlicher Spannungsfelder basiert auf folgenden grundle-
genden Annahmen. Zunéchst stellt man sich das in Wirklichkeit dreidimensionale Trag-
system aus mehreren ebenen Tragelementen zusammengesetzt vor. Tréger werden mit
Ober- und Untergurten sowie einer oder mehreren Stegscheiben modelliert. Das Haupt-
augenmerk liegt nun darin, ein diskontinuierliches Spannungsfeld zu finden, das den
Spannungszustand im Trager moglichst zweckmassig beschreibt. Mit den Resultaten aus
der Spannungsfeldanalyse lassen sich bel der Bemessung die erforderlichen Widerstande
der Gurt- und Bugelbewehrung angeben. Umgekehrt lasst sich im Falle vorgegebener
Widerstande die statische Zulassigkeit des verwendeten Spannungsfeldes Uberprifen.
Der Verlauf der Druckgurtkraft dient in der Regel der Kontrolle der Betonabmessungen
und kann zu Modifikationen in der flr die Bemessung oder die Analyse angenommenen
Tragergeometrie fuhren. Die Bemessung oder Kontrolle der Querbewehrung in den
Gurtplatten erfolgt aus dem gefundenen Verlauf der Gurtkréfte in einem zusétzlichen
Berechnungsgang. Dieses Kapitel beschrankt sich auf die Entwicklung von Spannungs-
feldern in Langsrichtung.

Wahrenddem Normalkrafte und Biegemomente durch Gurtkréfte im Gleichgewicht
gehalten werden, ist der Spannungszustand im Steg durch parallele oder facherférmige
Druckfelder und Knoten fir den Beton sowie parallele vertikale oder schrage Zugfelder
fur die Bugel bewehrung gekennzeichnet. Die Spannungsintensitét in diesen Spannungs-
feldernist direkt mit der Grdsse der zu Ubertragenden Querkraft verbunden.

3.2.2 Punktzentrierte Facher

Spannungsfelder werden oft mit konstant gewéhlter Druckfeldneigung modelliert. Dar-
aus ergeben sich neben konstanten Druckfel dabschnitten und linear verénderlichen Gurt-
kréften feldweise konstante Bligelbewehrungskréfte f,, und Betonhauptdruckspannun-
gen -6.5. Der abgetreppte Verlauf der Bulgelbewehrungskréfte, bei dem jedem
Treppenniveau die erforderliche Buigelbewehrungskraft entspricht, fand in der Fachlite-
ratur die Bezeichnung “ staggered shear design” [7,25,26].

Aus ausfuihrungstechnischen Grinden sind bei Tragern oft nur wenige Abstufungen
in der Blugelbewehrung vorhanden, so dass tUber moglichst ausgedehnte Bereiche kon-
stante Biigel bewehrungsgehalte und somit konstante Biigel bewehrungswiderstande ge-

47



Grundlagen von Spannungsfeldern

q, x
L T N O O
Fy b c ¢

—e—

f;v,/ = a.vw,lf,;y

fw,r = a.vw,r fty

Bild 3.1 — Zentrierter Facher: Geometrie, Belastung und Spannungsfeld mit qualitati-
ven Gurtkraftverlaufen.

schaffen werden. Diesem Umstand soll bei der Beurteilung der Tragsicherheit bestehen-
der Betonbauten Beachtung geschenkt werden. Im Gegensatz zur Bemessung hat man
mit gegebenen Widerstanden zu rechnen, eine freie Wahl der Bewehrungsgehalte ist
nicht moglich. Durch eine tber léngere Abschnitte konstante Bligelbewehrung entfallen
unter gleichformiger Belastung und vollstandig ausgenitzten Bligel bewehrungswider-
sténden f,, parallele Druckfelder. Es bilden sich ausschliesslich facherformige Druckfel -
der.

Bild 3.1 zeigt ein solches facherférmiges Druckfeld mit paralelen Gurten unter
gleichmassiger Belastung g, . Die Facherberandungen AD und BC entsprechen Diskon-
tinuitétslinien, vgl. Kapitel 2.2.5. Entlang dieser Diskontinuitatsinien wirken Uber die
Langen a und c verteilte konstante Blgelbewehrungskréfte f, = =ag,  fg, und
fw, = agw, fsy- Normalerweise wird angenommen, dass die Bligelspannung die Fliess-
grenze fy erreicht. ag,  und ag,, entsprechen den Uber die Blgelabstande s, respekti-
ve s, verteilten Bugelquerschnittsflachen Ay, . und Ag, | . Die Randkréfte F, und Fp
sowie die Blgelbewehrungskraft f,, | seien durch globale Gleichgewichtsbedingungen
bestimmt und die Belastung g, als bekannt vorausgesetzt. Gleichgewichtsbedingungen
am Schnittkorper ABCD liefern dann folgende Beziehungen:

fura= (g +f,,)c (3.1
2
_ 2(a+ b)ex+ x°(c—a)
Fop = Fp+ (g +f, )" (3.2
sup D r w,r 2dVC
2
2(a+ b)ax+ x"(c—a
Fint = Fat - ( ) ( ) (3.3

2d,a
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Bei konstanter Druckfeldneigung mit a = ¢ = d,cot6, gehen die beiden quadratischen
Gleichungen (3.2) und (3.3) in lineare Beziehungen Uber.

In Bild 3.2(a) ist der Beton innerhalb des Schnittkérpers ABCD einachsig durch die
Hauptdruckspannung -6 .5(X,2) beansprucht. Die Hauptspannungstrajektorien verlaufen
geradlinig und schneiden sich in einem ausserhalb des Druckfeldes liegenden Punkt.
Man spricht aus diesem Grunde von einem punktzentrierten Facher. Unter konstanten
Betragen der Belastung g, und der Bugelbewehrungskréfte f,,, und f,, . sowie bei un-
veranderlicher Stegbreite andert die Vertikalbelastung ¢,(2) in einem Druckfeld linear
Uber die Druckfeldhthe, wahrenddem die Betonhauptdruckspannungen -6, entlang ih-
rer Wirkungslinie hyperbolisch variieren und im Schnittpunkt der Druckspannungstra-
jektorien einen unendlich hohen Wert erreichen wirden. Die Gleichungen

(a) q,

L T O O T O A

Zahlenwerte:

a=120m  b,=030m

b=040m  b,,,=035m
4 ,

v ¢=200m b,,,~025m

d,=120m g, +f, =600kNm*
Sy = 1000 kKNm'?

Bild 3.2 — Zentrierter Facher: (a) Geometrie, Belastung und Spannungsfeld; Span-
nungsisolinien fir (b) konstante und (c) variable Stegbreiten.
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cd,—z(c—a)
G = (O * fud) — g (34)
_X(c=a)+a(a+b)
coto = Zc-a) + ad, (3.5
-6.3(X,2) = %-(1+ cotze) (3.6)

sind in Bild 3.2(b) in Spannungsisolinien fur die in Bild 3.2(a) gegebenen Grdssen aus-
gewertet. Von vorrangigem Interesse sind die Betonhauptdruckspannungen -5 in den
Ecken des Druckfeldes ABCD. Sie sind dort maximal, wo flache Druckfeldneigungen
0(x, z) mit grosster Vertikalbelastung q,(z) zusammenfallen. Im vorliegenden Fall weist
somit der Punkt B die grosste und der Punkt D die geringste Betonhauptdruckspannung
-0.3 auf. In parallelen Druckfeldernist -6 konstant.

Die Verhdtnisse werden weiter kompliziert, wenn die Stegbreiten tber die Quer-
schnittshdhe variieren. Diese Variante gelangt bei Hohlkastenquerschnitten oft zur An-
wendung, da man eine moglichst grosse Einspannwirkung fir die Fahrbahnplatte erzie-
len mochte. Bei stark variierender Stegbreite sollte dies bei der Ermittlung der
Betonhauptdruckspannungen -c .5 beriicksichtigt werden. Fir einen linearen Stegbrei-
tenverlauf gilt

By int) (3.7)

bW = bw,inf + di(bw,sup -
v

und der damit bestimmte Wert von b,, ist anstelle der konstanten Stegbreite b, in (3.6)

einzusetzen. In Bild 3.2(c) sind Spannungsisolinien der Betonhauptdruckspannungen

-G fur diein Bild 3.2(a) gewahlten Gréssen b, ;¢ und by, ¢, sowie fur unveranderte

Facherbelastungen ausgewertet.

Dur chdringung von Spannungsfeldern

Bild 3.3 zeigt dasselbe Tragersegment ABCD wie Bild 3.2. Das Spannungsfeld setzt sich
in diesem Fal aber aus zwei sich Uberschneidenden Fachern EBGD (Facher I) und
AECG (Facher 11) zusammen. Die Berticksichtigung einer solchen Durchdringung kann
notig werden, wenn z.B. im Punkt E eine sprunghafte Anderung der Biigelbewehrungs-
kréfte f,, oder der Stegbreiten b,, vorliegt. Gleichermassen werden die Bereiche BCF
und AHD spannungsfrei, d.h. in diesen Bereichen vorhandene Aussparungen oder
Schwéchungen tangieren das vorausgesetzte Tragverhalten nicht. Selbstverstandlich er-
reichen die Betonspannungen im Uberlappungsbereich EFGH markant hohere Werte al's
bel einem einzelnen punktzentrierten Facher gemass Bild 3.2 und erfordern besondere
Beachtung. Betonhauptdruckspannungen 6.5, und 6.3, sowie Druckfeldneigungen 6,
und 6,, im Uberlappungsbereich EFGH sind Funktionen von x und z. Gleichgewichts-
bedingungen liefern in EFGH fir die Druckfeldneigung 6(x,z) und fir die Betonhaupt-
spannungen ¢, und ¢4 die Beziehungen
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G.3,9N20, + 6.3, SN26,,
G.3,C0S260, + G 3, COS26

tan2 = (3.8)

1 2 2
Oc1,c3 = 5[5c3,| +Oeg T «/(Gc3,| —Gcg3))) t40.3,0c3,/C0S(6,—6))] (3.9

Diese Resultate lassen sich einfach anhand Mohr’ scher Spannungskreise veranschauli-
chen. Das Vorgehen zur graphischen Konstruktion der Kreise ist analog demjenigen zur
Bestimmung des Spannungszustandes zweiachsial beanspruchter Knoten [23,66,72]. In
Bild 3.4 ist stellvertretend fir beliebige Punkte des Uberlappungsbereichs EFGH der

(@) .
L O T O O I I I A A I I A
Fécher 1 D p .
—e—
Zahlenwerte:
a;=072m d,=120m
) Ficher 11 a,=048m b,=0.30m
acher
bl = 040 m bH",Sll[} = 035 m
b,=232m b, =025m
¢ =120m g, +f,,=600KkNm!
4 ¢=080m f, ,=1000 kNm'!
A E B -
a, Jf b, % ¢
.o b, 3 l
! t

Bild 3.3 —

Durchdringung zweier punktzentrierter Fécher: (a) Geometrie, Belastung
und Spannungsfeld; Spannungsisolinien fir (b) konstante und (c) variable
Stegbreiten.
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Bild 3.4 — Mohr’ sche Spannungskreise: Resultierende Hauptspannungen aus Facher-
Uberlappung im Punkt E fur (a) konstante und (b) variable Stegbreiten.

Spannungszustand im Punkt E festgehalten. Daraus 18sst sich erkennen, dass sich fur alle
Punkte in EFGH ein zweiachsialer Druckbeanspruchungszustand ergibt. Treffen zwei
Druckspannungstrajektorien orthogonal aufeinander, so entsprechen ihre Betondruck-
spannungen 6.3, und 6.3, gerade den Hauptdruckspannungen ¢, respektive 6.5 des
gemeinsamen Uberlappungsbereichs.

Fir eine variable Stegbreite b, resultieren unter Umstanden noch betréchtlichere
Veranderungen der Betonhauptdruckspannungen -c6.5. In Bild 3.5 sind diese Einfllisse
ausgewertet. Die Zahlenwerte werden unverandert von den Bildern 3.2 respektive 3.3
Ubernommen. Die Betonhauptdruckspannungen -6 ., werden schon bei geringen Varia-

@ (b)
80 T T T T

2. bw,sug B bw,inf [_] 1.0

w,sup w,inf bW,sup + bW,i nf

Bild 3.5 — Facherrandspannungen in den Punkten A bis H fir variable Stegbreiten:
(a) ohne und (b) mit Durchdringung der Facher.
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tionen der Stegbreiten betrachtlich erhoht. Dieser Effekt ist besonders bei sich unter fla-
chen Winkeln kreuzenden Spannungsfeldern ausgepragt.

Beispid

Anhand des folgenden Beispiels wird das bis hierher Gewonnene angewendet. Bild 3.6
zeigt einen einfachen Balken mit abschnittsweise konstanter Bligelbewehrung. Diese
weist eine Fliessgrenze fg von 460 MPa auf und besteht von der Feldmitte bisje 4.0 m
vor den Widerlagern aus einer zweischnittigen Bewehrung @ 6 im Abstand s = 100 mm,
was einem Bligelbewehrungswiderstand von f,; =260 kNmL entspricht. In den Ubri-
gen Bereichen sind Blgelbewehrungswiderstande von f,, =370 kNmL (28,
$=125 mm) vorhanden. Der Hebelarm der Gurtkréfte d,, wird zu 1.2 m angenommen.
Der Tréger ist Uber die Spannweite L =20 m mit seiner gleichmassig verteilten Biege-
traglast q, = 8MU/L2 =120 kNm'? belastet. Aus dem angenommenen Hebelarm der

inneren Kréfte d, von 1.2 m ergibt sich somit ein erforderlicher Untergurtwiderstand in
Feldmitte von 5000 kN.

Die Ermittlung des Gurtkraftverlaufs im Ober- und Untergurt kann ausgehend von
(3.1) bis (3.3) erfolgen. Am besten entwickelt man unabhangig vom Ausnutzungsgrad
der Langsbewehrung das Spannungsfeld vom Querkraftnullpunkt aus, im vorliegenden
Fall also von der Feldmitte her. Die jeweiligen Druckfeldldngen sind durch die vorhan-
denen Bigelbewehrungskréfte f,, und f,, gegeben. Fir die rasche Bestimmung der
Gurtkrafte kann es von Vorteil sein, mit Spannungsfeldresultierenden zu arbeiten. Man
spricht in solchen Fallen von diskreten Fachwerkmodellen, deren Streben- und Pfosten-
kréfte den Integralen der Spannungen in den Druck- und Zugspannungsfeldern entspre-
chen. Wenn wie in Bild 3.6(c) zwei Punkte eines Druckfeldes nicht Ubereinanderliegen
(E und R bzw. G und P), so fallen die Resultierenden der Biigel bewehrungskréfte in Be-
trag und Wirkungslinie nicht mit denjenigen der benachbarten Druckfelder zusammen.
Der Grund dafir ist einleuchtend; die Uber die Lange GF vorhandenen Bigelbeweh-
rungskréfte f,, reichen bloss aus, eine Belastung f,,;+q,, Uber die Lange OP aufzuneh-
men. Dasselbe gilt fur die gegebenen Blgelbewehrungskréfte entlang A’E, die nur La-
sten entlang QR im Gleichgewicht zu halten imstande sind. Selbstverstandlich stehen die
totalen Pfostenkréfte der jeweiligen Bereiche insgesamt miteinander im Gleichgewicht
(760+720 = 906+574; 373+375 = 492+256).

Mochte man solche diskreten Fachwerkmodelle zusétzlich fur die Bestimmung der
Betonhauptdruckspannungen -c.5 verwenden, so wird klar, dass nur bei konstanten
Druckfeldneigungen eine direkte Aussage gemacht werden kann. Liegen dem Fachwerk-
modell wie hier facherformige Druckfelder zugrunde, ergeben sich bloss Mittelwerte fir
die Betonhauptdruckspannungen. Diskontinuierliche Spannungsfelder erlauben hinge-
gen anhand von (3.6) die Ermittlung der Betonhauptdruckspannungen -5 in jedem
Punkt des Druckfeldes. Im allgemeinen interessieren bloss die Eckwerte in jedem F&
cher; fur den vorliegenden Fall sind die Betonhauptdruckspannungen am Ubergang zum
Obergurt (-0¢3g,p) Und Untergurt (-6.5;,;) ausgewertet. Man beachte, dass Unstetig-
keiten dieser Spannungen nur in L, F und Q auftreten, weil dort die Facherbelastung
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Bild 3.6 — Einfacher Balken unter Biegetraglast: (a) Geometrie und Belastung; (b)
Spannungsfeld; (c) diskretes Fachwerkmodell; (d) resultierende Beweh-
rungskréfte; (e) Betonhauptdruckspannungen.
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f,itd, oder die Blgelbewehrungskraft f; andern. Die grosste Betonhauptdruckspan-
nung -c .3 tritt im Punkt R auf. Dieser Wert ist einer effektiven Betondruckfestigkeit f,,
gegenuberzustellen. Dabel muss folgende Bedingung gelten:

f.> -0 (3.10)

Setzt man als untere Grenze f. = 1.25- fCC(ZIS) an (vgl. Kapitel 2.1.3), so wirde das vor-
geschlagene Spannungsfeld fir Zylinderdruckfestigkeiten von f.. > 17.5MPaim Steg
statisch zuléssig sein. Die Grosse der Druckkraft in Feldmitte bei C' erfordert bel einer
Flanschflache von 1.2x0.2 m? eine Zylinderdruckfestigkeit von f.c =20.8 MPa. Ferner
wurde zur vereinfachenden Ermittlung der Gurtkréfte ein punktzentrierter Facher im
Knotenbereich A’ vorausgesetzt; dort misste zur Gewahrleistung des Gleichgewichts
eine unendlich hohe Betondruckfestigkeit vorhanden sein. Es besteht die Moglichkeit,
die Knotengeometrie mit einem Festigkeitskriterium an der Knotenberandung zu bestim-
men. Die Ermittlung solcher Knotengeometrien wurde in [23] und [67] eingehend

beschrieben, so dass diesbeziiglich auf ndhere Erlauterungen verzichtet werden kann.

Abschnittweise konstante Bligelbewehrung

Eine Spezialitdt von Spannungsfeldern mit abschnittsweise konstanter Biigel bewehrung
wird anhand von Bild 3.7 erlautert. Die Verlangerungen der Druckspannungstrajektorien
der Spannungsfelder FILP und A’EQR schneiden sich in Z; respektive Z,. Die volle
Ausnutzung der Bugelbewehrung fuhrt dazu, dass in allen Fachern im Bereich FILP am
oberen und unteren Rand je konstante Belastungen auftreten. Dies bedeutet, dass die
Linien IM, HN und GO keine Diskontinuitétslinien im Sinne der Plastizitatstheorie dar-
stellen. Vielmehr handelt es sich um einen einzigen, in Z,; punktzentrierten Facher.
Gleichgewichtsbedingungen fur vertikale Krafte fihren zum Schluss, dass die Punkte
Z, und Z, auf der Symmetrieachse liegen mussen. Fir die Ordinaten z,, z, und z,,
ergeben sich folgende Beziehungen:

f f
ll'dv ' ZZZLZ'dV
qu qu

f
’ lele

Z, = .
1 a
1:wl — Uy

(3.11)

\

z, und z, verhalten sich demnach proportional zu den Bugelbewehrungskréften f,
und f,.

Nachweise nach der Norm SIA 162

In der heute gultigen Ausgabe der Norm SIA 162 [60] werden fur die Bemessung der
Langsbewehrung Nachweise in Schnitten senkrecht zur Trégerachse vorgeschlagen.
Dies ist inshesondere deswegen angebracht, da die statischen und geometrischen Gege-
benheiten Uber die Tragerlange nur unwesentlich variieren und einfache Spannungsfel-
der oder diskrete Fachwerkmodelle mit konstanter Druckfeldneigung entwickelt werden
konnen. Basierend auf diesen Annahmen konnen Gurt- und Bigelbewehrungskréfte
sowie Betonhauptdruckspannungen auch einfach aus den Schnittkraften M, N und V
ermittelt werden. Man erhdlt die bekannten Gleichungen
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Bild 3.7 — Einfacher Balken unter Biegetraglast: Facherzentren unter konstanter Bela-
stung und abschnittsweise konstanten Biigel bewehrungskréften.

N2 M M _N_2e\ M M
Feup = 2(1+dv) dv+ > coté , Fy = 2(1 dv)+dv+ > coto  (3.12)

__1v oMV
fy = d.coté : Oc3 = bde(tane coto) = b,,0,5iN6C0S0 (3.13)

Insbesondere bel der Projektierung von Neubauten hat sich das Bemessungsverfahren
anhand dieser Gleichungen durchgesetzt, da es ausgehend von konstanten Druckfeldnei-
gungen die Ublicherweise ermittelten Schnittkrafte in direkten Zusammenhang mit den
inneren Kraften bringt. Dabel ist zu beachten, dass diese Einfachheit nur fir parallele
Druckfelder erhaten bleibt. Im Falle von facherférmigen Druckfeldern sind direkte

(@ (b)
q
O

Lz

rv

dJ2

Bild 3.8 — Nachweise in Schnitten: (a) Schnittgréssen und Belastung; (b) Schnittkor-
per und innere Kréfte.

56



Rechnerische Uberprifungen

Beziehungen zwischen inneren Kré&ften und Schnittgrossen nicht derart einfach zu for-
mulieren.

Ublicherweise werden beim Nachweis der Schubtragsicherheit geméss [60] die Uber
eine Lange d,cot® aufsummierten Bligel bewehrungswiderstande in ihrer Wirkungslinie
mit der dort wirksamen Querkraft verglichen. Diese Querkraft enthélt ihrerseits samtli-
che oben und unten am Steg angreifenden Lasten, welche bis zu einem Schnitt in der
Hélfte der Druckfeldiange d,,cot® wirken, die aber im Falle oben angreifender Lasten
nicht zu einer Beanspruchung der Buigel fuhren. Das Nachweiskonzept in Schnitten fihrt
somit tendenziell zu einer Bemessung auf der “sicheren Seite”. Fir die Beurteilung der
Tragsicherheit bestehender Betonbauten ist diesem Umstand gebiihrend Rechnung zu
tragen. Durch die Entwicklung von Spannungsfeldern kénnen gegeniiber Nachweisen in
Schnitten leicht hdhere Tragsicherheiten resultieren. Im Bereich von Zwischenauflagern
von Durchlauftrégern sind die Unterschiede zwischen den Nachweisen geméss [60] und
der konsistenten Entwicklung diskontinuierlicher Spannungsfelder noch ausgeprégter.
Sie werden deshalb in Kapitel 3.5 separat diskutiert.

3.2.3 Stegver starkungselemente

Markante Nutzungsénderungen oder ungentigende Schubtragsicherheiten erfordern oft
bauliche Verstarkungsmassnahmen an den Stegen. Die Bemessung solcher Verstér-
kungselemente kann in Analogie zu den Ausfihrungen im vorangegangenen Kapitel mit
Spannungsfeldern erfolgen. Insbesondere beim Einsatz vorgespannter Verstarkungsele-
mente, wie z.B. vertikaler oder schréger Spannstangen, ist es angezeigt, den Eigenspan-
nungszustand, den die Vorspannkrafte verursachen, wie eine Last zu beriicksichtigen.
Auf diese Weise ist es moglich, das Lastniveau zu beschreiben, bei welchem Kréfte in
der vorhandenen und Kraftanstiege in der nachtraglich angeordneten Bligel bewehrung

(@) r (b)

L O A A
D D,=D, ¢

—e

_LFW],I lEvZJ

: I
5 d, | |
| |
| |

/ Al A/BB/
A A A B B B X -t T } T T }

| la ;L; 3 4 c — —

a 4 b c a a,

Bild 3.9 — Punktzentrierte Facher mit vertikalen Verstéarkungselementen: (a) Geome-
trie, Belastung und Spannungsfeld; (b) Verankerung der Verstéarkungsele-
mente.
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(@ ar (b)
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Bild 3.10 — Zentrierte Facher mit geneigten Verstéarkungselementen: (a) Geometrie,
Belastung und Spannungsfeld; (b) Verankerung der Verstéarkungselemen-
te.

entstehen. Durch die Vorspannung der V erstarkungsel emente erhédt man die Gewissheit,
dass sie schon im Gebrauchszustand an der Tragfunktion teilnehmen.

Bild 3.9 zeigt ein Spannungsfeld mit vertikalen Spannstangen as Verstarkungsele-
menten. Diese sind im Gegensatz zu schlaffer Bilgelbewehrung Ublicherweise nicht
gleichmassig Uber einen Bereich verteilt angeordnet, sondern lokal eingebaut. Die Kréfte
in den Verstérkungselementen bewirken deshalb konzentrierte Krafteinleitungen in den
Beton. Fir eine relativ einfache Ermittlung des Kraftverlaufs entlang solcher Bereicheist
die Entwicklung punktzentrierter Facher in Analogie zu Kapitel 3.2.2 zu empfehlen.
Ausgehend von der entlang CD wirkenden Belastung ¢, + f,, . werden zwei punktzen-
trierte Facher A1A,D4D und B1B,CD, entwickelt, welche eine Kraftanderung im Unter-
gurt entlang der Ankerplattenlangen a; und a, erfordern. In der Regel liegen im Be-
reich solcher Verankerungen grosse Querdruckspannungen vor, die eine
Kraftibertragung von der Spannstange auf die Gurte erleichtern.

Verankerungsbereiche von Verstarkungselementen kdnnen auch anhand nicht zen-
trierter Facher mit endlichen Knotenabmessungen untersucht werden. Insbesondere bei
der Einleitung sehr grosser konzentrierter Verankerungskréfte in den Beton oder bel ge-
ringen Bauteildicken ist eine detaillierte Untersuchung solcher Knotenbereiche unum-
ganglich.

Bild 3.10 zeigt ein mdgliches Spannungsfeld fir einen Bereich mit geneigten V erstér-
kungselementen. Besonders zu beachten ist, dass die Verankerung der Verstarkungsele-
mente unterhalb der jeweiligen Fécher zu liegen kommt. Nur so ist es moglich, den
Kraftfluss aus den Fachern in die Verstérkungselemente sicherzustellen.
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3.3 Spannungsfelder flr vorgespannte Trager

3.3.1 Trager mit gekrimmtem Zuggurt

Die Berilicksichtigung von Vorspannungen bei der Entwicklung von Spannungsfeldern
ist schon verschiedentlich untersucht worden [3,6,23,27,31,40,69,71,72]. In den haufig-
sten Fallen wurde der Eigenspannungszustand V orspannung mit der Deutung als Anker-,
Umlenk- und Reibungskréfte erfasst; viele dieser Arbeiten vernachl&ssigen jedoch fir
die Untersuchung des Bruchzustandes die Ermittlung eines Kraftzuwachses im Spann-
glied. Diesem Umstand soll in diesem Kapitel Rechnung getragen werden. Dabel gilt das
Interesse insbesondere der Bestimmung des Zugkraftverlaufs in gekrimmten Spannglie-
dern und der zur Berechnung desselben bendtigten Differentialgleichung.

Die Langsbewehrung wird vorderhand auf ein vorgespanntes Zugglied beschrankt.
Dies vereinfacht die nachfolgenden Untersuchungen. Die zusétzliche Wirkung einer
schlaffen Langsbewehrung in den Zuggurten wird erst in Kapitel 3.4 weiterverfolgt. Es
wird eine abschnittweise konstante Blgelbewehrung im Tréger vorausgesetzt, der
gleichmassig verteilte Kréfte entsprechen. Man stelle sich anhand von Bild 3.11(a) einen
Schnittkérper ABCD als Teil dieses Tragers vor, der durch die Bigel bewehrungskréfte
fyy und f, ., die Belastung g sowie die Gurtkrafte F, , Fg, Fc und Fp beansprucht
ist. Infolge der Vorspannung wirkende Umlenkkrafte sind in der Betrachtung des
Schnittkdrpers mit den in A und B angreifenden, geneigten Zugkraften F, und Fg be-
reits berticksichtigt.

Als bekannte Grossen sind die Beanspruchungen entlang der Diskontinuitétslinie BC,
die Abmessungen des Schnittkdrpers sowie der geometrische Verlauf der Spannglied-
achse entlang AB durch die parabolische Funktion d,(x) und deren Ableitungen d, (x)
und d;(x) gegeben. Als Unbekannte dienen die Beanspruchungen entlang der Diskonti-
nuitdtslinie AD. Die Vertikal- und Horizontalkomponenten der Zugkrafte im Spannglied
sind miteinander verkntipft durch

Fayv = -FandXy) Fgv = -Fgndi(Xs) (3.14)
Gleichgewichtsbedingungen fiihren zu den Beziehungen
Fo = Fan , Fc = Fgp (315

- _ Fenl2d,(Xg) + adig)1 - (a+ fy, (@b + b°) 10
A 2d,(x5)—ad,(X,)

1 1) 1)
fW,I = 5[(q + 1:w, r)b_FB,hdv(XB) + FA,th(XA)] (3-17)

Auf diese Weise gewonnene Werte fir F, ,, und f,, dienen der Bestimmung der Bean-
spruchungen des angrenzenden Schnittkorpers, die auf dieselbe Weise erfolgen kann. Es
l&sst sich somit abschnittweise ein Spannungsfeld entwickeln, bel dem an den Schnitt-
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Bild 3.11 — Spannungsfeld fir einen vorgespannten Trager: (@) Schnittkérper;
(b) Gleichgewicht an infinitessmaler Druckfeldtrgjektorie.

korperrandern die Beanspruchungen bekannt sind. Uber den Verlauf der Spanngliedkraft
im Innern eines Schnittkorpers respektive entlang der Kurve AB kdnnen diese Berech-
nungen aber nichts aussagen.

Um den Kraftverlauf im Spannglied genauer untersuchen zu kdnnen, missen die
Gleichgewichtsbedingungen an einer infinitesimalen Druckstrebe gemass Bild 3.11(b)
formuliert werden. Gleichgewicht der vertikalen und horizontalen Kréafte erfordert:

(Q+ fy, Vg + (Fdy + F'd/—f,, )dx = O (3.18)

(q+ fy, )dxg,,cot6 + Fdx = 0 (3.19)

sup

Mit der Substitution cot6(x) = k(x) lasst sich die geometrische Beziehung zwischen
den horizontalen Koordinaten x und xg,, beschreiben mit

Xgup = X—d,k (3.20)

sup
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XS'up = 1-dk—dk’ (3.20)

Unter Verwendung von (3.18) bis (3.21) ergibt sich folgende Differentialgleichung:

‘- 1—ddvk+ Fdy—f, | 622)
v (g, A [1—dK]

Nochmalige Differentiation nach x dient der Elimination der noch unbekannten Spann-
gliedkraft F(x) und liefert die Differentialgleichung 2. Ordnung:

’ n

k”[dv(l—d\;k)]+k’[d\;(1—d\;k)—dv(d\;k)']:q ——2(1-d/k)(dk)  (3.23)

+ 1:w,r

Einsetzen von (3.19) in (3.23) fuhrt schliesslich zu

d, 2kd,  3d.), 3kd.
kn — \' (k,)2+ [ V __V]kl_ V
1-dk 1-dk & d

\

(3.24)

\

Diese Differentialgleichung lasst sich numerisch integrieren. Selbstverstandlich missen
die Randbedingungen entlang BC und die gesuchten Schnittgréssen entlang AD die glo-
balen Gleichgewichtsbedingungen (3.15) bis (3.17) erflllen. Die Anfangsbedingungen
werden aus einer geometrischen, respektive einer statischen Bedingung gewonnen und
lauten:

b
d,(b)

1-dy(b)k(b) Fe.ndy —fu,|

k(b) =
d(b) g+ 1, d(D)[1-di(b)k(b)]

, K(b) =

(3.25)

Fir (3.25), ist neben der Kenntnis der Kraft F(b) eine Schéatzung der Blgel bewehrungs-
kraft f,,, notig. Man integriert (3.24) Uber das Intervall zwischen x = b und x = a+b
und findet mit (3.22) einen Wert fur F(a+b). Dieser Randwert entspricht somit einer
Schatzung des Endwertes F, , aus Bild 3.11(a), der unter Berlicksichtigung von (3.17)
zu einem zweiten Schatzwert fur f,, | und damit zu einer Uberarbeiteten Randbedingung
k'(b) fuhrt. Die Lésung der Differentialgleichung ist dann erreicht, wenn nach einigen
Iterationsschritten die Grossen von F(x,) und f,, | mit den Werten gemass (3.17) und
(3.18) Ubereinstimmen. Selbstverstandlich ist es auch mdglich, anhand gegebener Bligel-
bewehrungskréfte f,, | zum Beispiel die Lange b iterativ zu bestimmen.

Fur verschiedene Schnittkérpergeometrien und Randbedingungen kdnnen auf diese
Weise die Kraftverlaufe in den Spanngliedern sowie die Betonhauptdruckspannungen
am oberen und unteren Rand des Schnittkérpers angegeben werden. Letztere sind defi-
niert durch

q+ fW, r

R AN NS (3.26)

-0 =
c3, su
p bw
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+f
s int = (LKA (L- Ak - 0K) (327
W

In Analogie zu den Ausfihrungen in Kapitel 3.2.2 erreichen die Ausdriicke (3.26) und
(3.27) dann ihre maximalen Werte, wenn grosse Vertikalbelastungen q+f,, . mit flar
chen Druckfeldneigungen, d.h. grossen Werten von k(x) zusammenfallen.

r

Von besonderer Wichtigkeit ist, dass die Spanngliedkraft F(x) nur zwischen der
Spannkraft P_, nach Abzug aler Verluste und der Fliesskraft Py variieren kann. Fur die
Beurteilung der Tragsicherheit bedeutet dies, dass in Bereichen, wo der Querschnitt auch
unter nominellen Bruchlasten q4yg nicht dekomprimiert, Gblicherweise keine
Anderungen in der Spanngliedkraft zu erwarten sind.

3.3.2 Trager mit gekrimmtem Druckgurt

Betrachtet man anhand von Bild 3.12 einen Tréager mit variabler Querschnittshthe, des-
sen Hebelarm der inneren Kréafte mit der geometrischen Beziehung d,(x) angegeben
werden kann, so ergeben sich grundsétzlich vergleichbare Beziehungen und Differential -
gleichungen, wie sie fur Bild 3.11 hergeleitet worden sind. Bei dominantem Einfluss der
Eigenlasten des Tragwerks ist jedoch die Belastung q entlang DC nicht konstant und
fuhrt zu Veranderungen in den Gleichgewichtsbeziehungen an der infinitesimalen
Druckstrebe. In Analogie zum gekrimmten Zugglied Gbernimmt der geneigte Untergurt
einen Teil der Druckfeldbelastung, so dass sich die Bligelbewehrung gegentiber paral-
lelgurtigen Tragern reduzieren lasst. Durch numerische Integration der Differentiaglei-
chung lassen sich bei bekanntem Verlauf des Untergurtes die Gurtkrédfte und die erfor-
derlichen Biigelbewehrungskréfte angeben. Alternativ dazu kann bel Uber die gesamte
Tréagerlange konstanten gegebenen Biigel bewehrungskréften der kontinuierliche Verlauf
des Untergurtes gefunden werden. Eine Lésung fur abschnittsweise lineare Verléaufe des
Druckgurtesist in [27] angegeben.

3.3.3 Endbereiche von vorgespannten Tréagern

Die Einleitung von Vorspannkraften im Auflagerbereich erfordert genauere Untersu-
chungen. Man ist bestrebt, die Vorspannkraft moglichst weit hinter dem Auflager zu ver-
ankern. So lasst sich ein Tell der Ankerkraft fur das horizontale Gleichgewicht Gber dem
Auflager mobilisieren, der seinerseits die Direktabstiitzung eines Teils der Last auf das
Auflager ermoglicht, ohne dass dort eine schlaffe Horizontal bewehrung vorhanden sein
musste. Die Bilder 3.13 und 3.14 nehmen Bezug auf das in [31] vorgestellte Beispiel
eines einfachen Balkens der Spannweite L =20 m unter seiner gleichmassig verteilten
Biegetraglast g, von 120 kNm'2,

Im folgenden soll anhand von Bild 3.13 der Einfluss nicht punktzentrierter Facher
und Knoten endlicher Abmessungen auf die Entwicklung von Spannungsfeldern unter-
sucht werden. Die Bestimmung der Knotengeometrie von Auflagerbereichen wurde be-
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Bild 3.12 — Spannungsfeld eines Tragers mit gekrimmtem Untergurt: (a) Schnittkor-
per; (b) Gleichgewicht an infinitesmaler Druckfeldtrgektorie.

reitsin [23] und [67] behandelt. Im vorliegenden Fall treffen mehrere Facher aufeinan-
der, so dass zur Bestimmung der Knotengeometrie erganzende Uberlegungen anzustel-
len sind. Der Knotenbereich E ist durch die Punkte E; bis E, begrenzt. Die Bestimmung
der Knotengeometrie erfolgt unter der Bedingung, dass entlang der Knotenberandungen
gerade die einachsige Betondruckfestigkeit f_ erreicht wird. Im Innern des Knotens stellt
sich somit ein zweiachsg gleichméssiger Spannungszustand ein. Die Knotenberandun-
gen entlang E,E, und E;E, sind gerade, so dass sich die Koordinaten der Punkte E;, E,
und E, aus den gegebenen Grossen der Vorspannkraft und der Kraft in der direkt auf das
Auflager abgestiitzten Druckstrebe EA’ bestimmen lassen. Vom Punkt E; ist die hori-
zontale Distanz b; zum Punkt E, durch die Beziehung f_b,b;=(q,-uy)a; festgelegt.
Fiihrt man lokale &, -, - und &, -{, -Koordinatensysteme ein, so erhélt man aus der L6-
sung der Gleichgewichtsbedingungen folgende hyperbolische Beziehungen:

a;—b
(Gu+dy” =& 1b1 F+28, (b +ep) +dy” (3.28)
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(a) -Fvu/)

(b) _Emp

) ay

Bild 3.13 — Nicht zentrierte Facher in der Verankerungszone eines Spanngliedes. (a)
und (b) Facherbereiche.

a,—b
(Go+dy® = &5 2b2 2+ 28,(b,+ ) +d, (3.29)

Zur Bestimmung des Kraftverlaufs im Obergurt Fsup(x) werden (3.28) und (3.29) nach
g, respektive {, aufgeldst. Zusammen mit der Substitutionen &; = (q,-Ug)X,/(f;b,,)

und &, = (q,*+f,)x;/(fcb,) ergeben sich folgende Ausdriicke fur Fg,.(x;) und
Fsup(xz):
a;—by)b b, +e)b
Fap() = T2, dl—fo- B gy, SR g 2 (330)
a, 1

2

a,—b,)b b, +e,)b
Foup®2) = feby, dz—szz'( »—by) 2, 2x2~( 2 a 2) 2+d22 _fbc, (33
a, 7

Die Ausdricke in den Klammern von (3.30) und (3.31) reprasentieren die Funktionen
-C4(xy) respektive -{,(x,), deren Maximalwerte {;(a;) und {,(a,) den Hohen ¢, und
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Bild 3.14 — Féacherwirkung in der Verankerungszone eines Spanngliedes. (a) Nicht
zentrierte und (b) punktzentrierte Facher; (c) Gurtkraftverlaufe; (d) Beton-
hauptdruckspannungen.

65



Spannungsfelder flr vorgespannte Trager

c, entsprechen. Die Summe dieser Hohen muss der schon zu Beginn berechneten Ordi-
natendifferenz der Punkte E, und E, entsprechen.

Der Verlauf der Betondruckspannungen entlang der Geraden OP und PQ l&sst sich
ebenfalls aus den vorangegangenen Gleichungen angeben. Es ergeben sich folgende
Ausdriicke:

_ Ay—Yg Xy(a;—by) + byey2

_603, sup(xl) - bw |:1+( (Cl(xl) +d1)b1 ) } (332)
_ Oyt iy Xp(ay —Dby) +b,ye))2

Oz supl¥0) = “p— [ +( TR H (3.33)

In Bild 3.14 sind Resultate solcher Berechnungen fir ein Beispiel aus [31] aufgezeich-
net. Man beachte, dassin A ein im Innern zweiachsig gleichméssig mit der einachsigen
Betondruckfestigkeit f. beanspruchter Knotenbereich vorausgesetzt wurde. Dies hat zur
Folge, dass die Knotengeometrien in E und A iterativ bestimmt werden miissen. Ausge-
hend von den Kraftgrossen fur punktzentrierte Facher gemass Bild 3.14(b) werden die
ersten Knotengeometrien und deren Exzentrizitéten gegentiber den Punkten A und E
berechnet. Die Exzentrizitdten werden in einem zweiten Schritt in die Glei chgewichtsbe-
dingungen einbezogen, und daraus werden korrigierte Exzentrizitéen gewonnen.

Gegeniber der Berechnung des Kraftverlaufs im Obergurt mittels punktzentrierten
Fachern fallt auf, dass der nicht zentrierte Facher PQE,E; zu einem stérkeren, der Facher
OPESE, hingegen zu einem schwéacheren Gradienten der Obergurtkraft fuhrt. Dieser
Umstand ruhrt daher, dass die Druckfeldneigung nicht zentrierter Facher gegentiber
punktzentrierten Fachern Uber- bzw. unterschétzt wird. Die Betondruckspannungen er-
reichen wegen der flachen Neigung der Druckspannungstrajektorien dusserst hohe Wer-
te. Esist jedoch darauf hinzuweisen, dass einerseits die Verankerung der Vorspannung
im vorliegenden Fall sehr hoch und nahe bel der Druckplatte liegt und somit rein geome-
trisch gesehen dusserst flach geneigte Druckspannungstrajektorien resultieren. Anderer-
seits wirde sich in Wirklichkeit die Kraft im Druckgurt derart aufbauen, dass zunéchst
die oberflachennahen Bereiche beansprucht und sich somit die Neigungen der Druck-
spannungstrajektorien nicht derart flach ausbilden wirden. Die hier getroffene Annahme
eines horizontalen Druckgurtes auf konstanter Hohe bewirkt eine sehr starke Erhthung
der Betondruckspannungen. Verfeinerungen der Spannungsfelder waren durchaus mog-
lich und konnten zu einer bedeutenden Reduktion der Betonhauptdruckspannungen -6 5
fahren.

3.3.4 Durchlauftrager

Die bisherigen Ausfuhrungen beschrankten sich der Einfachheit halber auf einfache Bal-
ken. Nun sollen zusétzlich die Verhdltnisse bei einem Durchlauftréger untersucht wer-
den. Dazu wird ein Tréger gemass Bild 3.15 betrachtet. Als Langsbewehrung ist einzig
ein Spannglied vorgesehen, dessen Geometrie sich aus Stitzen- und Feldparabeln
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(a) Geometrie und Belastung; (b) direkte Abstitzung; (¢) Spannungsfeld;
(d) resultierende Bewehrungskréfte; (€) Betonhauptdruckspannungen.
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zusammensetzt. Die Horizontalkomponente der Spannkraft betrégt P_, = 4000 kN. Die
Wendepunkte der Spanngliedachse liegen a = 2 m von den Auflagerachsen entfernt. Der
durch die Vorspannung hervorgerufene Eigenspannungszustand wird durch die Einfih-
rung von Anker- und Umlenkkraften berticksichtigt. Die statisch unbestimmte Lagerung
des Tréagers fuhrt zu einer Schnittgrossenverteilung aus dem Lastfall Vorspannung, wel-
che die Bedingung einer horizontalen Tangente der Biegelinie Uber den Auflagern
erfullt; sie weist somit gegentiber derjenigen, die an einem statisch bestimmten Grundsy-
stem ermittelt wird, Schnittgrossendifferenzen auf, die Ublicherweise as “Zwangs-
schnittgrossen” bezeichnet werden. In Analogie zu anderen Zwangseinfllissen spielt die
Grosse dieser durch die Vorspannung hervorgerufenen Zwangsschnittgrossen fur die
Ermittlung der Traglast keine Rolle, vorausgesetzt, dass das Tragwerk Uber ein ausrei-
chendes V erformungsvermogen verflgt. Im vorliegenden Fall werden die Einflisse der
Zwangungen aus dem Lastfall Vorspannung deshalb ausser acht gelassen.

In Analogie zum untersuchten Einfeldtrager wird von der Vereinfachung kleiner Nei-
gungswinkel der Spanngliedachse ausgegangen, so dass konstante Umlenkkréfte von
U, Farg = 120 KNm™ entlang WB bzw. u_, gy, =480 kKNmt entlang DW resultieren.
Der Trager sei mit der Biegetraglast von g, = 240 kNm belastet. Diese wird bei gleich-
zeitigem Fliessen des Spannglieds tber der Stitze und im Feld erreicht. Die Fliesskraft
P, betragt 5000 kN. Als Bligelbewehrungswiderstande stehen bis 4.0 m von der Aufla-
gerachse entfernt 480 kNm™t zur Verfuigung, in den Feldbereichen sind diese auf die
Hafte reduziert.

Konnte das Spannglied seine Fliesskraft Giber die gesamte L ange aufbauen, so wirden
geméss Bild 3.15(b) Umlenkkréfte Uy goq = 150 KNmM™ bzw. Uy gye = 600 KNm™ auf
den Trager wirken. Zusammen mit der Traglast von g, = 240 kNm™ ergabe sich somit
eine Nettobelastung von 840 kNm™ zwischen D’ und W respektive von 90 kNm™ zwi-
schen W und C'. Diese Belastung wiirde durch einen in der Stegebene liegenden Bogen
mit abschnittweise parabolisch gefiihrter Bogenachse auf das Auflager A’ abgetragen.
Die Betonhauptdruckspannung -6 .5 im Bogen wirde Uber die ganze Lange gerade die
Betondruckfestigkeit f_ erreichen. Eine solche Tragwirkung stosst nicht nur deshalb an
die Grenzen der Plausibilitét, weil die Deformationen im Spannglied nie derart gleich-
massig auftreten, dass ein Fliessen Uber die ganze Lénge sichergestellt ist, und weil die
V erbundwirkung zwischen Beton und Spannglied eine Lokalisierung der Verformungen
und somit der maximalen Spanngliedkraft bewirkt, sondern auch deshalb, weil der
Druckbogen aus Grunden der erforderlichen Betondruckfestigkeit eine gewisse Stegbrei-
te voraussetzt, ohne welche sich eine reine Bogentragwirkung nicht einstellen kann.

Sinnvoller ist es, die Tragwirkung mit einem Spannungsfeld gemass Bild 3.15(c) zu
erfassen. Ausgehend vom Schnittkdrper HIC' J erlauben (3.14) bis (3.17), die Bligelbe-
wehrungs- und Spanngliedkrafte an den Schnittkorperrandern zu bestimmen. Die in
Feldmitte wirkende Fliesskraft P, wird schon beim Punkt F auf die Spannkraft P_ ab-
gebaut. Im Stitzenbereich ist dieser Kraftabbau wegen der stérkeren Bligel bewehrungs-
kraft von 480 kNm™* schon entlang D’ E vollzogen. Zwischen E und F stehen also Ober-
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und Untergurt unter Druckbeanspruchung, und eine Anderung der Kraft im Spannglied
waére nicht plausibel. Entlang EF wirken somit konstante Umlenkkréfte von U, gize
= 480 KNm™* bzw. u_, gy = 120 KNm™. Die Entwicklung des Spannungsfeldes A’XLR
hat diesem Gesichtspunkt Rechnung zu tragen. Entlang RM wird die Druckkraft im
Obergurt auf die der Kraft P_, entsprechende Druckkraft aufgebaut, wahrenddem die
Untergurtkraft im Punkt X verschwindet. Auf diese Weise ist gewahrleistet, dass die
Spanngliedkraft erst dann einen Zuwachs verzeichnet, wenn der Querschnitt de-
komprimiert wird. Rein statisch gesehen waren selbstverstéandlich auch Zustande denk-
bar, in denen Kraftanderungen im Spannglied auftréten, obwohl sowohl der Ober- als
auch der Untergurt unter Druckbeanspruchung stiinden. Im Sinne eines plausiblen Kréf-
teverlaufsist ein derartiges Spannungsfeld jedoch auszuschliessen.

Im Bereich A’S wurde vorausgesetzt, dass sdmtliche Bugelbewehrungskréafte daf Ur
verwendet werden, die entlang PQ wirkenden Belastungen aufzunehmen. In Wirklich-
keit stellt sich entlang EW das Problem, dass dort nach unten gerichtete Umlenkkréfte
von U, gize = 480 kNmt wirken. Sie stiitzen sich nicht direkt auf das Auflager A’ ab,
da dies zu einer zu grossen Abnahme der Kraft im Spannglied unter P_ flhren wirde.
Um die Umlenkkréfte auf die Hohe der Strecke QR zu heben, was strenggenommen auch
beriicksichtigt werden misste, wéren die Bligelbewehrungskréfte bereits vollstéandig aus-
geniitzt. In der Praxis geht man hingegen oft von an der Oberfléche des Trégers
angreifenden Nettobelastungen aus, die sich aus den statischen Lasten g, und den Um-
lenkkraften u_ zusammensetzen; die Lage der Vorspannung im Querschnitt und deren
Auswirkung auf die Bugelbewehrungskrafte wird meist vernachlassigt. Weitere Uberle-
gungen hierzu werden in Kapitel 3.5 angefihrt.

3.4 Spannungsfelder flr Trager mit vorgespannter und schlaffer
Bewehrung

Die bisherige Beschrankung auf Tragwerke mit vorgespannter Langsbewehrung ist fur
das Verstandnis ihrer Tragwirkung von betrachtlichem Nutzen. In Wirklichkeit weisen
aber sdmtliche Spannbetonbauten einen gewissen Antell an schlaffer Langsbewehrung
auf, sei dies, um die geforderte Tragsicherheit zu erreichen, oder sei es, um die
Gebrauchstauglichkeit durch eine bessere Rissverteilung sicherzustellen. In jedem Falle
sollte die schlaffe Bewehrung bei der Uberpriifung bestehender Stahlbetonbauten in
Rechnung gestellt werden.

Gemass [60] werden Tragsicherheitsnachweise in einzelnen Schnitten senkrecht zur
Tragerachse gefuhrt. Die Ermittlung des Tragwiderstandes erfolgt in der Regel ohne zu
Uberprifen, ob sich dieser zu einer spezifischen Belastungskonfiguration gehérende
Spannungszustand mit der vorhandenen schlaffen und vorgespannten Bewehrung Uber-
haupt einstellen kann. Im Falle von Durchlauftrégern unter einer gleichméssig verteilten
Biegetraglast wie in Bild 3.15 wéren z.B. vorhandene Widerstande in der L angsbeweh-

69



Spannungsfelder fir Tréager mit vorgespannter und schlaffer Bewehrung

rung in den Abschnitten, wo der Querschnitt auch unter der Biegetraglast vollkommen
komprimiert ist, nicht wirksam. Blgelbewehrungskréfte dienen zum einen der sukzessi-
ven Anderung der Druckkréfte in Ober- und Untergurt, ohne dass die Vorspannkraft in
ihrer Grosse zunimmt. Zum anderen stellen sie, mit einer geeigneten Druckfeldneigung
0, in dekomprimierten Tragerabschnitten eben gerade diesen Spannkraftzuwachs im
Spannglied sowie eine Kraftzunahme in der schlaffen Gurtbewehrung sicher.

Entwickelt man ein Spannungsfeld in Analogie zu Bild 3.11, jedoch mit einer zusétz-
lichen schlaffen Langsbewehrung geméss Bild 3.16, so lasst sich erkennen, dass die
Gleichgewichtsbedingungen alleine nicht ausreichen, um neben den Bligel bewehrungs-
kréften und dem Zugkraftverlauf im Spannglied auch denjenigen im schlaff bewehrten
Gurt zu bestimmen. Der zuvor betrachtete Schnittkérper ABCD wird in Bild 3.16(a) um
die Punkte E und F erweitert, welche die Randpunkte des schlaff bewehrten Untergurtes
darstellen. Entlang EAD und FBC wirken die Blgelbewehrungskréfte f,, | respektive
fr Sowie die Belastung q. Die Gurtkréfte F, bis F¢ beanspruchen den Schnittkdrper
zusétzlich an seinen Eckpunkten. Eine mogliche zusétzliche Bedingung zur Bestimmung
des unbekannten Gurtkraftverlaufes im schlaff bewehrten Untergurt stellt die Annahme
einer Druckfeldneigung 6, zwischen dem Spannglied und dem Untergurt dar. Dieser
Annahme sind selbstverstandlich gewisse Grenzen gesetzt, dadie Neigung 6; ¢ in jeder
betrachteten infinitessimalen Druckstrebe gemass Bild 3.16(b) steiler sein sollte, als die
Neigung 6(x) der sich auf das Spannglied abstiitzenden Druckstrebe. Nur so ist gewahr-
leistet, dass nicht nur die Kraft im Spannglied entlang BA, sondern auch digjenige im
schlaff bewehrten Untergurt entlang FE abnimmt. Die Neigung 6, ,; ist im vorliegenden
Fall a'skonstant angenommen worden, d.h. der Gurtkraftverlauf im Untergurt ist a priori
als druckfeldweise linear definiert. Selbstverstdndlich sind auch andere Verlaufe fur
8+ (Xi,) denkbar. Esist lediglich nétig, dass dieser Verlauf bekannt ist, um die Ubrigen
unbekannten Randkréafte bestimmen zu kénnen.

Als bekannte Gréssen seien in Analogie zu Bild 3.11(b) die Beanspruchungen entlang
der Diskontinuitétslinien EAD und FBC, die Abmessungen des Schnittkdrpers sowie der
geometrische Verlauf der Spanngliedachse entlang AB durch die parabolische Funktion
d,(x) gegeben. Als Unbekannte dienen die Beanspruchungen entlang der Diskontinui-
tatslinien EA und AD. Die Verknupfungen zwischen den Vertikal- und Horizontalkom-
ponenten der Zugkréfte im Spannglied sind anhand von (3.14) definiert. Gleichgewichts-

bedingungen sowie die Substitution cot®,; = k;,; fihren zu den Beziehungen
2d,(Xg) + d(Xz)[2(Xz —Xg) + @—2d, oK. ]
FA,h = B ’ B ? B F B VO Inf - (335)

h ,
ab + b” — 2bd, ok

inf]

inf

(q+fw’r)'
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Bild 3.16 — Spannungsfeld eines vorgespannten Tragers mit zusétzlicher schlaffer
Gurtbewehrung: (a) Schnittkorper; (b) Gleichgewicht an infinitesimaler
Druckfeldtrgjektorie.

1 ’ ’
fW,| = a[(q + fW, r)b_FB’hd\/(XB) + FA,hdv(XA)] (336)

Auf diese Weise gewonnene Werte fur F, , und f,, dienen analog zum Tréger ohne
schlaffe Langsbewehrung der Bestimmung der Beanspruchungen des angrenzenden
Schnittkorpers, die auf dieselbe Weise wie zuvor beschrieben erfolgen kann. Wie schon
dort erwdhnt, sind mit (3.16) und neu (3.35) keine Aussagen Uber den Verlauf der Kraft
im Spannglied F(x) entlang der Kurve AB mdglich. Zu diesem Zweck missen die
Gleichgewichtsbedingungen an einer infinitesimalen Druckstrebe gemass Bild 3.16(a)
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formuliert werden. Fur das Gleichgewicht in vertikaler und horizontaler Richtung ergibt
sich

(g+ fW’ r)dXSup +(Fd,+ F'd\',)dx—fWJ dx;s = 0 (3.37)
(g + f, OdXg,pcot6(X) + dF(X) + dF (X)) = 0 (3.38)
fu, 18Xt King + dF (Xjpe) = 0 (3.39)

Mit der Substitution cot8(x) = k(x) lassen sich die geometrischen Beziehungen fir
Xsup» Xsup QUS (3.20) und (3.21) gewinnen. Digjenigen fur X und X;;" ergeben sich
aus den nachfolgenden Ausdrtcken:

Xipf = X+ (de - dv) ki nf (3-40)
Xint = 1—djKipns (3.41)
Unter Verwendung von (3.37) bis (3.41) ergibt sich die Differentialgleichung

’ ”n ’ 2
_ 1-dgk Fdy—fy, (1= dykinp)
d, @+ fy )dy(I—dik)

’

(3.42)

Nochmalige Differentiation nach x dient der Elimination der Spanngliedkraft F(x) und
fuhrt zu einer mit (3.23) vergleichbaren Differentialgleichung 2. Ordnung. Die rechte
Seite von (3.23) ist im vorliegenden Fall durch den Ausdruck
[F'+2f, | Kinf(1 = diking) 1dy
q+f

Zu ersetzen. Zusammen mit (3.38) fuhrt dies zu

—2(1—d/k)(d/k) (3.43)

T—dik Toak ™4 )<, [, d—dik (349
Der Unterschied zu (3.24) besteht darin, dass sich (3.44) nur in Abhangigkeit der unbe-
kannten Grossen q + f,, | respektive f, | formulieren Iasst. Unter Verwendung numeri-
scher Verfahren wird k(x) mit gegebenen Startwerten k(xg), k'(xg) unter Beachtung
der Gleichgewichtsbedingungen (3.17), (3.34) und (3.36) gefunden. Die Integrations-
grenzen xg und X, sind fur einen bekannten Wert fr k; ; eindeutig definiert, so dass
sie sich durch die bekannten Langen a und b ausdriicken lassen. Das Vorgehen zur
Bestimmung von k(x) ist wie beim zuvor untersuchten Tragsystem ohne schlaffe Gurt-
bewehrung (vgl. Kapitel 3.3.1) iterativ, da die Grosse der ersten Schétzung von K(xg)
neben der Kenntnis der Kraft F(xg) eine Schatzung der Blgelbewehrungskrafte f,, |
und f,, . sowie der Belastung g voraussetzt. Das Verfahren zur Bestimmung des Kraft-
verlaufsim Spannglied F(x) kann somit Kapitel 3.3.1 enthommen werden.

\

Auf analoge Weise erfolgt die Bestimmung der Betonhauptdruckspannungen im Steg.

Man hat dabei die Bereiche Obergurt (-63 g,,) und Untergurt (-0 i) SOWie den Be-
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reich auf der Hohe des Spannglieds (-63 |, 5,) ZU unterscheiden. Wegen der Annahme
einer konstanten Druckfeldneigung unterhalb des Spanngliedes sind die Spannungen
'(503, p’ Inf |dent|$h mlt '603’ Inf .

q+fw,r

"Oc3 sup ~ b (1+ k2) (3.45)
w
q+f . '
Ocapsup = gt (L+K)(L—d,k—d k) (3.46)
W
— _ fW,I 2
"Oc3inf = “Oc3,p,inf = b_(1+ kinf) (3.47)
W

Flr die praktische Anwendung sei insbesondere auf das in [31] beschriebene und einge-
hend kommentierte Beispiel verwiesen.

3.5 Zwischenauflager von Durchlauftragern

3.5.1 Einleitung

Zwischenauflager von Durchlauftrégern stellen einen Ort dar, wo Kombinationen hoher
Biegemomente und Querkréafte auftreten und bel der Beurteilung der Tragsicherheit des-
halb oft detaillierte rechnerische Untersuchungen anzustellen sind. Geht man dabei ein-
zig anhand der Normnachweise [60] vor, so resultieren bei bestehenden Stahl betonbau-
ten oft zu geringe rechnerische Schubtragsi cherheiten. Zudem werden die Nachweise der
Biege- und Schubtragsicherheit Ublicherweise voneinander entkoppelt durchgefihrt.
Deshalb werden im folgenden detaillierte Spannungsfelder entwickelt und deren Unter-
schiede zu den Nachweisen nach der Norm aufgezeigt. Vertieftere Untersuchungen wer-
den insbesondere dort angestellt, wo Uber dem Auflager neben einer schlaffen Obergurt-
bewehrung auch eine Vorspannbewehrung mit gekrimmter Geometrie vorhanden ist.
Auf diese Weise ist es mdglich, Anteile der Auflagerkraft zu quantifizieren, die sich bei
gegebenen Biigel bewehrungskraften auf das Spannglied abstiitzen kénnen, ohne zu einer
Uberbeanspruchung der Buigelbewehrung zu fiihren oder die Kraft im Spannglied unter
den Wert P_ abfallen zu lassen.

3.5.2 Nachweisnach Norm SIA 162

Die Bemessung nach [60] erfolgt anhand der Schnittgréssen M, V und N. Ublicher-
weise wird von konstanten Druckfeldneigungen 6 ausgegangen. Als massgebender
Schnitt fir den Nachweis der Schubtragsicherheit wird derjenige bezeichnet, der von der
Auflagerachse einen Abstand a = 0.5d,,cot® aufweist.
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Die Schubtragsicherheit gemass [60] fur Balken mit vertikaler Blgelbewehrung gilt
als gewdhrleistet, wenn die Bedingung

eingehalten wird. Der Schubwiderstand Vi besteht aus den Anteilen der Bligelbeweh-
rung, Vg, und der Vorspannung, AVR’p, diewiefolgt definiert sind:

VRw = Aisfsy d,cot6 : AVgp = P_sinp (3.49)
Um ein Versagen des Stegbetons zu verhindern, wird Vi auf f; 4b,,d,sin6cos6 limi-
tiert; diese Bedingung ist identisch mit (3.10). Die anhand von (3.13) berechnete Beton-
hauptdruckspannung -c.5 wird einer effektiven Betondruckfestigkeit f. gegenliberge-
stellt. Diese effektive Druckfestigkeit wird in [60] mit f .4 bezeichnet und ist von der
aus ausserer Bruchbelastung im Steg berechneten mittleren Druckfeldneigung o

abhangig.

3.5.3 Vergleich mit diskontinuierlichem Spannungsfeld

Anhand eines Ausschnitts aus einem Durchlauftréger geméss Bild 3.17 sollen die nomi-
nellen Nachweise gemass [60] mit den Resultaten, die aus der Entwicklung eines diskon-
tinuierlichen Spannungsfeldes gewonnen werden, verglichen und kommentiert werden.
Der untersuchte Trager ist durch die gleichméssig verteilte Biegetraglast ¢, belastet,
wovon ein gewisser Anteil g, ; = (1-A)q, an der Stegunterseite angreift. Die Zuggurt-
kraft Gber dem Auflager, P, entspricht der Summe der Fliesskréfte der Vorspannbe-
wehrung P, und derjenigen einer allfélligen schlaffen Bewehrung Z,. Unter der
Annahme eines konstanten Wertes fiir cot ist die Bligelbewehrungskraft f,, gleich der
Uber d,cot6 verteilten Querkraft V. V. enthdt alle rechts von C wirkenden Umlenk-
kréfte aus der Vorspannung, und d,,, entspricht dem Abstand der Gurtkréfte.

Fur den Nachweis der Schubtragsicherheit nach [60] wird der Schnitt im Punkt E un-
tersucht. Die dort wirkende Querkraft Ve schliesst samtliche oben (qg,,) und unten
(0;,s) angreifenden Lasten vom Querkraftnullpunkt bis zum Punkt E mit ein. Der Wi-
derstand in E setzt sich aus dem Anteil der Gber die Lange d,cot verteilten Blgelbe-
wehrungskrafte und dem Einfluss der Neigung des Spanngliedesin P, zusammen. L etz-
tere Annahme stellt einen Mittelwert dar, da die Spanngliedachse und deren Neigung
entlang den Randern des betrachteten Druckfeldes variiert. Setzt man ferner voraus, die
Biegewidersténde im Feld und Uber der Stitze seien ihrem Betrage nach gleich gross,
dh. M, = ‘Md’ respektive g, = 16de(Py+Zy)/L2, so gilt fiir die Grosse des erforder-
lichen Bugelwiderstandes unter der Annahme kleiner Neigungen B der Spanngliedach-
se:
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Vew d,o P.Ld,"

N [T - m} coto (3.50)
Man beachte, dass der Einfluss der Neigung des Spanngliedes nur mit der Spannkraft
nach Abzug aler Verluste P_ beriicksichtigt werden darf. (3.50) liefert deshalb insbe-
sondere bei kleinen Werten von cot6 hohe Bligelbewehrungskréfte. Die bei der Ermitt-
lung des Biegewiderstandes oft getroffene Annahme, dass die horizontalen Bewehrun-
gen Uber der Stitze fliessen, fuhrt zusdtzlich zu Widersprichen, da in unmittelbarer
Nahe fur den Nachweis der Biegetragsicherheit ein Fliessen der Vorspannbewehrung
vorausgesetzt wird, fir den Nachweis der Schubtragsicherheit die Kraft im Spannglied
hingegen auf P_, limitiert bleibt. Eine Analyse des Kraftverlaufs im Spannglied mithilfe
von Spannungsfeldern kann Aufschluss dartiber geben, inwieweit sich solche Annahmen
mit der Wirklichkeit decken kdnnen.

Stellt man sich zu Vergleichszwecken anhand von Bild 3.17 ein paralleles Span-
nungsfeld ABCD vor, so erkennt man, dass L asten sup entlang DEF keinen Einfluss auf
die Bugelbewehrungskréfte entlang AD austiben; diese sind einzig durch die Querkraft
Vp und durch die Lasten g, beansprucht. Der Einfluss der Vorspannung wird am
Schnittkérper ADF untersucht. Dazu ist fir jeden Wert von cot6 der Schnittpunkt mit

()

X qs up

| T T T O N R A IR N

r |
Dins

L O N O O

l a l
.

SIA162 - Spannungsfeld

V, Ve

Bild 3.17 — Zwischenauflager eines Durchlauftrégers. (a) Geometrie, Belastung und
Spannungsfeld; (b) Qualitativer Vergleich der erforderlichen Bugelbeweh-
rungskrafte nach [60] und geméss Spannungsfeld.
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der Spanngliedachse P, zu bestimmen. Die Grésse der Kraft im Spannglied wird ohne
weitere Untersuchung und unabhangig von der Lage von P, gleich P_ gesetzt. In Ana-
logie zu (3.50) erhélt man

\Y
—Rw_1

do P.Ld" Xp
|

1 _ Ysu
- Z”T_s(Py+zy)'ﬂJ°°te (x-aﬁ’) (3.51)
Die Auswertung von (3.50) und (3.51) ist in Bild 3.18 veranschaulicht. Einfllsse der
Grésse von P_, und Z, wurden fUr zwei verschiedene Abszissen a des Wendepunktes
W untersucht. Die Krimmungsradien der Spannglieder sind fr gegebene Abszissen der
Wendepunkte eindeutig definiert; fir die untersuchten Werte von d,, =1.20 m und
L =20 m liegen sie ungeféhr zwischen 8 und 10 m. Sdmtliche Diagramme verdeutlichen,

[ NN NN

——00 \\ ARG —00 N N
SA162 _ _ o N\ N SA162 _ _ & AN
B 1y — —00 . . B 10y — —00 N
A=100 T 67PN A=100 —_ S 7Py N
= --00 N _goe ——--00
r=075 06 . r=075 06
0 I I I I
0.5 coto [-] 2.0 05 coto [] 20

Bild 3.18 — Erforderliche Bugelbewehrungskréfte gemass [60] und gemass Span-
nungsfeld beim Zwischenauflager eines vorgespannten Durchlauftrégers:
(@), (b) Einfluss der Vorspannkraft; (c), (d) Einfluss der schlaffen Ober-
gurtbewehrung.
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pr(x)

D, (x)

sup

a |

Bild 3.19 — Vorgespannter Durchlauftrager: Abstitzung der Auflagerkraft auf das
Spannglied und den Obergurt.

dass der in [60] festgelegte Nachweis der Schubtragsicherheit verglichen mit einem
Spannungsfeld nach Bild 3.17(a) zu héheren erforderlichen Blgelbewehrungskréften
fuhrt. Dieser Effekt bleibt selbst dann erhalten, wenn ein gewisser Teil der Biegetraglast
an der Stegunterseite angreift (A <1). Die Hauptursache liegt darin, dass bei der Betrach-
tung des Spannungsfeldes der effektive Schnittpunkt P, des Fachers mit der Spann-
gliedachse und die dortige Spanngliedneigung 3, bestimmt wird, wohingegen der nomi-
nelle Nachweis in E mit einem mittleren Wert der Spanngliedneigung 3, operiert. Die
grossten Differenzen in den Biigel bewehrungskréften werden bei flachen Druckfeldnei-
gungen 6 und dann erreicht, wenn ein Grossteil der Biegebewehrung tiber der Stitze aus
stark vorgespannten Spanngliedern besteht. Werden zusétzlich zu den vertellten Bela-
stungen dg,, und g, noch grosse Einzellasten berlicksichtigt, so kénnen die Unter-
schiede noch grosser ausfallen. Wenn solche Einzellasten gerade in dem um den Abstand
0.5d,cot® von der Auflagerachse entfernten Schnitt angreifen, so werden sie mit dem
Spannungsfeld direkt ins Auflager eingeleitet, ohne die Bligelbewehrung entlang AD
Uberhaupt zu beanspruchen. Demgegeniber wirden beim Nachweis nach [60] zusétzli-
che Bugelbewehrungen notwendig.

3.5.4 Spannungsfelder im Bereich von Zwischenauflagern

Vorgespannte L angsbewehrung

Fir den vorangegangenen Vergleich wurde stillschweigend angenommen, dass sich der
fUr den Tragsicherheitsnachweis angenommene Spannungszustand in den Bewehrungen
auch einstellen kann. Diese Annahmen wurden fur Biege- und Querkraftbeanspruchun-
gen getrennt getroffen. Im folgenden sollen grundsétzliche Uberlegungen zu Spannungs-
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feldern Uber dem Zwischenauflager von Durchlauftrdgern angefihrt werden, die insbe-
sondere Fragen der Kraftanderungen in Spanngliedern beantworten sollen. Zu diesem
Zweck wird mit Bild 3.19 der Auflagerbereich A des Trégers aus Bild 3.15 untersucht.

Der Abstand des Wendepunktes W von der Auflagerachse wird mit a, die Hohendif-
ferenz zwischen dem Hoch- und Tiefpunkt des Spanngliedes mit d,, bezeichnet. Die
beiden Parabel gleichungen zur Beschreibung der Spanngliedgeometrie lauten:

2
dyx) = dvo(l _ %) (x< a) (3.52)
2
d,x) = dVOfl(_L_——Z)Z(aL) (x> a) (3.53)

Bei einer Direktabstiitzung der Auflagerkraft A, aus Bild 3.19 auf das Spannglied wiirde
dies zu ausserst hohen Buligelbeanspruchungen fuhren. Die Gleichgewichtsbedingungen
am Schnittkorper A’ D’ E lauten:

, L

(o, + fu)Xe + Pw\dv (xE)\ =A, = qué (3.54)
X 2

(q,+ fwl)% +P_[|d, (xg)|xe + d(x2)] = P,dyg (3.55)

Anhand dieser Gleichungen und unter Verwendung von q,, = 16d,,,P,/ L lassen sich
der Abstand x¢ des Punktes E von der Auflagerachse, d.h. die Lange, tber welche sich
die Kraft im Spannglied von P, auf P_, abbaut, sowie die Uiber x verteilte erforderliche
Buligelbewehrungskraft f,,; folgendermassen angeben:

1 T T T
a=L2o @ (b)
- —a=2120 @ - s .
—__ a=3L/20

" AN
_ N

N
N
N

N

0.5 1 1 1 \I ™ //I 1 1 1
0 xe/L [-] 0.25 0 folOu [-] 10

Bild 3.20 — Volle Abstiitzung der Auflagerkraft A, = L/2 auf das Spannglied: (a)
seitliche Fa&cherausdehnung; (b) zugehorige Bligel bewehrungskraft.
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L P,—P, 4P.d, P,+P, | P.
= =. L= = YV = == <
Xg 2 Py , fo1 2 (4 Py—Pw a Py)(XE_a) (3.56)
P,-P_)L-2Pa 8P.d,, (2P,—P_)L—4Pa
XE:L' (Py—P.) Y = yo (2Py=P.) (x> a) (3.57)
2 (2P,-P_)L-4Pa’ ¥ 12 (Py—P.)L-2Pa

Interessant ist die Tatsache, dass Xz bei einer direkten Abstiitzung der Auflagerkraft auf
das Spannglied innerhalb der Lange a unabhéngig von der Spanngliedgeometrie ist.
Bild 3.20(b) verdeutlicht, dass fur tbliche Verhdtnisse von Pm/Py sehr hohe Bligelbe-
wehrungskréfte resultieren wirden. Fir die geometrischen Verhdtnisse und Bligelbe-
wehrungskréfte des Tragers aus Bild 3.15 bedeutet dies, dass eine volle Abstiitzung der
Auflagerkraft auf das Spannglied nur dann moglich wére, wenn P_, ungeféhr der halben
Fliesskraft P, entsprache. Die horizontale Ausdehnung dieses Fachers wirde gemass
Bild 3.20(a) tber den Wendepunkt hinaus reichen und rund 2.8 m betragen. Da die Vor-
spannkréfte P_ in Wirklichkeit meist grosser sind, stellt sich die Frage, ob infolge des
raschen Abbaus der Fliesskraft nicht zumindest ein Teil der Auflagerkraft direkt dem
Obergurt Ubertragen werden kann. Diese Annahme ist insbesondere daher gerechtfertigt,
weil mit der Druckkraft im Untergurt Gber dem Auflager eine grosse horizontale Stit-
zung vorhanden ist, die einer zusétzlichen Direktabstiitzung dienlich ist.

Somit wird ein Tell der Auflagerkraft geméss Bild 3.19 mit dem Facher A’QR as
Druckkraft in den Obergurt eingeleitet. Eine gewahlte Voraussetzung fur die Lagevon R
ist, dass R direkt oberhalb von E liegt, da erst beim Erreichen von P_ im Spannglied
eine Druckbeanspruchung im Obergurt denkbar wird. Im Gegensatz zu einer ganzlichen
Abstiitzung auf das Spannglied ergibt sich auf diese Weise ein langerer Bereich A’Q,
entlang welchem die Blgelbewehrungskréfte f,, aktiviert werden konnen. Die drei
Gleichgewichtsbedingungen an den Fachern A’D’E und AQR lauten

. L
(Qy + fu g *+ P..ld, (xg)| = a3 (3.58)
2
XQ -
2 2

Dsup = (Au* fwz)gm (3.60)

und reichen nicht aus, um neben den Abszissen der Punkte E (xg) und Q (XQ) und der
Grosse der Gurtkraft (D, o) in Q zusétzlich noch die Biigelbewehrungskrafte f,,, zu
bestimmen. Eine der vier unbekannten Gréssen muss deshalb als gegeben betrachtet
werden. Sind die Bligelbewehrungskréfte f,,, im Auflagerbereich des untersuchten Tré-

gers bekannt, so lassen sich (3.58) bis (3.60) nach X, X und Daup.o auflosen
2a(P,—P
Xg = L- Py —P) 5 (xg<a) (3.61)
4(4Pja+P_L) +f,,L7a/d,
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1.0 T T T T T T T
@ fug = 20, AN fua = 30,
i 2\ I N |
P./P, N\
¥ “\ ] I ]
a=L120 N\ \‘\\
ce—a=2020 N
T —— a=3L/20 ) ] i N ]
05 1 1 1 1 \\\ 1 1 1 \
0 xe/L [-] 0.15 0 xe/L [-] 0.15
1.0 T T T T
7/ d // /
(© v Y (d) ) Y,
- / / — — / —
// / // /
s / /
_ S i L Ve i
P./P, y e
] / /
(1| )/ // | (. |
S "
e i - i
4 f,,=2 4 £
A4 w2 = <y w2 = 3d,
05 ! ! ! ! ! ! ! !
0 Daupo/Py [] 0.5 0 Dapo/Py [] 0.5
Bild 3.21 — Vorgespannter Durchlauftrager: (a) und (b) Verlauf der Kraft im Spann-

glied; (c) und (d) Grosse der Druckkraft sup.Q inQ.

2[(P,-P_)L-2P.a
Xe = L- [Py —Pe) z ] (xg>a) (3.62)
8[(2P,—P,)L—4Pa] +f,,L (L —2a)/d,,
2P,—P_)L-4P a
Xo = 4L - (2Py—P..) ~ (3.63)
8[(2P,—P_)L—4Pa] +f,,L (L —2a)/d,
2
8d,,[(2P,—P_)L-4Pa]-f, L [L-2a-L(P_/P

8d,0[(2P, ~P_)L —4P,a] + f,,L*(L - 2a)

Ein Vergleich zwischen (3.56), (3.57), (3.61) und (3.62) anhand der Bilder 3.20(a) sowie
3.21(a) und (b) zeigt, dass der Abbau der Kraft im Spannglied Uber vergleichbare Lan-
gen Xg, hingegen mit viel geringeren Bligelbewehrungskréften f,,, erfolgt als bei einer
gesamthaften Abstitzung der Auflagerkraft auf das Spannglied. Die Bilder 3.21(c) und
(d) verdeutlichen die Grosse der Obergurtkraft Dsup.o inQ.
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0.6 0

Bild 3.22 — Vorgespannter Durchlauftrager: Anteile der Abstiitzungen der Auflager-
kraft A, = g,L/2 auf den Obergurt (a) und (b) sowie auf die Bligel beweh-
rung (c) und (d) far unterschiedliche Bligelbewehrungskréfte f, ..

:Mit zunehmendem V orspannniveau P(x,/Py verringert sich der Anteil der Direktab-
stutzung auf das Spannglied, wahrenddem die Grosse der Uber den Facher A’RQ dem
Obergurt Ubertragenen Auflagerkraft zunimmt. Die Antelle der Auflagerkraft, welche
zum Obergurt und zu den Blgeln Ubertragen werden, sind in Bild 3.22 angegeben. Je ge-
ringer die Blgelbewehrungskréfte f,, ausfallen, desto grésser ist bei gleichbleibendem
Vorspannniveau P_ / Py der Anteil der Auflagerkraft, der direkt zum Obergurt Gbertra-
gen werden muss. Infolgedessen erhdht sich auch der Beitrag an die horizontale Druck-
kraft in A’, der sich durch die Direktabstiitzung auf den Obergurt ergibt. Der restliche
Uberschuss an Druckkraft verbleibt im Untergurt und wird als Teil eines nachsten
Druckfeldes durch die Bugelkréfte f,, sukzessive abgebaut. Strenggenommen muissten
ab der Koordinate X bis zum Wendepunkt W der Spanngliedgeometrie nach unten wir-
kende Umlenkkréfte aus dem Lastfall Vorspannung fir die Entwicklung des rechts an
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AQ grenzenden Druckfeldes berticksichtigt werden. Somit musste ein Teil der Bligelbe-
wehrungskréfte f,, daflr verwendet werden, Umlenkkréfte auf die Hohe des Obergur-
tes zu heben. Fir die Lastabtragung der Biegetraglast q,, stlinde nur ein reduzierter Be-
trag von f,, zur Verfigung. Diese Besonderheit gilt strenggenommen auch fir die im
folgenden erlauterten Spannungsfelder.

Vorgespannte und schlaffe L angsbewehrung

Bisher wurden die Uberlegungen auf den Auflagerbereich ohne die Beriicksichtigung
einer zusdtzlichen schlaffen Biegebewehrung beschrankt. Eine solche Bewehrung dient
jedoch in den meisten Féllen der Gewdhrleistung einer ausreichenden Tragsicherheit.
Deshalb sollen mithilfe von Bild 3.23 mogliche Wege zur Bestimmung des Zugkraftver-
laufs nicht nur in der Vorspann-, sondern auch in der schlaffen Bewehrung des Obergur-
tes aufgezeigt werden.

Grundsétzlich stellt sich bei gemischt bewehrten Tragern das Problem, dass anhand
der Gleichgewichtsbedingungen allein keine Aussagen Uber die Kraftverlaufe in den ver-
schiedenen Bewehrungen gemacht werden konnen, vgl. Kapitel 3.4. Die Arbeit von
L tichinger und Maag [22] vernachl&ssigt dieses Problem bel der Untersuchung von Zwi-
schenauflagern. Die Bestimmung der grundsétzlich vier unbekannten Grossen (Kraft im
Obergurt, Kraft im Spannglied, erforderliche Druckfeldlénge und Bligel bewehrungskréf -
te) verlangt nach einer zusdtzlichen Gleichung (z.B. Querschnittsanalysen mithilfe von
Dehnungsebenen). Es empfiehlt sich deshalb, plausible Annahmen tber den Kraftverlauf
in einer Bewehrung zu machen und gegebenenfalls so zu variieren, bis die Fliessbedin-
gungen nirgends mehr verletzt werden. Als Grundsatz gilt, dass Zugkréfte in Gurten erst
dann auftreten sollten, wenn der Querschnitt dekomprimiert ist.

Das Vorgehen zur Bestimmung der inneren Kréfteist fur alle in Bild 3.23 dargestell-
ten Varianten identisch. Die Idee besteht darin, aufgrund eines gewahlten Zugkraftver-
laufs im Obergurt die unbekannten Grdssen (beispielsweise X, Xg und f,) zu bestim-
men.

Bild 3.23(a) zeigt die Verhadltnisse, wenn sich die Auflagerkraft im Bereich x < x¢
ausschliesslich auf das Spannglied und fir xg <x< X auf den Obergurt abstitzt. Die
Zugkraft im Obergurt muss unter dieser Annahme entlang D'R konstant bleiben und
wird erst entlang RQ parabolisch abgebaut. Dies ist insbesondere fir solche Trager ge-
rechtfertigt, deren Obergurtbewehrung in Langsrichtung gar nicht oder nur unwesentlich
abgestuft ist. Die Biegetraglast g, = 16dvo(Py+Zy)/ L? setzt voraus, dass die Fliessmo-
mente im Feld und Uber der Stutze identisch sind. P(xg) darf nicht kleiner seinas P_,.
Fir den Fall von P(xg) = P, lauten die Gleichgewichtsbedingungen, anhand welcher
die Abszissen xg und X, sowie die erforderlichen Bligel bewehrungskréfte f,, bestimmt
werden konnen,

: L
(Qy + Ty %o + Pold, (xg)| = a3 (3.69)
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(@
Z,m,,m% Z,
O\o—x; qy
{ O O B O O O O R O D A A
Py+ZyD R Q

Bild 3.23 — Abstitzung der Auflagerkraft auf das Spannglied und den Obergurt: (a)
Konstante Obergurtkraft; (b) linearer und (c) parabolischer Kraftabbau im
Oberguirt.
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2

X
(q,+ fwz)% +P_[|d, (x)|xe + dxg)] = (P, +Z)d,q (3.66)
X 2—X 2
(dy+ 1) - _Qﬁ =4 (3.67)
V

Den Verlauf von P(x) findet man, indem beliebige Schnitte durch den Facher A’DE
gelegt werden, an welchen mit dem aus (3.65) bis (3.67) gewonnenen Wert fur die
Buligelbewehrungskréfte f, Gleichgewicht formuliert wird.

Bild 3.23(b) zeigt die Verhdltnisse bel linearem Verlauf von Zsup(x) . Das Spannungs-
feld oberhalb des Spanngliedes EQRR’ ist demnach ein Paralelfeld. Der Aufbau der
Zugkraft im Obergurt muss im Punkt R abgeschlossen sein, da dort der Neigungswinkel
des Paralelfeldes mit dem Winkel des Féchers unterhalb des Spanngliedes zusammen-
fallt. Wirde das paralele Druckfeld bis D’ verlangert, so ergében sich entlang R'D’ ab-
nehmende Spanngliedkréafte. Dies entspréache aber keinem plausiblen Spannungszustand
im Spannglied und ist deshalb nicht zu erwarten.

Die eleganteste Form der Aufteilung der Zugkréfte auf Spannglied und Zuggurt zeigt
Bild 3.23(c). Man denkt sich fur den Obergurt einen fiktiven, punktzentrierten Facher
A’’QD’, der einen parabolischen Kraftanstieg im Obergurt bewirkt. Da der Punkt um
Ad, unterhalb von A’ liegt, wachsen sowohl die Kraft im Obergurt als auch digjenigeim
Spannglied gegen D’ hin an. Die Beziehung zwischen den Abszissen X, des Spannglie-
desund x des Obergurtes wird durch Ad, eindeutig festgelegt und lautet

d,o+ Ad,

X = xp . A—dv " dv(xp)

(3.68)

(3.65) und (3.66) verlieren auch fir die Verhaltnisse gemass den Bildern 3.23(b) und (c)
ihre Gultigkeit nicht. Hingegen muss (3.67) fur Bild 3.23(c) durch den Ausdruck

2
X
(ay tfy) 2(0g + ADL) Z, (3.69)

ersetzt werden. Damit resultiert fir den Verlauf der Kraft P(Xp) im Spannglied

P(x.) = L Pydy—(q +f)-x—2.(A—dV) (3.70)
P d0g) +xpldy () [TV T2 Ldyg + Ad, '
respektive mit (3.68)
2
— 1 )_(p_ Adv(de + Adv)
P(Xp) - dv(xp) + Xp‘dv,(xp)‘ : {Pydvo_(qu + fW) . 5 . ((Adv N dv(xp))2 (371)
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Einfluss der Auflager knotenabmessungen

Bis hierher wurden ausschliesslich punktzentrierte Facher zur Bestimmung der Gurt-,
Spannglied- und Bugelbewehrungskréfte verwendet. Die nachfolgenden Betrachtungen
untersuchen die Verhdltnisse im Auflagerbereich, wenn Knotengeometrien berticksich-
tigt werden. Fur paralelgurtige Trager wurde die Herleitung zur Bestimmung der Kno-
tengeometrie bereits in [23] und [67] verdffentlicht. Die Einflisse einer gekrimmten
Geometrie des Obergurtes auf die Entwicklung der Knotengeometrie wurde bis jetzt
jedoch noch nicht untersucht.

Eine Konsole gemass Bild 3.24(a) wird entlang der Trageroberseite mit der gleich-
massig verteilten Last g, belastet. Die Konsole weist zwei Flansche auf, und die Aufla-
gerkraft A, wird lediglich Uber die Stegbreite b, in die Konsole eingeleitet. Das Zug-
glied ist parabolisch gekrimmt und stellt die einzige horizontal wirksame Bewehrung
dar. Im Abstand von a+b von der Symmetrieachse ist die Kraft im Zugglied gleich null,
und an der Symmetrieachse erreicht sie gerade die Fliesskraft Fy. Zur Bestimmung der
Geometrie der Knotenberandung BC wird ein zweiachsig gleichférmiger Druckspan-
nungszustand im Knotenbereich ABC vorausgesetzt. Gleichgewichtsbedingungen am
Gesamtsystem fihren zu den Beziehungen

c= 2 =od |, bzg-(thO—c) , O, =F

Py - 3.72
f.b, (3.72)

Y a?oct+ 2hyoC
Die Betrachtung einer infinitessmalen Druckstrebe liefert das Differentialgleichungssy-
stem

T
, Uy . x—& P x=¢&
$ =, [hp—c+§J ’ B = [hp—c+cj (3.74)

Beide Gleichungen lassen sich fur x = 0 bei gegebenen statischen (F = Fy) und geome-
trischen (§ = { = 0) Randbedingungen a's Funktionen von x und F integrieren.

=

€ = == (Gx—Fhy) (3.75)
1
¢ = b, (Fy—F) (3.76)

Der unbekannte Verlauf von F entlang von x wird anschliessend aus der Momenten-
gleichgewichtsbedingung gefunden. Es resultiert eine quadratische Gleichung fur F(X) .

12 r,
F2(1+hy)-2F[(f b, +ahox-Tbyhol = X (feby,-a0)+Fy(Fy-2hofcb,)  (3.77)
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Bild 3.24 — Knotengeometrie einer Konsole mit gekrimmtem Zuggurt: (a) Nicht zen-
trierter Facher; (b) teilweise zentrierter Facher; (c) punktzentrierter F&
cher; (d) Zugkraftverlaufe.

Die Voraussetzungen F(a+b) =0, F(0) = Fy sowie hp(O)’ =0 fuhren dazu, dass die
Léangen b und ¢ unabhangig von der Geometrie des gekrimmten Zuggurtes sind. Hinge-
gen variiert die Funktion der Knotenberandung BC je nach der geometrischen Form der
Zuggurtparabel. Bild 3.25 fasst die Verlaufe von ¢ und { fiir unterschiedliche Parabel-
geometrien zusammen.

Die Bestimmung des Kraftverlaufs im gekrimmten Zuggurt kann auch einfacher
durch die Verwendung von punktzentrierten Fachern erfolgen. Die Wahl des Facherzen-
trums beeinflusst in grossem Masse den Kraftverlauf im gekrimmten Zuggurt. Der
Schnittpunkt der Resultierenden der Druckgurt-, Auflager- und Facherkraft gemass Bild
3.24(a) liegt im Punkt mit den Koordinaten § = b/2, { = ¢/2. Wirde man einen in die-
sem Punkt zentrierten Féacher verwenden, néhme der Zugkraftverlauf entlang El in Bild
3.24(b) zu, obwohl die Zugkraft bereitsin E ihren Maximalwert von Fy erreicht hat. Fur
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ild 3.25 — Knotenbereich einer Konsole mit gekrimmtem Zuggurt: (a) Normierte
Knotenberandung; (b) Berandungsneigung.

die praktische Anwendung bedeutet dies, dass man den Zugkraftverlauf F(x) fir Bela-
stungen im Bereich x < b mit einem nicht zentrierten Fécher anhand von (3.77) be-
stimmt. Die Knotenabmessungen sowie die resultierenden Knotenkréfte Fy, und A,
fr diesen Teilbereich gehen aus (3.75) und (3.76) fur x = b hervor. Sdmtliche Belastun-
gen q,,, die jenseits der Auflagerbreite b wirken, werden Uber einen in J punktzentrier-
ten Facher mit den Kré&ften F,, und A, aufgenommen. Einfacher werden die Verhalt-
nisse, wenn der Knoten wie in Bild 3.24(c) gerade in der Symmetrieachse in K
punktzentriert wird. Fur solche Verhdtnisse falt die Traglast g, bei gegebenem Wider-
stand des Zuggurtes Fy geringer aus als bel Verwendung nicht zentrierter Facher.

Das Vorgehen zur Bestimmung der Knotengeometrie bel der Konsole von Bild 3.24
kann auch auf Auflagerbereiche von vorgespannten Durchlauftrégern Gbertragen wer-
den. Dort ist jedoch zu beachten, dass zusétzlich zur Belastung q,, von der Koordinate
X = b an auch Bigelbewehrungskréfte f,, zu berlicksichtigen sind. Dies fihrt zu Diffe-
rentialgleichungen analog zu (3.73) und (3.74), die jedoch abschnittsweise zu formulie-
ren sind. Analysen mit einem nicht zentrierten Facher gemass Bild 3.24(a) lohnen sich
nur dann, wenn die Langsbewehrungsgehalte gross sind und der Beton somit stark bean-
sprucht wird. Ein Vergleich der Kréfte im gekrimmten Zugglied gemass Bild 3.24(d)
zeigt, dass die Abweichungen zwischen den Kraftverlaufen von punktzentrierten und
nicht zentrierten Fachern nur marginal ausfalen. Zudem sind die mit einem punktzen-
trierten Facher berechneten Zugkrafte immer grosser as digenigen, welche mit einem
nicht zentrierten Facher ermittelt wurden, so dass eine Uberprifung der vorhandenen
Zugkraftwiderstédnde mit punktzentrierten Fachern eine Berechnung auf der sicheren
Seite darstellt.
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3.6 Raumliche Spannungsfelder

3.6.1 Einleitung

Fir die Bemessung von Stabtragwerken aus Stahlbeton haben sich diskontinuierliche
Spannungsfelder oder diskrete Fachwerkmodelle durchgesetzt. Etwas anders liegen die
Verhéltnisse bei der Beurteilung der Tragsicherheit bestehender Betonbauten. Im Gegen-
satz zur Bemessung muss mit vorhandenen Widerstanden gerechnet werden. Eine Beein-
flussung des Tragverhaltens oder der Versagensart ist nicht moglich. Nominelle Nach-
weise gemass [60] schaffen insbesondere dort keine Klarheit, wo konstruktiven Details
zum Zeitpunkt der Projektierung wenig oder gar keine Aufmerksamkeit geschenkt
wurde. Solche Details betreffen oft Zonen grosser Spannungskonzentrationen wie bei-
spielsweise Auflager oder Verankerungen von Spanngliedern. In solchen Fallen miissen
grosse Kréfte raumlich ausgebreitet werden. Die Erfassung des Kréfteflusses wird im
Vergleich zu ebenen Problemen erschwert.

Im folgenden wird versucht, Anwendungen raumlicher Spannungsfelder aufzuzeigen
und auf die Schwierigkeiten und Grenzen solcher Anwendungen aufmerksam zu ma-
chen. In erster Linie werden indirekt gelagerte Tragerstege untersucht, bel welchen keine
Aufhéangebewehrung vorhanden ist.

Zu diesem Zweck wird zunéchst der Eckbereich eines auf reine Torsion beanspruch-
ter Kastentragers gemass Bild 3.26(a) betrachtet. Bei einem konstanten Schubfluss in
den Kastenwanden ergibt sich keine Gurtkraftédnderung in den Eckbereichen des Trégers.
Zur Wahrung des |okalen Gleichgewichts sind lediglich Bewehrungenin y- und z-Rich-
tung notig. Bild 3.26(b) veranschaulicht den Ubergang einer einzelnen Druckdiagona-
lenkraft von der horizontalen in die vertikale Scheibe entlang ABCD. Die Knoten KLM-
NOP und MNOPQR sind fur diese eine Druckdiagonalenkraft und die verteilt Uber
KLPO und MPQR wirkenden Bewehrungskréafte Z, und Z, je einem ebenen gleichfor-
migen Druckspannungszustand in der x-y- respektive x-z-Ebene unterworfen. An den
K notenberandungen werden keine Schubspannungen 1 Ubertragen, d.h. die Diagonalen-
richtungen fallen mit Hauptrichtungen zusammen. Diese Betrachtung fuhrt zudem dazu,
dass an der Kontaktflache MNOP der beiden Knotenbereiche ein einachsialer Druck-
spannungszustand in x-Richtung vorliegt. Die Diagonalenkréafte sowie Bewehrungskréf-
te Z, und Z, schneiden sich deshalb nicht in einem Punkt, so dass ein kleiner Versatz
entlang BC vorliegt.

Dain den Gurtplatten und Stegen keine einzelnen Druckdiagonalen wirken, sondern
ein aus mehreren parallelen, einander bertihrenden Druckdiagonalen bestehendes Druck-
feld vorliegt, ergeben sich geméss den Bildern 3.26(c) und (d) Spannungstberlagerun-
gen in den Knotenbereichen MNQR respektive KLNO. Dort herrscht je ein dreidimen-
sionaler Spannungszustand, bel welchem die dritte Hauptrichtung mit der x-Achse
zusammenféllt. Die Spannungszusténde in diesen Knotenbereichen kdnnen durch
Mohr’ sche Kreise geméass Bild 3.26(e) ausgedriickt werden. Da die Grosse der Beton-
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(b)

Bild 3.26 — Torsionsbeanspruchung eines Kastentragers. (a) System und Beanspru-
chung; (b) raumliches Spannungsfeld; (c) Knoten KLMNOP; (d) Knoten
MNOPQR; (e) Mohr’sche Spannungskreise; (f) Idealisierung mit zwel
ebenen Spannungsfeldern.
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druckfestigkeit f.; unter dreiachsiger Beanspruchung um das Vierfache der geringsten
Querdruckspannung -6, anwéchst (vgl. Kapitel 2.1.3), die Spannungen im Knoten je-
doch bloss superponiert werden, werden die dreiachsial beanspruchten Knotenbereiche
fUr das Versagen nicht massgebend. Vielmehr ist die einachsiale effektive Druckfestig-
keit f. der Druckfelder in den Kastenwanden fir das Versagen des Tragers verantwort-
lich. Voraussetzung dafUr ist eine einwandfreie Verankerung der Querbewehrung, damit
sich der angenommene Kréaftefluss auch einstellen kann.

Bei der Bemessung oder Uberprifung von Betonbauten wird der rdumliche Span-
nungszustand vereinfachend durch das Zusammensetzen zweier oder mehrerer ebener
Spannungsfelder modelliert. Dieses Vorgehen hat den Vorteil, dass vom einen zum an-
deren Spannungsfeld zu Ubertragende Randspannungen in einer zur Linie degenerierten
Kante wirken. Die Resultierenden solcher Spannungsfelder schneiden sich in einem
Punkt, der in Bild 3.26(b) vorhandene Versatz BC entfallt, vgl. Bild 3.26(f). Weiterfih-
rende Erlauterungen zu aternativen Spannungsfelder in Tréagereckbereichen finden sich
in[23].

3.6.2 Hydrostatischer Spannungszustand

Der hydrostatische Druckspannungszustand stellt in raumlichen Spannungsfeldern eine
Ausnahme dar. Bild 3.27 zeigt einen Knoten unter hydrostatischem Spannungszustand.
Die Kréfte F, bis F, sind miteinander im Gleichgewicht. Die Wirkungslinie der Resul-
tierenden der Kréfte F; und F, fallt mit derjenigen der Kréfte F5 und F, zusammen.
Ein hydrostatischer Druckspannungszustand im Knoten ist nur denkbar, wenn in den
Spannungsprismen der Kréfte F; bis F, dieselbe, allerdings einachsiale Spannung vor-
handen ist wie im Knotenbereich selbst. Dies erfordert, dass der Knoten P,P,P;P, die
Form eines Tetraeders hat, dessen Seitenflachen senkrecht auf den Kraftvektoren der
Kréfte F, bis F, stehen. Die Kréfte F; bis F, selbst werden Uber dreikantige Prismen
in den Knoten eingeleitet. Im allgemeinen existiert kein einzelner Schnittpunkt der vier
Kréfte, sondern die Schnittpunkte von je zwei Kraften liegen mehr oder weniger ausge-
prégt voneinander entfernt.

Die Knotengeometrie wird gefunden, indem jeder Knotenberandungsfléache A, eine
Ebene E; zugeordnet wird, welche senkrecht auf dem jeweiligen Kraftvektor F; steht.
Die allgemeine Gleichung dieser Ebenen hat die Form

Fix+tFy+F,z+d =0 (3.78)

Jeweils drei Ebenen E; besitzen einen gemeinsamen Schnittpunkt P;, dessen Koordina-
ten in Funktion der unbekannten Grossen d; ausgedriickt werden kdnnen. Alle Schnitt-
punkte zusammen ergeben die Eckpunkte des Tetraeders, welche ihrerseits die Grosse
der Seitenflachen A; des Tetraeders bestimmen. Aus der Bedingung des hydrostatischen
Druckspannungszustands im Knoteninnern mussen diese Flachen proportional zu den
Kraften F, bis F, sein. Diese Bedingung fihrt zu vier Gleichungen, mit welchen die

90



Rechnerische Uberprifungen

Bild 3.27 — Knoten unter hydrostatischem Spannungszustand.

unbekannten Gréssen d,; bis d, und daraus die Koordinaten der Tetraedereckpunkte P,
ermittelt werden konnen.

Die Bestimmung der Knotengeometrie hat in der Regel auf iterative Weise zu erfol-
gen, dasie von den (erst mit der definitiven Knotengeometrie festgel egten) Kraftrichtun-
gen abhéangig ist. In einer ersten Naherung wird von einem einzigen Knotenzentrum aus-
gegangen. Daraus ergeben sich aus ausseren Einwirkungen und Gle chgewichtsbedin-
gungen die ersten Werte fir die Krafte F; bis F,, die ihrerseits zu einer ersten
Schétzung der Knotenabmessungen fuihren. Letztere bewirken in der Regel eine Ver-
schiebung der Schnittpunkte je zweler Krafte aus dem urspringlich gemeinsamen
Schnittpunkt aller vier Kréfte. Die veranderten Kraftrichtungen fihren zu neuen Kréften
F, bis F,, mit welchen wiederum eine Uberarbeitete Knotengeometrie und verdnderte
Kréfte F, bis F, gefunden werden, etc.

Derartige Berechnungen sind aufwendig und lohnen sich in der Regel nicht. Zudem
stellen die dreikantigen Prismen eher ungewohnte geometrische Gebilde dar. Man er-
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Bild 3.28 — Zwelitelliger Knoten unter je biaxialem Spannungszustand: Extremale
Knotenabmessungen bel Ausnutzung der Bauteildicken in (@) Querrich-
tung und (b) Langsrichtung.

kennt jedoch, dass lokale Krafteinleitungsprobleme mit zu Linien degenerierten und in
einem Punkt zentrierten Kraftpfeilen lediglich eine Naherung darstellen. In Spezialfélen
kann eine vertiefte Untersuchung solcher Zonen erforderlich sein. Fur die praktische An-
wendung empfiehlt sich dann geméss Bild 3.28 die Koppelung zweier je biachsial bean-
spruchter Knotenbereiche zu einem zweiteiligen Knoten.

3.6.3 Indirekte Lagerung von Durchlauftragern

Quertrdger von Durchlauftrégern missen die Léngstragerkrafte auf die Widerlager oder
Zwischenstiitzen Ubertragen. Im Gegensatz zu direkt gelagerten Langstragerstegen mis-
sen die Quertrager bei indirekter Lagerung neben den Torsionsbeanspruchungen M,
auch Querkréfte V, aufnehmen.

DieNorm SIA 162 [60] verlangt, dassin Einleitungs- oder Umlenkungszonen grosser
Kréfte ein lickenloser Kréftefluss und die zugehdrigen Widersténde nachgewiesen wer-
den. Fur indirekte Lagerungen wird deshalb eine sogenannte Aufhéngebewehrung ver-
langt, die im Bereich der Kreuzungsstellen zwischen Stegen und Quertréagern anzuord-
nen ist. Daneben treten in den Quertrégern grosse Schubbeanspruchungen auf, die eine
kréftige vertikale und horizontale Bewehrung erfordern. Oft ist es sinnvoll, den Quertra-
ger vorzuspannen. Bei gekrimmtem Spanngliedverlauf kann die schlaffe Aufhangebe-
wehrung reduziert werden.

Die Bemessung lterer Tragwerke erfolgte aufgrund anderer Tragmodelle. Die konsi-
stente Verfolgung des Kréfteflusses hatte nicht dieselbe Prioritat wie heute. Altere Briik-
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ken mit indirekter Lagerung weisen deshalb oft nicht nur eine zu schwache Biigel beweh-
rung der Langstrager sondern auch oft eine ungentigende Aufhangebewehrung auf [75].
Wegen der friheren Bemessungspraxis [53,55] treten schwache Vertikalbewehrungen
oft zusammen mit einer im Vergleich zur heute Ublichen Praxis starken V orspannbeweh-
rung auf. Die Vorspannung diente dazu, die fir die Bemessung der Bligel bewehrung von
Langs- und Quertrégern relevanten Betonhauptzugspannungen o, niedrig zu halten.
Bei einer gentigend starken Vorspannung konnten die Vertikalbewehrungen der Léangs-
und Quertrager auf ein konstruktiv erforderliches Minimum beschrénkt werden.

Im folgenden werden die Verhdltnisse bel indirekter Lagerung der Langstragerstege
untersucht. Speziell interessieren die gegenseitigen Abhangigkeiten der Bewehrungs-
konfigurationen von Langs- und Quertréger und die damit verbundenen Einschrankun-
gen fir die Entwicklung statisch zuldssiger Spannungsfelder. Die Uberlegungen orientie-
ren sich an einem Hohlkastentrager, welcher in Langsrichtung der gleichméssig
verteilten Biegetraglast g, unterworfen ist. Zur Vereinfachung wird der dreidimensiona-
le Spannungszustand in den Uberschneidungsbereichen von Stegen und Quertrager auf
ebene Spannungszustéande reduziert.

Bild 3.29 zeigt mogliche Spannungsfelder fir einen Quertréger, wenn entlang AF und
CD eine vollsténdige Aufhangebewehrung vorhanden ist. Die Lastabtragung orientiert
sich in erster Linie an der Bewehrungsfthrung im Quertréger. Ist die Horizontal beweh-
rung wie in Bild 3.29(a) im Obergurt konzentriert, sind Direktabstiitzungen entlang DB
nur bei nicht abgestufter Obergurtbewehrung denkbar. Wie die linke Seite des Quertra-
gersin Bild 3.29(a) zeigt, sind mit zusétzlicher Blgel bewehrung im Quertréger gewisse
Anpassungen der Obergurtkraft denkbar. Fehlt hingegen eine ausreichend kréftige, tber
die Quertragerhohe verteilte Horizontalbewehrung, muss im Punkt F zwangsweise ein
Grossteil der maximalen Obergurtkraft Hg,, verankert werden.

Die Obergurtkraft verschwindet im Punkt F ganzlich, wenn wie linksseitig in Bild
3.29(b) eine Uber die Quertragerhdhe verteilte Horizontalbewehrung mit einer Biigelbe-
wehrung kombiniert ist. Bei gleichmassiger Verteilung der beiden Bewehrungen ergibt
sich ein Paralleldruckfeld ABF. Die entlang AF aufgehangte Belastung von insgesamt
q,L/2 wird dabei kontinuierlich tber die Quertragerhéhe verteilt auf den Quertréger ab-
gegeben.

Im Falle einer vollstandigen Aufhangebewehrung werden fir die Langstragrichtung
punktzentrierte Facher in A und C vorausgesetzt. Der Biegewiderstand der Langsrich-
tung ist dann von der Anordnung der Horizontalbewehrung im Quertréger unabhangig,
dadie Ubertragung der Vertikalkrafte von den Tragerstegen auf den Quertrager an belie-
biger Stelle erfolgen kann. Bei zu schwacher Aufhéangebewehrung, wie auf der rechten
Seite von Bild 3.29(b), kann das Spannungsfeld in Langstragrichtung bei spiel sweise par-
alel sein, um die Vertikakréfte ohne Aufhéngung direkt in die Querrichtung umzulen-
ken. Die Form dieses Spannungsfeldes richtet sich somit nach den vorhandenen Hori-
zontal- und Vertikalbewehrungen des Quertrégers. Eine direkte Umlenkung von Kréaften
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Bild 3.29 — Indirekte Lagerung von Durchlauftrégern mit Aufhangebewehrung: (a) lo-
kale obere Quertragerlangsbewehrung; (b) zusétzlich verteilte Quertréager-
langsbewehrung.

aus der Langstragwirkung fuhrt zu einer Reduktion des Biegewiderstandes in Langsrich-
tung. da die Resultierende der Biegedruckkraft wegen der direkten Umlenkung nach
oben wandert.

Aufhangebewehrungen kdnnen auch ganz fehlen. Solche Félle treten insbesondere bei
stark vorgespannten Quertragern auf und verlangen nach einer besonderen Uberprifung.
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Bei stark vorgespannten oder mit kraftiger Horizontalbewehrung versehenen Quertra-
gern konnen sich Direktabstiitzungen ergeben, die statisch zuléssig sind. In einzelnen
Fallen konnen sogar Spannungsfelder entwickelt werden, die ohne Kraftzuwachs in den
Spanngliedern auskommen. Allgemein wére es verfehlt, die Tragsicherheit einer indirek-
ten Lagerung ohne Aufhéngebewehrung a priori al's ungeniigend zu bezeichnen. Im fol-
genden werden solche Falle ndher betrachtet.

Bild 3.30(a) zeigt ein Zwischenauflager eines indirekt gelagerten und symmetrisch
mit seiner zunéchst unbekannten Biegetraglast ¢, belasteten Durchlauftragers der
Spannweite L . Die Uber die Lange L, vorhandene Bligelbewehrungskraft f,, ergibt sich
aus Gleichgewichtsgrinden zu

L— 2L0) 379

= qU( 2L,

Gemass Bild 3.30(c) sei die wirksame Horizontalbewehrung des Quertragers tber eine
Hoéhe z, verteilt. Die vorausgesetzte Direktabstltzung der Auflagerkraft fuhrt bei
Annahme einesin B zentrierten Fachers zu den Beziehungen

Z,
H = _[hq(z)dz = ql-
0

bo h _ bo
dv(l_“q) ’ q(Z) - Vq(Z) | dv_Z

(3.80)

Der Parameter |, legt die Lage der Resultierenden H fest und folgt aus der Beziehung

z

_ 1
Mg = o dvjz. hy(2)dz (3.81)
0

Gemass Bild 3.30(b) ergeben sich in Langsrichtung auf analoge Weise die Ausdriicke

Zy Z Zy
gl = qu(z)dz = Zjv|(z)dz : AD = Jh|(z)dz (3.82)
0 0 0
z,
W = dviD [z-h@d (3.83)

0

Die Randkréfte h,(z) und v,(z) sind tber den Neigungswinkel 6 des Druckfeldes DM
miteinander verknlpft. Unter der Voraussetzung, dass die Gurtbewehrung im Feld und
Uber der Stltze gleich gross ist und pro Steg dem Zugkraftwiderstand Z, entspricht,
resultiert fUr die Biegetraglast die Beziehung

16d
q, = |_2V' [2Z,—(1-p,)AD] (3.84)
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Bild 3.30 — Indirekte Lagerung von Durchlauftrégern ohne Aufhangebewehrung: (a)
Geometrie und Belastung; (b), (c) Spannungsfelder in Langs- und Quertra
ger.

Zu Vergleichszwecken wird die Traglast g, eines direkt gelagerten oder mit einer aus-
reichenden Aufhangebewehrung versehenen Durchlauftragers mit denselben Gurtwider-
sténden verwendet. Diese betrégt ¢, = 32d,Z,/L2.

Im folgenden werden unterschiedliche Verlaufe der Randkréfte v und h angenom-
men und die daraus hervorgehenden Resultate miteinander verglichen.
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Konstante Vertikalkrafte in Langs- und Quertragrichtung

Fir parallele Druckfelder DMI ergeben sich gleichméassig Uber die Hohe z, verteilte
Vertikal- (v,) und Horizontalkréfte (h, ). Fir AD und p, resultieren

_ Qb Lo _h
AD = == , H = o (3.85)
(3.81) und (3.84) gehen Uber in
142 [ln(l—z—o)]l (3.86)
uq dV dV .
_32d, Z,
W=7 T, fad, (3.87)
1+—. (— — 1)
L Z,
Schliesslich ergibt sich als resultierende Horizontalkraft Hq im Quertréger
oo 16b, | d, 388
a=Z (52 (388)

\

Konstante Horizontalkr&fte in Quertragrichtung

Im Falle einer konstanten Horizontalbewehrung im Quertrager (hq = konst.) liegen et-
was andere Verhdtnisse vor. (3.82), gilt unverandert, da entlang DM die Vertika kréfte
v, beider Stege von der Langs- in die Quertragrichtung Ubertragen werden. Gleichge-
wichtsbedingungen fur die Querrichtung fuhren zu den Ausdriicken

_ gLl by Z

N = % 20,-7 | Ha = 24

(3.89)

\'
Eine Verkntipfung mit (3.80), ergibt

_qLL d,—z
Yl = G 20,

und aus (3.82), folgt

(3.90)

(3.91)

Die Horizontalbelastung h,(z) resultiert aus der Druckfeldneigung 6, und wird mit

L d,—
h(z) = v(2)- cotd, = ZLZO~2dV—_§O~’i(ZZ) (3.92)
\
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beschrieben. Der Verlauf der Abszisse x(z) wird aus der vertikalen Gleichgewichtsbe-
dingung gewonnen und lautet

Ly  d,-2

z

L, 2d,-z

X(Z):2~—- dz = — - .
“ )

2d, -z, z, 2d,-z,

z (3.93)

In (3.92) und (3.82), eingesetzt ergeben sich in der Folge

q,LLg . (d,—2)(2d,-2)

h(z) = > > (3.99)
220 (Zdv_zo)
LL, 2(3d,— 2d,—z,) +d,z
AD = quZZO‘ ( \ ZO)( \ 20) v0 (3.95)
0 (2d, - z,)
Schliessich ergibt sich der Parameter 1, unter Verwendung von (3.83) zu
3z, (2d —20)2
M= 30, 230, ~7)(20,- 7) * 0 (3:90)
2d, 2(3d,-2p)(2d,~27) + d,2
was letztlich mit (3.84) zur Traglast
32d Z
q, = |_2V' Y (3.97)
1+%(2_dv. 2(3dv—zo)(2dv—zo)+dvzo_1}
L 320 (Zdv_zo)z
fahrt.
Diskussion

Die Resultate der beiden untersuchten Falle sind in Bild 3.31 festgehalten. Augenfdlig
ist die markante Reduktion der Biegetraglast g, im Verhdtnis zu q,,,. Fur Ubliche Félle
liegt diese zwischen 20 und 40%. Dies gilt ungeachtet dessen, ob der Quertrégeran-
schluss aufgrund konstanter vertikaler (v;) oder horizontaler (hq) Kréfte untersucht
wird. Je schwécher der Blgelbewehrungswiderstand f, ist, desto flacher mussen die
Druckfeldneigungen 6, der Langstragrichtung ausfallen, die ihrerseits die Grdsse von
AD bestimmen. Die Betonhauptdruckspannungen -6 . in Langstragrichtung werden im
Falle konstanter Vertikal- v| beziehungsweise Horizontalkrafte h, beschrieben mit

v ()] et
Gog = (142 , G = —— . |14[=2. (3.98)
c3 LObw Zy c3 Obw Zy 2dv — 7

Die Maximalwerte fur -6 bei konstanter Horizontalkraft h, liegen fur tbliche Werte
von z,/d,, insgesamt etwas hoher als bei konstanter Vertikalkraft v, .
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1 T
@
I ¥ t 1.00
q“[/_?uc - Liya, 125
150 |

konstante Vertikalkrafte quer
- ---- konstante Horizontal kraft quer B 7

HyZy
[-]

0 I I 0 I I
0.2 zy/d, [-] 0.8 0.2 zy/d, [-] 0.8

Bild 3.31 — Indirekte Lagerung ohne Aufhéngebewehrung: (a) Traglast q,; (b) Abbau
der Obergurtkraft AD ; (c) erforderlicher Widerstand in Querrichtung Hg:
(d) erforderliche Blgelbewehrungswiderstande f,,,.

Die Diagramme von Bild 3.31 zeigen einen weiteren Sachverhalt. Der Zugkraftwider-
stand von in Langsrichtung stark vorgespannten Tragern wird hauptséchlich durch die
vorgespannte Bewehrung geliefert. Fur direkt gelagerte Durchlauftréger resultieren tber
den Zwischenstiitzen in der Regel hohe bis sehr hohe Biegetragsicherheiten. Indirekt ge-
lagerte Trager mit ausreichender Aufhangebewehrung kénnen in gleicher Weise analy-
siert werden, da sich die Langs- und Quertragwirkungen voneinander entkoppeln lassen.
Bel indirekter Lagerung ohne Aufhangebewehrung wachsen wegen der erforderlichen
Direktabstitzung der Auflagerkraft die Horizontalanteile AD Uberproportional an.
Stitzt sich das Druckfeld in Langsrichtung auf das Spannglied alleine ab, entspricht der
Maximalwert AD, fur die Direktabstitzung der Differenz AP zwischen der Fliesszug-
kraft Py im Spannglied und der Spannkraft P__ . Bild 3.31(b) verdeutlicht, dass fur tbli-
che Druckfeldliangen L, und -hohen z, mehr als die Hélfte des Biegezugkraftwider-
stands durch die Direktabstiitzung aufgebraucht wird. Spannkrafte P_ liegen Ublicher-
weise im Bereich zwischen 60 und 80% der Fliesszugkraft Py . Dies bedeutet, dass
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zusétzliche Anteile AD -AD, durch Direktabstiitzungen in Langsrichtung auf den Ober-
gurt aktiviert werden mussen. Uberlegungen hierzu sind im wesentlichen vergle chbar
mit den Ausfiihrungen zu Bild 3.19. Grundgedanke dabei ist, dass dem Obergurt erst
dann Druckkréafte Ubertragen werden, wenn die Kraft im Spannglied auf der Abszisse
X = L, gerade P_, erreicht. Auf eine detaillierte Betrachtung dieses Umstands wird ver-
zichtet.

Die Bestimmung der Kréfte Vg und hq in Quertragrichtung erfolgt mit einem im
Punkt B zentrierten Facher. Vertieftere Untersuchungen konnen beispielsweise anhand
eines Spannungskriteriums zur Bestimmung der Knotenabmessungen fihren. Diese ver-
feinerten Untersuchungen haben jedoch nur einen geringen Einfluss auf die Grosse des
erforderlichen Horizontalkraftwiderstandes im Quertrager. Sie lohnen sich nur bei der
Uberpriifung hochbeanspruchter Zonen. Wird der Quertrager mit gekrimmten Spann-
gliedern vorgespannt, so halten die auf den Betonquerschnitt wirkenden Anker- und Um-
lenkkrafte einem Teil der Kréafte Vq und hq Gleichgewicht. Bei rein konstruktiver oder
ganz fehlender Bugelbewehrung im Quertrager ist eine Zunahme der Spanngliedkraft
P > P_ entlang der Spanngliedachse nicht zu erwarten. Die Spanngliedkraft misste
sich, wenn Uberhaupt, Uber die ganze Lange und in gleichem Masse veréndern. Diese
Annahme ist jedoch nicht von vorneherein gerechtfertigt.

Bild 3.32 zeigt mdgliche alternative Verlaufe der Horizontal belastung der Quertréger
durch die indirekte Lagerung ohne Aufhangebewehrung. Bei konstanter Vertikalkraft v,
gemass Bild 3.32(a) ergeben sich hyperbolische Verteilungen der Horizontalkréfte hq.
Konstante Horizontalkrafte wie in Bild 3.32(b) fihren zu nicht-parallelen Druckfeldern
in Langstragrichtung. Die linksseitigen Spannungsfelder der Bilder 3.32(a) und (b) zei-
gen mogliche Varianten mit zusétzlicher Bligelbewehrung im Quertrager und/oder Uber
die Quertrégerhdhe abgestufter Horizontalbewehrung. Insbesondere bei flachen Direkt-
absttzungen in Querrichtung muss tber die gesamte Breite 2b, eine starke horizontale
Bewehrung vorhanden sein. Eine Bigelbewehrung, die zumindest einen Teil der Aufla-
gerkraft aufnehmen kann, beeinflusst den Ort und die Grosse der erforderlichen Horizon-
talbewehrung. In der Regel fuhrt diese Bligel bewehrung zur Modellierung eines konzen-
trierten Obergurtes, dessen Bewehrung as Zugkraftwiderstand mindestens Heup
aufzuweisen hat.

Bei indirekter Lagerung ohne Aufhéngebewehrung darf die gegenseitige Abhangig-
keit des Verhaltens in Langs- und Quertragrichtung nicht vernachlassigt werden. Viel-
mehr hat man sich zu vergewissern, mit den vorhandenen Widerstanden der Bewehrung
ein statisch zul&ssiges Spannungsfeld zu finden und so den Kréftefluss sicherzustellen.

Vergleich mit Versuchen

Im folgenden werden als Erganzung zu den obigen Uberlegungen Vergleiche mit Versu-
chen angegeben. Leonhardt, Koch und Rostésy [21] untersuchten das Tragverhalten vor-
gespannter, indirekt gelagerter Trager anhand zweier Versuchstréger (I und Il) unter
symmetrischer Belastung. Diese bestanden aus je zwel profilierten, mit unterschiedli-
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(@)

(b)

Bild 3.32 — Indirekte Lagerung von Durchlauftrégern ohne Aufhangebewehrung: (a)
Konstante Vertikalkrafte v, und (b) konstante Horizontalkréfte hq am
Quertrageranschluss fur Quertrager mit und ohne Biigel bewehrung.

chen Bulgelbewehrungsgehalten versehenen Léngstrdgern 1 und 2, die ihrerseits mit
einem Quertrager miteinander verbunden waren. Die Tréger wurden auf dem Ruicken lie-
gend gepruft, an den Langstragerenden, d.h. im Momentennullpunkt, gelagert und von
oben mit der zentrischen Auflagerkraft 2F in Quertragermitte belastet. Die wichtigsten
Parameter und Versuchsresultate sind der Tabelle 3.1 zu entnehmen.
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] ] . Qg | fq A f P 2F
: y S sy o, v, QT Y
Versuchstréger | Trégerteil [mmZm] | [MPd] [mmké] [MPd] [kN] [kN]
LT 1 1508 436 3690
4146 444 0
| QT 3351 465 2306 460 0
LT 2 1047 454 (3190)
LT 1 1508 436 3700
3116 440 397
I QT 2053 40 | 1018 | 435 307
LT 2 1047 454 3700

Tabelle 3.1 — Versuche nach [21]: Versuchsparameter und erreichte Traglasten 2F .

Der Quertrager des Versuchstrdgers | war mit einer nahezu horizontalen V orspannbe-
wehrung versehen, so dass die Vertikalkomponente P_, or der Vorspannkraft entfiel
und eine Aufhangewirkung bloss durch die schlaffe Aufhangebewehrung gegeben war.
Der Quertréger des Versuchstragers Il wies eine gekrimmte Spanngliedgeometrie auf.
Somit konnte die Aufhangewirkung auf die Vertikalkomponente P, ar der Vorspann-
kraft und die schlaffe Aufhdngebewehrung verteilt werden. Die Versuchstrager | und 11
wiesen an der Kreuzungsstelle zwischen Langstréger 2 und Quertradger einen etwa halb
so starken Aufhéngewiderstand auf wie an der Kreuzungsstelle zwischen Langstrager 1
und Quertrager. Der Aufhangewiderstand Vi =Agfg + P, | or 2Zwischen
Langstrager 1 und Quertréager war so dimensioniert, dass ein Biegeversagen in Langs-
tragrichtung garantiert werden konnte. Fur die erreichte Traglast 2F , sind in Tabelle 3.2
die charakteristischen Grossen fur parallelogrammférmige Spannungsfelder in Langs-
tragrichtung angegeben. Es wird von voll ausgenutzten Bigel bewehrungswiderstanden
ausgegangen, so dass die Druckfeldlangen d, cot6 und die Druckfeldneigungen 6 far
die Langstrager 1 und 2 unterschiedliche Werte annehmen. Das Verhdltnis Vg/F , wi-
derspiegelt die Abdeckung der halben Traglast durch den Aufhéngewiderstand. Die
Klammerwerte beim Versuchstrager | beziehen sich auf den Zustand beim Versagen der
schwécher ausgebildeten Aufhangebewehrung.

Versuchstrager | Tragerteil | d,coté [m] | d, [m] | © [?] | -o.5 [MPa] | Vg [KN] | VR/F, []
LT1 1.403 0.75 28.1 19.7 1841 1.00
| 1941 21.1 24.4 0.58
LT2 1\ aersy | O™ | (2a1)| (90 1061 (0.67)
" LT1 1.407 0.75 28.1 19.8 1768 0.96
LT 2 1.946 0.75 21.1 24.5 840 0.45

Tabelle 3.2 — Versuche nach [21]: représentative Kenngrossen.

Der Versuchstréger | mit geraden Quertrégerspanngliedern versagte bel einer Bela-
stungsintensitdt von 2F = 3190 kN durch Zerreissen eines Teils der Aufhangebeweh-
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rung an der Kreuzungsstelle zwischen dem Langstrager 2 und dem Quertrager. Nach Un-
terstitzung dieser Kreuzungsstelle konnte die Belastung bis zur Traglast von 2F
= 3690 KN weiter gesteigert werden. Der Bruch trat durch Biegeversagen des stérker
verbigelten Langstragers 1 ein. Zu diesem Zeitpunkt war im Steg praktisch die effektive
Betondruckfestigkeit erreicht worden, da der Steg unmittelbar nach der Biegeentfesti-
gung zerstort worden war. Mit Blick auf die vorigen Uberlegungen erstaunt das Versa-
gen der Aufhangebewehrung bei erst 86% der Traglast nicht, vgl. Bild 3.30. Trotz gerin-
gerem Tragwiderstand der Aufhéngebewehrung war es offenbar mdéglich, dass sich Di-
rektabstitzungen ausbildeten, die nicht zu einem vorzeitigen Versagen des Betons
fuhrten. Die mit dieser Direktabstiitzung verbundene raschere Zunahme der Zugkraft im
Zuggurt der Langstragrichtung konnte auch im Versuch festgestellt werden, wieein Ver-
gleich der aus den gemessenen Dehnungen ermittelten Spannungen in den Spannglie-
dern zeigt. Beim Langstrager 2 lagen diese Spannungen fur 2F > 2440 kN beim Quer-
trageranschluss und in rund 1.6 m Entfernung davon zwischen 20 und 50 M Pa hoher as
beim Langstrager 1.

Die Traglast 2F,, beim Versagen der Aufhéngebewehrung des Langstrégers 2 musste
sich zu einem Drittel direkt abstiitzen, vgl. Tabelle 3.2. Die geringe Neigung eines der
Spannglieder fuhrt zu einem zusétzlichen, bis jetzt vernachlassigten Aufhéngeanteil von
etwa 150 kN pro Kreuzungsstelle. Somit muiissen netto etwa 0.33x3190/2-150 = 382 kN
direkt abgestitzt werden, und die Druckfeldlange reduziert sich auf
(3190/4-75)/(1047x0.454) = 1.520 m. Setzt man zur Gewéhrleistung der Direktabstit-
zung eine Druckfeldhohe von d, /2 voraus, so folgt fir die Betonhauptdruckspannung
-Ce3 = 191/(1.520%x150)x[1+1.520%/(0.5%0.75)?] = 14.6 MPa. Mit einer effektiven Be-
tondruckfestigkeit f. anhand von (2.12) ergibt sich f. =13.1 MPa und es zeigt sich,
dass der Beton nahezu in der Lage ist, diese Direktabstiitzung in Langsrichtung zu ver-
kraften. Dader Quertréger mit seiner Stegstarke von 0.35 m mehr als zweimal so dick ist
alsdie Stegbreite der Langstréger, liegen die Betonhauptdruckspannungen im Quertréger
bei vergleichbaren Druckfeldneigungen tiefer alsin den Langstrégerstegen.

Beim Tréger 11 mit geneigten Spanngliedern trat der Bruch unter der Traglast 2F
von 3700 kN durch einen Stegdruckbruch im Steg des Langstragers 2 ein. Letzterer war
nicht nur schwacher bewehrt, vgl. Tabelle 3.1, sondern er wies auch eine deutlich gerin-
gere Zylinderdruckfestigkeit f.. auf als der Langstrager 1 (29 M Pa gegenuber 36 MPa).
Samtliche Aufhéngezonen waren beim Erreichen der Traglast 2F , noch nicht erschopft.
Dadie Traglast sehr nahe bei der rechnerischen Biegebruchlast des Tragers lag, wurde
auf das Zerstéren des Langstragers 1 verzichtet.

Beim schwéacher bewehrten Langstrager 2 zeigte sich derselbe Sachverhalt wie beim
Versuchstrager |. Der rechnerische Aufhangewiderstand Vi im Kreuzungsbereich zwi-
schen dem Langstrager 2 und dem Quertréger war nicht imstande, die halbe Traglast F,
aufzunehmen, vgl. Tabelle 3.2. Die Spannkraftverluste bei den stérker geneigten Spann-
gliedenden der Quertragervorspannung waren gross. Ein Kraftzuwachs in den Spann-
gliedern konnte sich erst nach gewissen Deformationen und somit vorzugsweise an der
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1929

//////////7 77 /// 7

4 743 4 3966 4
(EB 3: 1891) (EB 3:3398)

Bild 3.33 — Modellversuche Europabrticke [70]: Versuchsaufbau der Trager EB 1 bis
EB 4. Abmessungen in mm.

schwécher bewehrten Aufhangezone ergeben. Diese Vermutung wurde durch die Mes-
sungen bestétigt. Die Spannungen in den stark geneigten Spanngliedern am Kreuzungs-
punkt zwischen Langstrager 2 und Quertréger wuchsen im Laufe des Versuchs um rund
270 MPa. Dies entspricht etwa einem zusatzlichen Aufhangewiderstand AHg von
220 kN. Netto mussten sich somit etwa 0.55x3700/2-220 = 790 kN direkt abstiitzen. Die
Druckfeldlange d,cot6 in Langsrichtung wirde auf (3700/4-110)/(1047x0.454)
=1.715 m reduziert. Setzt man zur Gewéahrleistung der Direktabstiitzung as wirksame
Druckfeldhthe etwa 0.6 m voraus (zwischen der Verankerung der Spannglieder), so er-
gibt sich fiir die Betonhauptdruckspannung -c 5 = 395/(1.715x150)x[1+1.715%0.67]
= 14.1 MPa. Die sehr vorsichtige Schatzung der effektiven Betondruckfestigkeit f, ge-
maéss (2.12) ergibt f, =11.8 MPa und liegt etwas unterhalb dem geforderten Wert. Bel
geringen Hauptverzerrungen ¢, , wie sie beim Versuch festgestellt wurden, resultiert un-
ter Verwendung von (2.11) eine etwas héhere effektive Betondruckfestigkeit f. von
15.1 MPa, welche die Anforderungen der Direktabstitzung in Querrichtung erfillt.

Am Ingtitut for Baustatik und Konstruktion der ETH Zirich [70] wurde das Trag- und
Verformungsverhalten der Europabriicke Zurich anhand von vier Versuchstragern im
Massstab 3:7 untersucht. Die Versuchstrager entsprachen Ausschnitten eines einzelnen
Hohlkastentragers beidseits einer Zwischenstiitze. Bild 3.33 zeigt den Versuchsaufbau,
und in Tabelle 3.3 sind die Hauptparameter der Versuche festgehalten. Bel allen Versu-
chen war an den Kreuzungsstellen zwischen den Stegen und dem Quertrdger keine
schlaffe Aufhangebewehrung vorhanden. Die vorhandene Bulgel bewehrung entsprach ei-
ner minimalen konstruktiven Bewehrung. Die totale Vorspannkraft von 9x252 kN
= 2268 kN entsprach etwa 0.56 fpk und bewirkte im Quertréger eine zentrische Beton-
druckspannung -G¢p VON ungefahr 6.0 MPa. Ungeachtet der fehlenden Aufhéngebeweh-
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Versuchstréger EB 1 EB 2 EB 3 EB 4
e repekive dnscmitioe Bigel 06 @100 17| 026 | 013 | 02 | 013
Vorspannbewehrung langs Ap [mm2] 5080 3460 5080 3460
Obere Langsbewehrung A/’ [mm?] 2280

Untere L angsbewehrung A, [mm?] 1300

Lagerung der Stege indirekt direkt indirekt
Krafteinleitung in den Momentennullpunkten konzentriert verteilt

Tabelle 3.3 — Versuche nach [70]: Versuchsparameter.

rung gingen alle Versuche durch ein Versagen der Langstrégerstege zu Bruch. Die Kreu-
zungsbereiche blieben von der Zerstorung mehrheitlich verschont. Fir die nachfolgen-
den Uberlegungen werden die Resultate des Versuchstragers EB 1 verwendet.

Als maximaler horizontaler Widerstand im Quertrager wird die Horizontalkomponen-
te der Vorspannkraft P_, der neun Spannglieder angesetzt. Die V ertikalkomponenten der
drei Spanngliedlagen ergeben im Kreuzungsbereich zwischen dem Innensteg und dem
Quertrager einen Aufhangeanteil von 0+115+128 = 243 kN. Die Summe der ausseren
Kréfte F; und F5 im Innensteg links und rechts der Zwischenstiitze addieren sich bei
Maximallast zu 983+815 = 1798 kN. Der Anteil der Eigenlasten des Trégers wird durch
die Auflagerkraft F-, etwa kompensiert, so dass fur die Uberpriifung der Aufhangewir-
kung nur mit den ausseren Kréaften F; und F5 gerechnet werden kann. Die im Bereich
des Quertragers wirkenden Umlenkkréafte aus der L angsvorspannung addieren sich nahe-
rungsweise zu 70 kN. Ohne Kraftzuwachs in den Spanngliedern in Langs- und Quertrag-
richtung muss demzufolge eine Nettolast von 1798-243-70 =1485 kN direkt auf die Zwi-
schenstiitze abgestiitzt werden. Fur einen seitlichen Versatz zwischen der Stitzenkraft
Fe und der Langstragerstegachse von 0.568 m ergeben sich Druckstreben mit Vertikal-
komponenten von 756x(0.236/0.568) = 314 kN, 756%(0.400/0.568) =532 kN und
756%(0.492/0.568) = 655 kN, die sich zu einer totalen Aufhangekraft von 1501 kN ad-
dieren. Offenbar reicht der Lastfall VVorspannung gerade aus, um die im Versuch erreich-
te Traglast vom Innensteg auf den Quertréger zu Ubertragen. Ein Spannkraftzuwachs im
Quertrdger muss dabei nicht vorhanden sein. Das Verhdltnis der Quertragerbreite zur
Stegstarke betragt 2.7 und fuhrt bel identischer bezogener Beanspruchung im Quertréger
zu geringeren Betonhauptdruckspannungen -c .5 asin den Langstrégerstegen.

Fur den Aussensteg resultieren dhnliche Verhdltnisse. Die im Versuch gemessenen
Maximalkréfte F, und F, ergeben 875+832 = 1707 kN. Zusétzlich muss der Anteil Ei-
genlasten von etwa 90 kN berticksichtigt werden. Die Vertikalkomponenten der Vor-
spannkréfte ergeben zusammen 211+307+178 = 696 kN, und der Anteil der im Quertra-
gerbereich wirkenden Umlenkkrédfte aus der Langsvorspannung betrdgt wie beim
Innensteg 70 kN. Die zu ibertragende Nettobelastung am Ubergang zwischen Aussen-
steg und Quertrager betragt somit 1707+90-696-70 = 1031 kN. Die Vertikalkomponen-
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ten der Direktabstiitzungen von den Spannstellen auf die Auflagerkraft F5 ergeben sich
zu 704%(0.077/0.568) = 95 kN, 667%(0.268/0.568) = 315 kN und 712x(0.456/0.568)
=572 kN. Ihre Summe betrdgt 982 kN. Sind nur geringfigige Deformationen an den
Verankerungsstellen der Spannglieder vorhanden, wird auch bei der Kreuzungsstelle
zwischen Aussensteg und Quertrager eine Direktabstiitzung in Querrichtung in statisch
zulassiger Welise bewirkt.

Es wird damit erklarbar, dass das Versagen der Versuchstrager nicht im Quertrager
oder an den Kreuzungsstellen zwischen Quertrdger und Trégerstegen eintrat, sondern
vielmehr in den unmittelbar an den Quertrager angrenzenden Langstrégerstegen. Die
rechnerischen Uberpriifungen zeigen, dass fiir das Gleichgewicht der inneren und dusse-
ren Kréften praktisch keine Kraftsteigerungen in den Quertrégerspanngliedern in Rech-
nung gestellt zu werden brauchen. Das nahezu ungerissene Tragverhalten des Quertra-
gers auch bel hoher Lastintensitét deutet auf die Richtigkeit dieser Aussage hin.

Die Versuchsbeispiele zeigen deutlich, dass bei indirekter Lagerung ohne Aufhange-
bewehrung eine detaillierte Uberpriifung des Kraftefluss zu statisch zuldssigen Span-
nungsfeldern fiihren kann. Insbesondere ist es zweckmassig, die Vorspannung als ausse-
re Einwirkung auf den Betonquerschnitt einzufihren, damit der Kréftefluss auch visuell
nachvollzogen werden kann. Nominelle Nachwei se wie beispielsweise nach [60] flhren
nur selten zu befriedigenden Aussagen beziiglich der Tragsicherheit der untersuchten
Zone, da sie die geometrisch komplexen Verhdtnisse nur unklar erfassen konnen. Die
Entwicklung konsistenter Spannungsfelder fuhrt hier weiter.

3.7 Bruchmechanismen

3.7.1 Einleitung

Bei der Beurteilung der Tragsicherheit bestehender Stahlbetonbauten kénnen mogliche
Tragreserven nicht einzig anhand unterer Grenzwerte der Plastizitétstheorie ermittelt
werden. Die Anwendung der statischen Methode der Plastizitétstheorie ist zwar bei der
Bemessung von Neubauten zweckmassig, da es sich um eine Bemessung auf der “siche-
ren Seite” handelt. Kinematisch zul&ssige Mechanismen fuhren zu oberen Grenzwerten
der Traglast, die sich fur eine Bemessung nur bedingt eignen. Fur die Beurteillung beste-
hender Stahlbetonbauten sind sie jedoch sehr zweckmaéssig und haben den Vorteil, dass
schon mit relativ bescheidenem rechnerischem Aufwand brauchbare Resultate zu errei-
chen sind. Untere und obere Grenzwerte zusammen ermoglichen erst eine zuverlassige
Einschétzung der wahrscheinlichen Traglast einer Tragkonstruktion. Vernachlassigt man
die Ermittlung oberer Grenzwerte der Traglast, so ist eine Aussage Uber die Tragsicher-
heit im allgemeinen nur bedingt moglich.

Ein oberer Grenzwert fir die Traglast wird gefunden, indem die Arbeit W der dusse-
ren Kréfte der Dissipation D in Beton, schlaffer und vorgespannter Bewehrung gleich-
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gesetzt wird. Ziel der Untersuchungen ist es, unterschiedliche Verschiebungszusténde zu
analysieren und die Quotienten D /W zu minimieren. Selbstverstandlich ist es auch mog-
lich, die Arbeit von nominellen Bruchlasten (g,vg + O Yo+ AQ W) YR gemass [58,60]
mit der totalen Dissipationsarbeit zu vergleichen. Man erhdt auf diese Weise einen obe-
ren Grenzwert fir das Mass der Tragreserve. Auch ist es denkbar, die Lastanteile der no-
minellen Bruchlasten an der Traglast aufzuteilen, um spezifische Aussagen Uber den
Einfluss verschiedener Einwirkungen auf die Traglast machen zu kénnen. Dies wird an-
hand eines Beispielsin Kapitel 5 erlautert.

3.7.2 Dissipation in Bewehrungs- und Spannstahl

Die Bestimmung der Dissipationsarbeit im Bewehrungs- und Spannstahl bietet norma-
lerweise keine Schwierigkeiten. Unter der Annahme eines kinematisch zuldssigen Ver-
schiebungszustandes wird jedem Punkt des Tragsystems eine eindeutige V erschiebungs-
komponente zugewiesen. Fur die Berechnung der Dissipationsarbeit werden digjenigen
V erschiebungskomponenten der Bewehrung bendtigt, die entlang einer sogenannten
Gleitlinie auftreten. Die Dissipationsarbeit in der schlaffen und vorgespannten Beweh-
rung lasst sich anhand folgender Skalarprodukte beschreiben:

n m
i=1 j=1
Fg, und F, . beschreiben die Kraftvektoren der Bewehrungsfliesskréfte Agfg, und

Ay foy, Wie sie entlang den Gleitlinien wirken, wahrenddem & ; und 8, ; die Verschie-
bungsvektoren selber darstellen. Im Falle vorgespannter Trager gemass Bild 3.34 ist zu
beriicksichtigen, dass der Schnittpunkt P der Gleitlinie und der Spanngliedachse sowie

die Neigung Bp fir jede Gleitlinie separat bestimmt werden miissen.

@ (b)
(n-1)/n
['] 1 T T T

0.75F

0.50

0.251

1
0 05 10 15 20
ns/d, [-]

Bild 3.34 — Dissipationinder Bugel- und Vorspannbewehrung: (a) Translationsmech-
anismus; (b) Einfluss unterschiedlicher Biigelabstande.
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Bei der Berechnung der Dissipation in Biigelbewehrungen sind gewisse zusétzliche
Uberlegungen anzustellen. Da der Tragwiderstand eines einzelnen Bligels normalerwei-
se als Uber den Bugelabstand s gleichmaéssig verteilt angesetzt wird, ergibt diesim Falle
von sogenannten Stegdruckbruchmechanismen geméss Bild 3.34(a) eine Uberschiatzung
der Dissipation in der Biigelbewehrung. Wenn sich ndmlich eine Gleitlinie der horizon-
talen Ausdehnung ns einstellt, die an ihren Enden je mit einer Blgelbewehrungsachse
zusammenfallt, so beteiligen sich nur n-1 diskrete Bligel bewehrungsguerschnitte an der
Dissipation. Die Dissipation der Bigelbewehrung entlang einer Gleitlinienlange
| = (n°s®+d,”)Y2 betragt unter einer vertikalen Translationsbewegung ’85‘ = 1 somit

D, = Fg/(n—1) (3.100)

wahrend unter der Annahme gleichmassig verteilter Blgelbewehrungsquerschnitte n
Bugel Beitrége zur Dissipation leisten wirden. Dieser Effekt wirkt sich insbesondere bei
grossen Werten von tanf3 und s aus. Allerdingsist zu beachten, dass sich die Dissipa-
tion bel Stegdruckbriichen in der Regel aus mehreren Anteilen zusammensetzt und dass
die Geometrie der massgebenden Gleitlinie zusétzlich von der Arbeit der dusseren Kréfte
mitbestimmt wird. Aussagen Uber den massgebenden Stegdruckbruchmechanismus ein-
zig anhand von Bild 3.34(b) sind aus diesen Griinden nicht moglich.

Bild 3.34 beschrénkt sich auf die Verhatnisse bei einem tranglatorischen Stegdruck-
bruchmechanismus. Selbstverstandlich verlieren die grundsitzlichen Uberlegungen zur

D, = 2.A_f, (n=1) (3.101)

sw 2 " Psw'sy,w

Dssup = (ds0dAfy,  (3102)
Dpn = Apfpy(dp—wd)cosﬁp(3.103)

Dpy = AgfoX,SinBy, (3.104)

Deap = (ds0d)Afy,  (3.105)
D, = (d;—0d)A f,, (3.106)

Bild 3.35 — Dissipation in Bewehrungs- und Spannstahl: (a) Biegeschubbruchmecha-
nismus; (b) Biegemechanismus (Q =1).
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Bewehrungsdissipation bel der Anwendung von Rotationsmechanismen ihre Gultigkeit
nicht.

Biegeschubbruchmechanismen gemass Bild 3.35(a) fuhren nur zu Dissipationen in
den Gurt- (A,), Blgel- (A,,) und Vorspannbewehrungsquerschnitten (Ap) ; der Stegbe-
ton liefert keinen Anteil zur Dissipation. Man spricht in einem solchen Fall auch von ei-
nem Kollapsrissmechanismus. Im Falle eines senkrechten Kollapsrisses AB wie in Bild
3.35(b) geht der Biegeschubbruchmechanismus in einen einfachen Biegemechanismus
Uber, bei welchem die Bugelbewehrung nichts zur Dissipation beitragt. Die Arbeit W,
der ausseren Kréfte liegt bei identischer Rotationsgeschwindigkeit Q hodher als der Wert
W; — AW fir den Biegeschubbruchmechanismus, da dort alle Lasten oberhalb AB keine
Arbeit leisten. Bei Biegeschubbruchmechanismen kénnen Dissipationsverluste durch
alfdlige Abstufungen der Gurt- (ADg gyp) und Vorspannbewehrung (ADp) in B re-
spektive P unter Umsténden nicht durch den Dissipationsgewinn in der Bigel bewehrung
ADg, entlang AB kompensiert werden. Biegeschubbruchmechanismen konnen unter
folgender Bedingung massgebend sein:

Dy _ Dy ~ADggqp—ADy + ADg,
W, = W, —AW

(3.107)

Far profilierte Trager ist zu bemerken, dass die Lage des Rotationszentrums A durch die
Hohe der Druckzone t definiert wird. Sie wird durch die Beziehungen

t = wd ® = M d= AsfySdS+Apfypdp (3108)
’ bdf, Adot Adfy

bestimmt, wobel ® den mechanischen Bewehrungsgehalt und d die mittlere statische
Hohe beschreibt. Ist der Flansch nicht voll ausgenutzt, so liegt das Rotationszentrum
naher bei A’, und die Dissipation in der Bewehrung erhoht sich. Man beachte, dass im
Beton entlang A’ A auch Energie dissipiert wird.

3.7.3 Dissipation im Beton

Genau wie die Dissipation in der Bewehrung ist auch digjenige im Beton von der geome-
trischen Form des Verschiebungszustandes abhangig. Die Dissipationsarbeit pro Ein-
heitsflache betragt unter der Annahme eines ebenen Spannungszustandes und bei Ver-
nachléssigung der Betonzugfestigkeit f. (d.h. unter Annahme einer quadratischen
Fliessfigur des Betons, vgl. Kapitel 2.2.5) fur -n/2<o<n/2

C

i
D= 8~§C(1—sinoc) (3.109)

Fir den Fall eines einfachen Biegebruch- oder Biegeschubbruchmechanismus gemass
Bild 3.35 wird im Beton des Druckgurtes entlang A’ A Dissipationsarbeit geleistet. Fur
den Speziafall einer vollen Ausnutzung des Druckflansches der Dicke t und unter der
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Annahme von im Schwerpunkt des Oberflansches liegenden Bewehrungen Ay und A,
sowie Q =1 lasst sich die Dissipation im Beton mit

2
D, = bf,- g‘”—zdl (3.110)

beschreiben. Beim reinen Biegebruch gemass Bild 3.35(b) ergibt sich die totale Dissipa-
tion aus (3.105), (3.106) und (3.110) zu:

D,y = bf.od’(1-0/2) = M, (3.111)

Der Ausdruck d(1—-m/2) entspricht dem mittleren Hebelarm der gesamten Beweh-
rung.

Untersucht man Stegdruckbruchmechanismen beziiglich der Dissipation im Beton, so
muss zwischen Trandations- und Rotationsmechanismen unterschieden werden. Beim
Translationsmechanismusist die totale Dissipation im Beton als Integral von (3.109) ein-
fach zu berechnen. Die Grosse der Dissipation kann auch rein graphisch gedeutet wer-

(@)

f b
= %V(l-sinoc) n’s*+d,” (3.112)

(9]

| mA-o2

fffffff

———————

(b)

f b
D, = 5 n’s’+d,*-ns)  (3.113)

ns = Isino.

> One
- i

Bild 3.35 — Stegdruckbruchmechanismus (/8] = 1): (a) allgemeine Trangation; (b)
Spezialfall a+B = /2.
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den, siehe Bild 3.35(a). Legt man einen Kreis durch den Mittel punkt und die Endpunkte
der Gleitlinie A’B’, so liegt der Punkt C mit dem Abstand Isinoc von A’ ebenfalls auf
diesem Kreis. Da die Uber die Gleitlinienlange | integrierte Dissipation gemass (3.109)
proportional zum Ausdruck 1(1—sina) ist, entspricht die totale Dissipation im Beton
der Dicke des Kreisringsegmentes DEB’F.

Bel einer vertikalen Trandationsbewegung o +3 = /2 geméass Bild 3.35(b) kann die
Dissipation im Beton anhand von (3.113) besonders einfach bestimmt werden. Norma-
lerweise wird der massgebende Mechanismus, d.h. digenige Gleitlinie, fur welche das
Verhdltnis zwischen totaler Dissipation D+D. und Arbeit der dusseren Kréfte W ein
Minimum erreicht, dadurch gefunden, dass die Gleitlinienneigung B variiert wird. Im
vorliegenden Fall werden somit nur Gleitlinien untersucht, deren Anfangs- und End-
punkte mit Bigelachsen zusammenfallen. Dadurch werden V erschiebungszusténde defi-
niert, die auch zur Bestimmung der Dissipation der Bugelbewehrung geméss (3.100)
verwendet werden.

Zusétzlich zur Dissipation im Stegbeton waren theoretisch auch Dissipationsanteile
aus dem Abscheren der Flansche zu berlicksichtigen, welche aber in der Regel vernach-
lassigt werden. FUr erganzende Bemerkungen hierzu sei auf Kapitel 3.7.4 verwiesen.

Etwas andere Verhéltnisse liegen vor, wenn Rotationsverschiebungszustande wie in
Bild 3.36 vorliegen. Solche Mechanismen sind insbesondere fir Zweifeldtréger oder
Randfelder von Durchlauftragern denkbar. Der Starrkdrper AC'D’ O rotiert mit der Win-
kelgeschwindigkeit Q um das Rotationszentrum O. Im Unterschied zu trand atorischen
V erschiebungszustanden variieren die Verformungsvektoren Sp in Betrag und Richtung
entlang der Gleitlinie. Aus der Bedingung, dass die um 6 gegenuber der x-Achse ge-
neigte Hauptrichtung 3 in jedem Punkt P der Gleitlinie den Winkel zwischen der Tan-
gente an die Gleitlinie (1) und der Senkrechten auf den Verschiebungsvektor (11) halbiert,
d.h. B =9, resultiert die Differentialgleichung

dz
R (3.114)
dxg X
deren L6sung, eine Hyperbel der Form
Xg:Zg = K (3.115)
im weiteren zu
) 2x~d
o = Z_2tan 1(i] , tan20 = Cy (3.116)
2 2 2 2 2
Xo Xe —Xp —d,

fahrt [23]. Setzt man ferner den V erschiebungsvektor im Punkt P zu
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(b)

Bild 3.36 — Stegdruckbruchmechanismus: (a) Globaler Verschiebungszustand; (b) hy-
perbolische Gleitlinie.

- 2 K
18 = Q% + =5 (3.117)
Xg

S0 l&sst sich (3.109) umformen zu

S
D, = @ ——— (3.118)

C
2,4
Xg /K™ + Xg

Dieinfinitessmale Hyperbellénge lasst sich ausdriicken als

2
ds = o2 +dz,? = 1+ ax, (3.119)
Xg
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Die totale Dissipation im Beton wird unter der Annahme von Q =1 und bei einer kon-
stanten Stegbreite b, zu

XcC€0s0 +d,sin® XcC0s0 +d,sin® 2

o= | b ZdXe _ | f.b,k

c 3
xpcos0  Xgaf k + Xe Xp COSO X

und ergibt den Ausdruck

g (3.120)

f.b
D = 55" (xcd,tand —d,) (3.121)

Der in [26,66] veroffentlichte Ausdruck fir D, enthadlt im Klammerausdruck rechter-
hand in (3.121) statt tan6 irrtimlicherweise den Ausdruck tan6/sin(20).

Grundsétzlich sind Rotationsmechanismen mit Dissipation im Beton auch fur Durch-
lauftréger denkbar, vgl. Bild 3.42(e). Insgesamt liegen dhnliche Verhaltnisse vor wie in
den Bildern 3.36(a) bzw. 3.41(d) und in Bild 3.40(d). Die Veranderung der Lage des Ro-
tationszentrums fuhrt fir Durchlauftréger zu den Beziehungen

2xpd,
tan2 = ——=— (3.122)
Xc —Xp t+d,
fcbw 2
D, = ¥+ (xpd,tan6 +d,) (3.129)

Bis hierher wurden bloss Trager mit konstanter Stegbreite b, untersucht. In manchen
Fallen ist dies jedoch nicht der Fall, sondern die Stegbreite b, variiert linear Gber die

(3.124) (3.124)
max(3.124) (3.121)
1 1.50
0.75 125 F°
0.50 | 1.00
0.25 bW,SUE_bW'inf.—oo 0.75 | b -b 06 A
25 +b, . — 10 ' <. sup__winl g0
w,sup © “winf % - by sup * Pwjint -~ - 04
—--0.8
0 — 0.50 ! ! !
0 0.25 0.50 0.75 1 0 0.25 0.50 0.75 1
Xp/L [-] Xp/L [-]

Bild 3.37 — Dissipation im Beton infolge Rotationsmechanismus: (a) Einfluss der
Lage der Gleitlinienhyperbel; (b) Variation der Stegbreite.
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Querschnittshéhe. Im Falle von Trandationsmechanismen geméss Bild 3.35 kann zur
Berechnung der Dissipation im Beton von einer mittleren Stegbreite b, =
1/2(by, 5ypt Py ine) alsgegangen werden, da entlang der Gleitlinie A'B’ ein homogener
Verzerrungszustand vorliegt. Werden Rotationsmechanismen geméass Bild 3.36 bertick-
sichtigt, soist (3.121) zu ersetzen durch

f. b — by,
D, = ¢ “wsup ~ Pwiinf [C,+C,+C,] (3.124)
Xp by in = Xcb
C, = D w,inf —AC W’SUD~(XCthane—dV2) (3.125)
bw,sup - bW,i nf
C, = 5+ (5in26)’x57(xp —X¢ + d,c0t0) (3126
C, = %xD3(sine)4—§sine(szin9—dvcose)3 (3127)

Bild 3.37 untersucht den Einfluss variabler Stegstérken anhand von (3.121) und (3.124).
Unter Verwendung von X =L =20m, d, =120 m sowie b, ,, =0.50m, sind fol-
gende Aussagen moglich: Absolut gesehen bestehen zwischen der Dissipation im Beton
gemass (3.121) und (3.124) nur unwesentliche Unterschiede. Bei Stegen mit
by sup > Py jins ist die Dissipation immer grosser al's digjenige mit unveranderlicher mitt-
lerer Stegbreite by, ,,. Umgekehrte Konstellationen sind in der Praxis wohl nur ausserst
selten anzutreffen, daim Ubergangsbereich zwischen der Fahrbahnplatte und den Stegen
erhohte Querbiegebeanspruchungen vorliegen, die eine Wahl von b, 5\, > by, i begiin-
stigen.

Bei Rotationsmechanismen von Durchlauftrégern gemass Bild 3.42(e) mit linear ver-
anderlichen Stegbreiten gelangt man zu vergleichbaren Schllissen. (3.123) ist in solchen
Féllen zu ersetzen durch

f. b —by,;
D, = 5 - SR [C, + Cg + G (3.128)
D ~%c
Xn Dy, i nf — XD
C, = —2-winf "Cwsip (y § tan® +d,”) (3.129)
bw,sup - bW,i nf
_1 . 2.2
Cs = 5-(sn29) Xc (Xp —Xc + d,coto) (3.130)
_ 2 3, . 4 2. : 3
Ce = 'é'xc (sinB) +§sm9(xDsme+dvcose) (3.131)
Fir den Fall by, o,p > by s liefert (3.128) minimal héhere Werte al's (3.123), so dass bei

einer ausschliesslichen Verwendung von (3.123) Resultate auf der sicheren Seite gefun-
den werden.
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3.7.4 Einflisse von Bruchzonen

In Versuchen wird haufig festgestellt, dass sich beim V ersagen des Stegbetons nicht eine
einzelne Gleitlinie sondern eine Gleitlinienschar ausbildet [17,65,70]. Fur translatorische
M echanismen gemass Bild 3.35 resultiert wegen des homogenen V erschiebungszustan-
desinnerhalb der Bruchzone diesel be Dissipation wie bei der Beschrankung auf eine ein-
zelne Gleitlinie [26,66]. Der Verschiebungszustand bewirkt zusétzliche Dissipationsan-
telle aus den Biegewidersténden der Flansche. Da aber aus dem globaen
Gleichgewichtszustand auch Biegebeanspruchungen des gesamten Tragers vorhanden
sind, die sich in mehr oder weniger verédnderlichen Gurtkréften &ussern, muss zur
Berechnung der Biegewiderstdnde |my und somit der Dissipationsanteile
Imy| - (|$‘/ ns) fur jedes plastische Gelenk der Flansche die zugehtrige Langskraft des
Gurtes ermittelt werden. Fir die gesamte Dissipation im Beton ergibt sich gemass Bild
3.38:

f.b
D, = %V( n’s™+d,2-ns) +

bsup(lmuBl + muC) + binf(lmuAl + muD)
ns

(3.132)

Fir den Fall einer gekrimmten Gleitlinienschar liegen andere Verhéltnisse vor, da
das Rotationszentrum O in endlicher Entfernung von den Gleitlinien liegt. Fir die Be-
stimmung der einzelnen Gleitlinienhyperbeln dient die Bedingung, dass die Hauptdruck-
gpannungsrichtung 6 innerhalb der gesamten Bruchzone invariant ist. Innerhalb der
Bruchzone CDEF gemass Bild 3.39(a) betragt die totale Dissipation im Beton

Bild 3.38 — Bruchzone: (a) Translationsmechanismus mit zusétzlicher Dissipation in
den Flanschen; (b) Biegebeanspruchung des Trégers; (¢) Interaktionsdia-
gramm der Flansche mit symmetrischer Bewehrung.
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Bild 3.39 — Bruchzonen: (a) Gleitlinienschar; qualitative Dissipation einer durch die
Bruchzone gefuhrten Spanngliedbewehrung infolge (b) Horizontal- und
(c) Vertikalgeschwindigkeiten.

D, = %V - (X—C ; % d tan6— dvz) (3.133)

Die Berechnung der Dissipation der Vorspannbewehrung in der Bruchzone ist auf-
wendig, da entlang der Spanngliedachse innerhalb der Bruchzone jewells unterschiedli-
che Verschiebungsinkremente zur Berechnung der Dissipationsarbeit bestimmt werden
mussen. Mit den Bildern 3.39(b) und (c) wird versucht, wenigstens qualitativ die Dissi-
pation der Vorspannbewehrung zu bestimmen. Zur Vereinfachung werden die einzelnen
Verzerrungsinkremente und V orspannbewehrungsquerschnitte komponentenweise ge-
trennt voneinander untersucht. Die Grosse der horizontalen und vertikalen Verzerrungs-
inkremente wird senkrecht zur Bruchzonenebene abgetragen. Fur die horizontalen Ver-
zerrungsinkremente gemass Bild 3.39(b) bedeutet dies, dass von den Eckpunkten der
Bruchzone CDEF nur der Punkt F eine Komponente vom Betrage Qd,, aufweist. Die
Flache GG, H wird auf die Ebene z—z5 = 0 projiziert. Die Fldche GG, H,, ist propor-
tional zur Dissipation der Horizontalkomponente der V orspannbewehrung. Fur die verti-
kalen Verzerrungsinkremente gemass Bild 3.39(c) ist das Vorgehen analog. Die Fléche
GG,H wird auf die Ebene x—Xg =0 projiziert und entspricht somit der Flache
GG, H,,, die ihrerseits proportional zur Dissipation der Vertikalkomponente der Vor-
spannbewehrung ist. Fur die praktische Anwendung scheint es hingegen angebracht, an-
stelle ausfuhrlicher Berechnungen von Mittelwerten fur die Verzerrungsinkremente und
Spanngliedachsen auszugehen.
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3.7.5 Anwendungen

Fir jedes statische System gibt es theoretisch unendlich viele Mechanismen mit zugeho-
rigen oberen Grenzwerten fUr die Traglast. Deshalb sollte bei der Verwendung von
Bruchmechanismen grundsétzlich derart vorgegangen werden, dass zunéchst verschie-
dene Grundmechanismen einzeln untersucht werden. In Abhangigkeit von der geometri-
schen Lage der Gleitlinien wird dabei ein zugehériger minimaler Grenzwert fir die
Traglast gefunden. Dies wird fir jeden Grundmechanismus wiederholt, so dass zuletzt
bloss die Minimalwerte der jeweiligen Mechanismustypen miteinander verglichen wer-
den missen. Dieses Vorgehen hat den Vortell, dass sich sowohl die Dissipation als auch
die Arbeit der ausseren Kréfte als Funktionen des Lageparameters x eines Endpunktes
der Gleitlinie angeben lassen. Eine explizite Bestimmung des massgebenden Wertes von
X ist in der Regel nicht nétig, da sich die Werte der Funktion D(x) /W(X) im Bereich des
Minimums in sehr engen Grenzen bewegen.

In Bild 3.40 sind Grundmechanismen fur einen einfachen Balken mit parabolischem
Spannglied aufgezeichnet. Ein reiner Biegemechanismus liefert zusammen mit einer be-
stimmten Belastungskonfiguration eine eindeutig definierbare Lage der Punkte D und C,
bei welchen der geringste obere Grenzwert fir die Traglast gefunden wird. Der im Bild
3.40(b) angegebene Mechanismus erzeugt Dissipation einzig in der die Gleitlinie CD
kreuzenden Bewehrung sowie in der Betondruckzone des Gelenkes in D. Man beachte,
dass die Vertikalkomponente der Spanngliedkraft ebenso wie der Beton unterhalb der
Biegedruckzone keine Anteile zur Dissipation liefern. Es handelt sich somit bel der
Gleitlinie CD um einen Kollapsriss. Auch bei einem Biegeschubbruch gemass Bild
3.40(c) wird im Stegbeton keine Energie dissipiert. Dagegen liefert neben der Langsbe-
wehrung im Untergurt und der Vorspannbewehrung auch die Blgelbewehrung einen
Anteil an die Gesamtdissipation. Ein solcher Mechanismus kann massgebend werden,
wenn Langs- und/oder Vorspannbewehrung in unmittelbarer Néhe der Gleitlinie stark
abgestuft werden und der so erlittene Dissipationsverlust gegeniiber einem einfachen
Biegemechanismus nicht durch den Gewinn an Dissipation in der Biigelbewehrung ent-
lang CE kompensiert werden kann. Im Gegensatz dazu bewirkt der Stegdruckbruchme-
chanismus in Bild 3.40(d) Dissipationsanteile im Stegbeton und der Biigel bewehrung.
Zusatzlich wird durch die im Untergurt verlegte Langsbewehrung sowie die Vorspann-
bewehrung im Steg Energie dissipiert. Damit der Dissipationsanteil der Vorspannbeweh-
rung adaguat berticksichtigt wird, muss fir jede untersuchte Gleitlinie der Schnittpunkt
D zwischen hyperbolischer Gleitlinie und Spanngliedachse sowie die Spanngliednei-
gung in D bestimmt werden. Grundsétzlich ist auch ein doppelter Stegdruckbruchmecha-
nismus denkbar, dessen Gleitlinien je gerade verlaufen. Man muss jedoch bedenken,
dass sich solche Verhdtnisse nur dann einstellen kénnen, wenn beide Stegdruckbruch-
mechanismen gleichzeitig auftreten, da bei einfachen Balken ein einzelner Stegdruck-
bruchmechanismus bereits einen kinematisch zul&ssigen V erschiebungszustand darstellt.
Im Gegensatz dazu ist die Ausbildung zweier Stegdruckbruchmechanismen bel zusétzli-
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Bild 3.40 — Bruchmechanismen fir einen einfachen Balken: (a) Geometrie; (b) Biege-
mechanismus; (¢) Biegeschubbruchmechanismus; (d) Stegdruckbruchme-
chanismus.

chen behinderten Freiheitsgraden, wie sie z.B. in Bild 3.42(d) vorliegen, durchaus denk-
bar.

Mit Ausnahme eines reinen Biegemechanismus liegen Anfangs- und Endpunkte der
Gleitlinien fr die hier vorgestellten Mechanismen nicht auf derselben Abszisse, so dass
eine Beschrankung auf einen variablen Lageparameter x nicht in der Lage ist, Typen
von Bruchmechanismen vollsténdig zu beschreiben. Hier ist fur die jeweiligen Mecha
nismen ein Fixpunkt der Gleitlinie zu wéhlen und der Endpunkt der Gleitlinie so zu vari-
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(b)

vV, 1

Bild 3.41 — Bruchmechanismen fur Randfeldtréger: (a) Geometrie; (b) Biegemecha
nismus; (c) kombinierter Biege-Biegeschubbruchmechanismus; (d) Steg-
druckbruchmechanismus.

ieren, bis die Funktion D(X)/W(X) ihr Minimum erreicht. Der Punkt C in Bild 3.40(c)
und (d) stellt einen solchen Fixpunkt dar und kann beispielsweise dadurch festgelegt
sein, dass entlang CB hohere Bligelbewehrungsquerschnitte A, vorliegen alsim Mittel-
bereich des Trégers oder dass die Stege entlang CB eine zunehmende Stegbreite b,, auf-
weisen.

In Bild 3.41 sind Grundmechanismen fir vorgespannte Zweifeld- oder Randfeldtrager
von Durchlauftréagern zusammengefasst. Wahrenddem fir Bild 3.41(b) der massgebende

119



Bruchmechanismen

@ ‘

H, H,
—— ——
[ O x W /\ON’/ T dv

———— ;
; T Y
A B
Lo L, 1 Iy |
T } T
i
(b) I
zh ‘l
i "‘
H, iH; H,_’\i H,
1
Z 7.
A B

Bild 3.42 — Bruchmechanismen fur Durchlauftréger: (a) Geometrie; (b) Biegemecha
nismus; (¢) kombinierter Biege-Biegeschubbruchmechanismus; (d) trans-
latorischer Stegdruckbruchmechanismus; (e) Kombinierter Stegdruck-
bruch-Biegemechanismus.
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Biegemechanismus durch einen einzigen Lageparameter x charakterisiert werden kann,
sind fur die Mechanismen geméss Bild 3.41(c) und (d) frel wahlbare Fixpunkte G re-
spektive C in die Berechnung miteinzubeziehen. Die Kriterien fir die Wahl dieser Fix-
punkte sind grundsétzlich dieselben, wie sie zuvor fur den einfachen Balken erwahnt
worden sind. Falls die V orspannbewehrung im Stiitzenbereich abgestuft wird, kann auch
ein Verankerungspunkt der Vorspannung einen Fixpunkt darstellen. In Bild 3.41(c)
konnte der Punkt F einem solchen Fixpunkt entsprechen. Es bleibt zu erwéhnen, dass die
L age des Punktes C in den Mechanismen aus Bild 3.41(b) und (c) nur in Ausnahmefallen
mit dem Tiefpunkt T der Spanngliedachse zusammenfallt.

Bild 3.42 zeigt mdgliche Grundmechanismen bei einem Durchlauftrager, wenn vor-
ausgesetzt wird, dass alle plastischen Gelenke innerhalb der Spannweite liegen. Insbe-
sondere wenn die Obergurtbewehrung seitlich der Auflager stark abgestuft wird, besteht
die Gefahr, dass sich Biegemechanismen nicht direkt Uber den Stiitzen sondern seitlich
der Stitzen in den anschliessenden Feldern, d.h. am Ort der Bewehrungsabstufungen
einstellen.

Bild 3.42(e) zeigt einen kombinierten Stegdruckbruch-Biegemechanismus, dessen
Rotationszentrum tber dem Auflager A zu liegen kommt. Diesem Umstand ist insbeson-
dere bel der Bestimmung der im Spannstahl dissipierten Energie Rechnung zu tragen, da
die Anteile am Skalarprodukt gemass (3.99), im Gegensatz zu den Mechanismen in Bild
3.40(d) und Bild 3.41(d) unterschiedliche Vorzeichen besitzen.

Die Fixpunkte der Mechanismen in Bild 3.42(c), (d) und (e) werden wie bel den Me-
chanismen fir einfache Balken und Randfeld- oder Zweifeldtréger nach den vorher er-
wahnten Uberlegungen gewahlt. Auf weiterfiihrende Kommentare kann deshalb verzich-
tet werden.

Fir die hier vorgestellten Grundmechanismen ist die Ermittlung der Arbeit der &usse-
ren Kréfte W eine einfache Aufgabe. Muss die Wirkung einer grossen Einzellast beriick-
sichtigt werden, kann diese zur Festlegung der massgebenden Lage der Gleitlinien ver-
nachléssigt werden, da ihr Arbeitsanteil einem konstanten Wert entspricht. Ausnahmen
stellen die Stegdruckbruchmechanismen mit Rotationsbewegung dar. In solchen Félen
entspricht dem Arbeitsantell der Einzellast eine lineare Funktion, deren Ableitung nicht
verschwindet, was bei der Bestimmung des massgebenden Quotienten D(x) /W(X) eine
Rolle spielt.

3.7.6 Raumliche Bruchmechanismen

Im vorherigen Kapitel wurden typische Bruchmechanismen von Tragern vorgestellt. Bei
der Ublichen Diskretisierung der Trager als Stébe liegen die Rotationszentren von Rotati-
onsmechanismen auf der Stabachse. Die in Wirklichkeit vorhandenen Horizontalver-
schiebungen der beweglichen Lagerpunkte werden vernachlassigt, da die senkrecht dar-
auf stehende Auflagerkraft beim angenommenen V erschiebezustand keine Arbeit leistet.
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Aus einzelnen Trégern zusammengesetzte Tragwerke mit aufbetonierter Fahrbahn-
platte kdnnen mit densel ben Grundmechanismen wie in Kapitel 3.7.5 untersucht werden,
solange der Verschiebezustand allen Tragern gemeinsam ist. Versagt hingegen bloss ein
einzelner oder mehrere dieser Trager, wahrenddem die Ubrigen starr oder elastisch blei-
ben, sind erganzende Uberlegungen nétig. Ibell, Morley und Middleton [16] untersuch-
ten das Tragverhalten solcher Trager. Die Autoren Uberpriiften das Tragverhalten anhand
von vier unterschiedlich bewehrten und belasteten Versuchstragern, die je aus einem
fUnfstegigen Plattenbalkenquerschnitt bestanden. Sie wurden in je funf Laststellungen
bis zum Bruch belastet. Fir jede dieser finf Laststellungen wurden vier Grundmechanis-
men untersucht, deren niedrigstes Verhdtnis D /W zwischen Dissipation und Arbeit der
ausseren Belastung mit der effektiv erreichten Traglast verglichen wurde. Diese Grund-
mechanismen wurden in ein verhdltnismassig einfaches Rechenprogramm implemen-
tiert, welches fir freie Parameter, wie beispiel sweise Fliessgel enklinienldngen oder vir-
tuelle Vertikalverschiebungen, die notwendige Minimierung der Dissipation besorgt.
Entscheidende Bedeutung fur die gute Ubereinstimmung zwischen den Versuchsresulta-
ten und den theoretischen Werten kam der richtigen Wahl der effektiven Betondruckfe-
stigkeit f. entlang der Fliessgelenklinien mit Betondissipation zu. Der Faktor f./f.. ist
dabei von nicht weniger asvier Faktoren abhangig, die den Einfluss der Langs- und BU-
gelbewehrung, der Zylinderdruckfestigkeit f.. sowie der Tragergeometrie abdecken. Flr
die Kdibrierung von f_/f.. wurden in[16] die Resultate von 230 Versuchen herangezo-

c cc
gen. Die effektive Druckfestigkeit erreichte damit einen Mittelwert von etwa 0.481 .

Anhand eines flnfstegigen Durchlauftrégers gemass Bild 3.43 soll die qualitative Er-
mittlung oberer Grenzwerte der Traglast mit vereinfachenden Annahmen erl&utert wer-
den. Die Geometrie in Langs- und Querrichtung ist den Bildern 3.43(a) und (b) zu ent-
nehmen. Fur einen gewdhnlichen Biegemechanismus gemass Bild 3.43(c) resultieren bel
der Berticksichtigung der effektiven Trégergeometrie in B Horizontal verschiebungen
Aug = 2d,/L,. Solange alle Trager gemeinsam versagen, spielt diese Horizontalver-
schiebung fur die Ermittlung der Traglast keine Rolle. Dies andert sich, wenn wiein Bild
3.43(d) lediglich ein Biegeversagen des Tragers |11 vorausgesetzt wird, wahrend die Tré&-
gerstegel, 11, 1V und V starr oder elastisch bleiben.

Der Trager |11 erféhrt in L eine vertikale Einsenkung vom Betrag 1. Die réaumliche
Ausdehnung des angenommenen V erschiebezustandes fihrt entlang der x-Achse zu ei-
ner horizontalen Relativverschiebung der Trager 11 und IV gegentber Trager |11 entlang
den Linien EG beziehungsweise CJ. Zur Wahrung der kinematischen Zulassigkeit des
V erschiebezustandes miisste die Betondissipation entlang dieser Linien berticksichtigt
werden. Zur Vereinfachung wird auf diesen Anteil der Betondissipation verzichtet. Zu-
sétzlich sind Winkelgeschwindigkeiten der Fahrbahnplatte entlang CL und LH, EM und
MG respektive entlang EG und CJ vorhanden, die zusammen mit den dortigen Biegewi-
dersténden einen Anteil zur Dissipation beitragen. Dabei sind die Plattenbiegewiderstan-
de myy in Querrichtung unabhéngig von der gemeinsamen Tragwirkung zwischen den
Tragerstegen und der Fahrbahnplatte, d.h. ihre Widerstande dirfen mit dem angenom-
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menen Verschiebezustand und den daraus resultierenden Rotationen fir die Dissipation
in Rechnung gestellt werden.

Dagegen werden in Langsrichtung die mobilisierbaren Tragwiderstande m,, der
Fahrbahnplatte durch die aus der globalen Tragwirkung hervorgerufenen Gurtkréfte be-
einflusst. Die Krimmung im Feldbereich des Trégers 111 reicht nicht aus, um den reinen
Plattenbiegewiderstand m,,, zu mobilisieren. Uber den Auflagerachsen A und B liegen
vergleichbare Verhdtnisse vor, da die Plattenléngsbewehrung zum Tragwiderstand der
Gesamtkonstruktion beitragt und somit kein zusétzlicher Plattenbiegewiderstand mobili-
siert werden kann. Aus diesem Grunde wird empfohlen, bel einer angenommenen Ver-
bundtragwirkung von Tragersteg und Fahrbahnplatte die Tragwiderstande m,,, aus der
Plattenrotation fur die Ermittlung der Traglast zu vernachléssigen. Diese vereinfachen-
den Annahmen wurden auch fir das Anwendungsbeispiel aus Kapitel 5.4 verwendet.

Die notwendige Fahrbahnplattenbreite legt die Lage der Fliessgelenklinien gemass
Bild 3.43(d) fest. Fur die Fliessgelenklinie CLJ wére beim Erreichen des Biegewider-
stands des Verbundtragers nur eine der Stegdicke aquivalente Plattenbreite nétig. Die
Fliessgelenklinie EMG hingegen geht von einer grosseren, zum Erreichen des Biegewi-
derstands notwendigen Fahrbahnplattenbreite aus. Neben der Dissipation wird durch die
Lage der Fliessgelenklinien auch die Grosse der Arbeit der dusseren Kréfte beeinflusst.

Bei einer Trennung der Fahrbahnplatte vom Steg entlang DLH kénnen ohne Beein-
tréchtigung der kinematischen Kompatibilitét die durch den Verschiebezustand mobili-
sierten Tragwidersténde getrennt voneinander ermittelt und superponiert werden, d.h. die
zuvor vernachldssigten Terme der Dissipation aus der Fahrbahnplatte dirften in einem
solchen Fall in Rechnung gestellt werden.

3.8 Mehrparametrige Belastung

3.8.1 Fliessflache im Belastungsraum

In Kapitel 2.2.2 wurde auf die Mdglichkeit der Darstellung einer Fliessflache im Bela-
stungsraum hingewiesen. Diese Darstellung hat den Vortell, dass sich die Traglast durch
eine Kombination von Lasteinwirkungen ausdriicken lasst. Sie veranschaulicht die Ein-
flisse der einzelnen Lastsanteile auf die Traglast und hebt ihre Bedeutung im Rahmen
der Gesamtheit der Einwirkungen hervor. Die Ermittlung einer solchen Fliessfl&che setzt
alerdings voraus, dass eine eindeutige Beziehung zwischen Belastungen und Spannun-
gen im Tragwerk besteht. V orzugsweise werden normierte Lastanteile verwendet, deren
Basis beispiel sweise nominelle Bruchlasten darstellen. Auf diese Weise gewinnt man die
Parameter

g+Ag &
A = + , A = a4 ’ A = 3.134
9 (99t AIYYR 9 aqrr Q Q4¥r ( )
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Diese beschreiben die normierten Lastanteile der Dauerlasten g+Ag, der vertellten
Nutzlasten g und der punktuellen Nutzlasten Q und entsprechen demzufolge immer
positiven Zahlenwerten. Aus diesem Grunde kdnnen sich die nachfolgenden Untersu-
chungen auf den ersten Oktanten im kg -kq -kQ -K oordinatensystem beschranken. Mis-
sen dynamische Effekte (d)dyn) berlicksichtigt werden, sind diese vorzugsweise in den
Werten von ¢ respektive Q miteinzubeziehen.

Bild 3.44 zeigt solche Fliessflachen im Belastungsraum. In Bild 3.44(a) ist eine aus
zwei Fliessregimes bestehende Fliessflache festgehaten. Die einzelnen Fliessregimes
entsprechen je einer bestimmten Versagensart des Tragwerks. Mit Vorteil wird zunéchst
jede der entsprechenden, voneinander unabhangigen Fliessflachen einzeln untersucht.
Die resultierende Fliessflache @ = 0 und damit der Verlauf der Regimegrenzen geht aus
der Uberschneidung der einzelnen Fliessflachen @, = 0 hervor. Fir die praktische An-
wendung ist eine explizite Darstellung der Fliessfunktionen ®; nur in Ausnahmefédllen
moglich oder nétig, da fur jeden Punkt der Fliessflache unter Umstanden unterschiedli-
che Laststellungen zu beriicksichtigen sind. Dasselbe gilt fur die Ermittlung des Verlaufs
der Regimegrenzen. Somit gentgt fir eine adaquate Approximation der Fliessflache
@ =0die Verwendung einzelner signifikanter Punkte und eine entsprechende Interpola-
tion. Wenn eine einzelne Fliessflache flrr samtliche Kombinationen von Ay, A, und Aq
massgebend wird, entfallen jegliche Regimegrenzen, und diese einzelne Fliessflache ent-
spricht gerade der resultierenden Fliessflache.

In Bild 3.44(b) werden die zu berlcksichtigenden Belastungen mit der Fliessflache
verglichen. Daraus werden signifikante Punkte ersichtlich. Punkt G entspricht dem Bela-
stungszustand infolge Dauerlasten auf Gebrauchsniveau. Der Bereich GDEF beschreibt
samtliche denkbaren Belastungszustdnde im Gebrauchszustand. Die Anwendung der
Lastfaktoren yg, Yo und y sowie des Widerstandsbeiwertes yg [60] flhren zum Punkt
G* und zum Bereich G*LMN, die dem nominellen Bruchzustand unter Dauer- respekti-
ve Dauer- und Nutzlasten entsprechen. Alle zu berlicksichtigenden Lastkombinationen
lassen sich somit mit beliebiger Grosse der Lastfaktoren und des Widerstandsbeiwertes
im Quader GHIKG*LMN zusammenfassen. Dieser Quader liegt innerhalb eines Wiirfels
der Seitenlange 1, dessen eine Ecke mit dem Ursprung O zusammenféllt und dessen
Ecke M dem Zustand der nominell grossten Belastungsintensitét entspricht.

Liegt der Punkt M mit kg = kq = XQ =1 innerhalb der Fliessflache, so liegt keine
Verletzung der Fliessgrenzen vor. Zur Bestimmung der vorhandenen rechnerischen Trag-
reserve werden in Gedanken die Lastanteile kontinuierlich gesteigert, bis der Eckpunkt
M des Wirfels auf die Fliessflache trifft. Die Kantenlénge dieses Wirfels liefert ein
Mass fur die vorhandene Tragreserve. Im vorliegenden Fall liegt ein Traglastdefizit vor,
dader Punkt M ausserhalb der Fliessflache liegt. Die Punkte P, Q und R beschreiben die-
jenigen Belastungszustande, bel welchen je zwel Lastparameter gerade den Wert 1 errei-
chen, wahrenddem der dritte Lastparameter so gross gewahlt wird, dass der untersuchte
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(a) (b)

Dy (A phg) =0 @ (AAA) =0
Bild 3.44 — Approximative Fliessflachen im Belastungsraum: (a) Fliessregimes,
(b) Vergleich mit nominellen Bruchbelastungen.

Punkt gerade auf die Fliessflache zu liegen kommt. Eine lineare Interaktion zwischen
diesen drel Punkten fuhrt zur Ebenengleichung

ahg + bkq + ckQ =1 (3.135)

Bei gleicher Beteiligung der einzelnen Lastparameter am Traglastdefizit ergibt sich fr
dasselbe

_ l-a—-b-c

AR a+b+c

(3.136)

3.8.2 Einfluss von Zwangbeanspruchungen

Zwangungen haben grundsétzlich keinen Einfluss auf die Grosse der Traglast, solange
ein Tragwerk eine ausreichende Duktilitdt in den Zonen plastischer Verformungen auf-
weist. Im Falle von mehrparametrigen Belastungszustanden verliert dieser Grundsatz
seine Gultigkeit nicht. Hingegen bietet sich in diesem Zusammenhang die Gelegenheit
zu einigen grundsétzlichen Uberlegungen zu Zwéangungen, was im folgenden anhand
eines Zweifeldtrégers néher beschrieben wird.

Bild 3.45(a) zeigt einen Zweifeldtrager mit einer linear elastisch-ideal plastischen
Momenten-Krimmungsbeziehung. Die Biegewiderstande im Feld und Gber der Stitze
betragen M, respektive UM, . Der Biegewiderstand im Feld wird al's konstant vorausge-
setzt. Die Zwangschnittgrosse M, entspreche einem Biegemoment vM, Uber der Stiitze.
Der Trager wird symmetrisch wahlweise einer Einzellast Q oder einer gleichmassig ver-
teilten Linienlast q unterworfen.

Die Bilder 3.45(b) und (c) zeigen Verteilungen von Momentenschnittgrossen unter
der Einzellast Q ohne und mit Berlicksichtigung einer Zwangsschnittgrésse. Die Fliess-
lasten Qy Uber der Stitze und im Feld werden beschrieben mit
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2M + 2M 1-
§(1-8) §(2+8)(1-¢)
wahrenddem sich die Biegetraglast in Abhangigkeit von & mit der Beziehung
M
- Y. ﬁ&é 3.138
Q=T -y (3139

beschreiben l&sst. Das Minimum von (3.138) wird fur £, = (J/1+ p—1)/u erreicht und
betragt

Qumin = MLY : (JTTHM—_JZ (3.139)

Bild 3.46(a) verdeutlicht den Zusammenhang zwischen (3.137) und (3.138) fur u = 1.5.
Je nach Grosse des Parameters v sind die Unterschiede der Fliesslasten und damit die
erforderlichen Umlagerungen BQ = 1—Qy/Qu gemass Bild 3.46(b) betrachtlich. Gleich-
zeitiges Fliessen Uber der Stitze und im Feld hat keine plastischen Umlagerungen zur
Folge und lasst sich mit der Grosse ﬁy durch Gleichsetzen von (3.137), und (3.137),
beschreiben mit

_ J1+uu+8v-2)-1-pu

m (3.140)

Sy
(3.140) ist in Bild 3.46(c) ausgewertet und verdeutlicht wiederum, dass die Grosse der
Zwangschnittgréssen einen betrachtlichen Einfluss auf den Ort der ersten Fliessgel enk-
bildung austibt. Die erforderlichen plastischen Gelenkwinkel O, ergeben sich zu

M, L _ £
Ops = 37 [A+E@A+uE) -2 +V)] . Ops = WL O (3.141)
M, L -
- MyE (A+0)@A+uC)—2(utv) _ El
Opr = T ; OO (314D

Der Ubergang zwischen (3.141) und (3.142) ist durch (3.140) definiert.

Bei gleichméssig verteilter Linienlast gemass den Bildern 3.45(d) und (e) liegen et-
was andere Verhétnisse vor. Die Traglast g, ist unabhéngig von & . Dadie Arbeitsantei-
le bel der Bestimmung der Biegetraglast sowohl fir die verteilte Linienlast g als auch
fur die Einzellast Q je konstant sind, folgt fur die Linientraglast direkt aus (3.139)

- My ( U )2 (3.143)
qU - L2 /1+u_1 )

Die Fliesslast dy Uber der Stiitze und im Feld wird beschrieben mit
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Bild 3.45 — Zweifeldtréger ohne und mit Zwangbeanspruchung: (a) Geometrie und
Belastung; (b), (c) Biegemomentenverteilung bel Fliessbeginn und beim
Erreichen der Traglast unter Einzellast Q sowie (d), (€) unter verteilter Li-

nienlast q.
8M 8M
Oy, s = ?Y (L+V) . Gy = g—LZY.(8—3v+4A/4—3v) (3.144)

In Bild 3.47(a) ist fir u = 1.5 der Zusammenhang zwischen der Grdsse der Einzeltrag-
last Q,(&) und den Fliesslasten geméss (3.144) festgehalten. Es féllt auf, dass mit den
vorgegebenen Widerstanden nur mit betrachtlicher positiver Zwangbeanspruchung tber
der Stitze Uberhaupt ein erstes Fliessgelenk im Feld zu erwarten ist. In Analogie zur
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Belastung mit der Einzellast sind in den Bildern 3.47(b) und (d) die erforderlichen Umla-
gerungen Bq = 1—qy/ g, und Rotationswinkel in Abhangigkeit des Widerstandes Uber
dem Zwischenauflager aufgetragen. Die Schnittpunkte mit der p -Achse legen digeni-
gen Konfigurationen fest, bei welchen unter gegebener Zwangsbeanspruchung keine pla-
stischen Umlagerungen nétig sind. Die Lage der ersten Fliessgelenke im Feld wird durch
die Beziehung

2+ .J4-3v
8-3v+4.,/4-3v
beschrieben. Diese Lage muss nicht unbedingt mit der definitiven Lage der Fliessge-

lenke im Bruchzustand Ubereinstimmen, da die Lage des Fliessgelenkes durch die vor-
handenen Widersténde eindeutig definiert ist. Wie bel der Einzellast wird die minimale

g, = g - (3.145)

4 : 1 T T
! (b)
1 u=15
-----05 v=M/M, '
QJ/Qy —— 05 "
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Bild 3.46 — Zweifeldtrager unter symmetrischer Einzellast Q: (a) Fliess- und Traglast;
(b) erforderliche Umlagerungen; (c) Lage des Biegegelenkes im Feld bel
gleichzeitigem Fliessen im Feld und Uber der Stiitze; (d) erforderliche pla
stische Gelenkwinkel O,.
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Traglast fur €, = (J/1+u—1)/u erreicht. (3.145) stimmt nur fir bestimmte Werte von
v mit &, Uberein. Dies bedeutet, dass nach dem Uberschreiten der Fliesslast eine Verla-
gerung der Gelenklage in Richtung &, nétig wird. Dieser Umstand I&sst sich einfach
nachvollziehen. Wird nach dem Uberschreiten der Fliesslast an der Stelle & L ein Biege-
gelenk eingefiihrt und das nun statisch bestimmte System sukzessive weiterbelastet, tre-
ten in diesem Gelenk Querkraftiibertragungen auf. Dies bedeutet, dass sich der Quer-
kraftnullpunkt aus der Gesamtbelastung und damit der Ort der maximalen
Biegebeanspruchung verschiebt. In Bild 3.47(c) ist die Veranderung der Gelenklage in
Abhangigkeit unterschiedlicher Zwangbeanspruchungen und Widerstandsverteilungen
festgehalten. Die dick ausgezogene Kurve legt die Gelenklage beim Erreichen der Trag-
last fest. Die vertikalen Linien beschreiben fir unterschiedliche Grossen der Zwangbean-
spruchung die Gelenklage bei Fliessbeginn im Feld. Die erforderliche Verlagerung des
plastischen Gelenkes im Feld wachst mit zunehmendem Widerstand und positiver
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Bild 3.47 — Zweifeldtrager unter symmetrischer Linienlast q: (a) Fliesslast; (b) erfor-
derliche Umlagerungen; (c) Verschiebung der Lage des Biegegelenkesim
Feld bis zum Erreichen der Traglast; (d) erforderliche plastische Gelenk-
winkel ©,.
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Zwangbeanspruchung Uber dem Zwischenauflager. Sie erreicht im Maximum gut 10%
der Spannweite. Die Schnittpunkte zwischen den einzelnen vertikalen Linien und der
dick ausgezogenen Linie legen ihrerseits fest, bei welchen Werten von p Gberhaupt ein
erstes Fliessgelenk im Feld auftritt.

Die Idee fr eine nach Belastungsanteilen getrennte Untersuchung der Umlagerungen
B und des daraus resultierenden plastischen Verformungsbedarfs 0, ist folgende: In
Analogie zur Darstellung approximativer Fliessflachen im Belastungsraum lassen sich
approximative V erformungsbedarfsfiguren bestimmen, welche fir frei zu bestimmende
Wertevon p und v und unter einer gegebenen Belastungskonfiguration xq und kQ den
Verformungsbedarf definieren. Als dritte Koordinatenachse dient der zu einer spezifi-
schen Belastung gehdrende plastische Verdrehungswinkel ©,.Da die Zwangbeanspru-
chungen bei der Ermittlung der Traglast keine Rolle spielen, jedoch fUr den Verfor-
mungsbedarf von grosser Wichtigkeit sind, sollten die Einfllisse der Zwangbeanspru-
chungen (insbesondere jene aus dem Lastfall Vorspannung, vgl. Kapitel 2.3)
beriicksichtigt werden. Bild 3.48 zeigt Verformungsbedarfsfiguren. Das Verformungs-
vermdgen des untersuchten Tragwerks wird auf einen bestimmten Wert limitiert, der
durch die Ebene GHIJ definiert wird. Bis zum ersten Fliessgelenk (Linie AD) —in die-
sem Fall Uber der Stitze — finden keine plastischen Verformungen statt, d.h. die Last-
und Verformungsbildpunkte liegen in der kq-kQ-Ebene. Bel Laststeigerung sind den
L astbildpunkten plastische Verdrehungswinkel ©p, s zugeordnet. Sobald diese Verdre-
hungswinkel das Verformungsvermdgen der Zone plastischer Verformung tberschrei-
ten, versagt das Tragwerk, noch bevor die rechnerische Traglast erreicht wurde. Die Pro-
jektion der Bereiche B'E'F’ respektive B'C'E'F’ in Bild 3.48 auf die A,-Aq -Ebene de-
finiert digenigen Belastungskombinationen fur welche unter der angenommenen
Zwangsbeanspruchung und bei beschranktem Verformungsvermégen die rechnerische

(a) (b)

~=--oH

]

P

©]

Bild 3.48 — Verformungsbedarf eines Zweifeldtragers unter mehrparametriger Bela-
stung: (a) und (b) approximative V erformungsbedarfsfiguren fir E_,Q =0.6
bei unterschiedlicher Zwangbeanspruchung.
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Mehrparametrige Belastung

Traglast nicht erreicht werden kann. Wie man sieht, kénnen giinstig wirkende Zwangbe-
anspruchungen die bis zum Erreichen der Traglast notwendigen Verformungen betracht-
lich reduzieren. Auf diese Weise kann die Gefahr eines friihzeitigen V ersagens wegen ei-
nes ungentgenden Verformungsvermdgens vermindert werden, und kritische Bela-
stungskonfigurationen mit grossem Verformungsbedarf lassen sich mit ausreichender
Genauigkeit erfassen.
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4 \orgehen bei rechnerischen Uber pr ifungen

4.1 Einleitung

Im Hinblick auf die Erhaltung von Bauwerken hat der SIA vor kurzer Zeit die Norm
SIA 469 [62] und die Empfehlung SIA 162/5 [63] erlassen. Diese Dokumente behandeln
neben den zur Verstandigung notwendigen Begriffen die im Zusammenhang mit der
Erhaltung anfallenden Arbeiten und ihre gegenseitigen Abhangigkeiten. In Erganzung
dazu regelt eine Richtlinie des Bundesamts fir Strassenbau [2] die Uberwachung und
den Unterhalt der Kunstbauten von Nationalstrassen. Im Gegensatz zur Norm SIA 469,
welche die Erhaltung beliebiger Tragwerke behandelt, nimmt die Empfehlung SIA 162/5
auf die Besonderheiten der Erhaltung von Betontragwerken Rucksicht. Da sich die vor-
liegende Arbeit auf Betontragwerke beschrankt, wird auf einen Vergleich zwischen [62]
und [63] verzichtet. Die Ausserungen in den folgenden Kapiteln orientieren sich aus-
schliesdich an der Empfehlung SIA 162/5.

Die Beurteilung der Tragsicherheit bestehender Betonbauten stellt gemessen an der
Vielfalt der parallel oder seriell ablaufenden Tétigkeiten im Rahmen der Erhaltung von
Betontragwerken bloss einen Teilaspekt dar. Siefallt unter den Oberbegriff der Uberprii-
fung und ist in der Rubrik der Zustandsbeurteilung eingeordnet. Diese Einbettung in ein
Gesamtkonzept dient der Ubersichtlichkeit und einem strukturierten Vorgehen und ver-
meidet Doppel spurigkeiten in den Arbeiten. Insbesondere hat sich bewahrt, fur jede Stufe
der Uberpriifungsarbeiten neben der Zustandserfassung und der Zustandsbeurteilung eine
M assnahmenempfehlung zuhanden des Werkei gentiimers auszufertigen. Auf diese Weise
sind die an der Erhaltung von Betontragwerken beteiligten Fachleute angehalten, nach ei-
nem klar definierten Programm vorzugehen.

Die Erfahrung der vergangenen Jahren hat gezeigt, dass die Aufwendungen zur Uber-
prufung bestehender Betontragwerke gemessen an den gewonnenen Erkenntnissen oft
kaum gerechtfertigt sind. Insbesondere kann der Aufwand an rechnerischen Uberprifun-
gen in dieselbe Gréssenordnung zu liegen kommen wie bei Neubauten. In diesem Sinne
sollen die folgenden Anregungen als konomisch orientierte Vorschlage bei der Uberprii-
fung bestehender Stahlbetonbauten verstanden werden. Sie beschrénken sich auf statische
Aspekte und decken somit nur einen — wenn auch sehr wichtigen — Teilaspekt bei der
Uberpriifung bestehender Betonbauten ab.

Die Massnahmenempfehlung schafft die Grundlage fir den Grundsatzentscheid des
Werkeigentimers Uber das weitere Vorgehen. Deshalb ist die Massnahmenempfehlung
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Statische Zustandserfassung

immer als ein Produkt samtlicher darin einfliessender Aspekte der Zustandserfassung und
der Zustandsbeurteilung zu betrachten. Der getroffene Grundsatzentscheid seitens des
Werkeigentimers mundet in die Massnahmenplanung, die ihrerseits von der gewahlten
Erhaltungsstrategie abhangt. Verschiedene sinnvolle Erhaltungsvarianten fuhren tber
Vergleich und Optimierung zu einem Erhaltungskonzept, welches das grundsétzliche
Vorgehen bel der Erhaltung von Einzeltragwerken oder einer Gruppe von Tragwerken
wahrend einer vorgeschriebenen Zeit festlegt.

Im folgenden wird versucht, die rein statischen Aspekte aus dem Gesamtrahmen der
Uberpriifung bestehender Betonbauten herauszulésen. Vorschlage fir durchzufiihrende
rechnerische Uberprifungen und ein daraus abgeleiteter Kriterienkatalog erméglichen
eine sinnvolle Qualifikation und Klassifikation der Tragwerke oder einzelner Tragwerks-
teile. Die Resultate dieser rein statischen Klassifikation ergénzen die Ergebnisse der
nicht-statischen Zustandserfassung (festgestellte Mangel, Schaden und Schédigungsme-
chanismen) zu einer gesamthaften Zustandsbeurteilung und mtnden in die zuvor um-
schriebene Massnahmenempfehlung.

4.2 Fatische Zustandserfassung

Uberpriifungen im Sinne der Empfehlung SIA 162/5 umfassen eine Zustandserfassung,
eine Zustandsbeurteilung und eine Massnahmenempfehlung zuhanden des Werkeigentu-
mers. Sie werden insbesondere dann angeordnet, wenn wzhrend Uberwachungsarbeiten
Méngel oder Schaden entdeckt werden, wenn Nutzungsanderungen vorgesehen sind,
wenn aussergewohnliche Einwirkungen aufgetreten sind oder wenn Eingriffe am Bau-
werk bevorstehen.

Uberpriifungen an Betontragwerken haben zum Ziel, deren vergangenen und zukiinf-
tigen Zustand mit geringem Aufwand zu verifizieren. Esleuchtet ein, dass dieses Ziel nur
durch ein stufenweises Vorgehen erreicht werden kann. Es wére unangebracht, Uberprii-
fungsarbeiten fur alle Betontragwerke in der gleichen Ausfihrlichkeit durchzufihren.
Vielmehr ist es sinnvoll, mit moglichst einfachen Uberlegungen und Untersuchungen die
Bauwerke zu klassifizieren und sol che auszuscheiden, bei denen genauere Nachforschun-
gen angestellt werden missen. Aus diesem Grunde wird zwischen genereller und detail-
lierter Uberpriifung unterschieden. Im folgenden wird versucht, einen gangbaren Weg zur
statischen Klassifizierung von Betonbauten aufzuzeigen, stehen doch bauliche Massnah-
men im Rahmen der Erhaltung meist in direktem Zusammenhang mit mangelnder Trag-
sicherheit, Veranderungen der Nutzung oder veranderten Nutzungsanforderungen.

Bild 4.1 fasst die wichtigsten Untersuchungen im Zusammenhang mit der rechneri-
schen Uberprifung bestehender Betonbauten zusammen. Dabei besteht kein Anspruch
auf Vollstandigkeit. Die erforderlichen rechnerischen Uberpriifungen stehen immer im
Kontext einer diskursiven Auselnandersetzung zwischen Ingenieur und Werkeigentimer.
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rechnerische Uberpriifung

statische Zustandserfassung

gs Ags qy Qa Poo’ Ecs ]CI7 Gs? GC: TC: GC]: Mr:

Gebrauchszustand Kenngrdssen:
M, dec? 63

generelle Uberpriifung - Gebrauchslasten, Berlicksichtigung der Vorspannung
auf der Lastseite

- Linear elastisches Stoffgesetz

- Graphische Darstellung der Schnittgrossen, der Nor-
mal-, Schub- und Hauptzugspannungen in ausgewéhl-
ten Bereichen, der Riss- und Dekompressionsmomente

- Vergleich mit der Realitét (Anzahl Risse, Rissweiten
detaillierte Uberpriifung und Rissneigungen)

8iVr> D> di¥is Qi¥is P Es Lty Loais fy

Bruchzustand Kenngrossen:
s ];y’fc’ Tc’ Mr’ Mdec’ 63’ SdYR’ R’ Q> A

generelle Uberpriifung - nominelle Bruchlasten, Berticksichtigung der Vor-
spannung auf der Lastseite

- Schnittgréssenverteilung aufgrund linear elastischer
Stoffgesetze oder anhand der vorhandenen Widerstén-
de

- diskontinuierliche Spannungsfelder fiir gesamte Trag-
werksteile oder Tragwerksbereiche unter Ausnutzung
der vorhandenen Widerstéinde und unter Beachtung
gerissener und ungerissener Tragwerksbereiche (Vor-
spannung, Riss- und Dekompressionsmomente)

- Bruchmechanismen zur Bestimmung oberer Grenz-
werte der Traglast mit zugehorigen Laststellungen

- Plastizitétskontrollen mit Stabstatikprogramm und
diskontinuierlichen Spannungsfeldern

- bilineare Momenten-Kriimmungsbeziehung bei vorge-
spannten Trigern zur Erfassung der Einfliisse gerisse-
ner Tragwerksbereiche

- Bei Bedarf ergénzende Untersuchungen mit lokalen

Bruchmechanismen und anhand mehrparametriger
detaillierte Uberpriifung Belastungszusténde

Bild 4.1 — Maogliches Vorgehen bei der statischen Zustandserfassung bestehender
Stahl betonbauten.
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In jedem Falle ist es angebracht, von ausfuhrlichen Berechnungen abzusehen, solange
kein Anlass dazu besteht. Vielmehr soll der Grundlagenbeschaffung und dem Aufarbeiten
aktualisierter Informationen Aufmerksamkeit geschenkt werden. Firr die statischen Uber-
prufungen selber empfiehlt sich, einige wenige nach bestem Ingenieurverstand gewahlte
Gefahrdungsbilder und damit verbundene Laststellungen zu untersuchen. Qualitative
Einflusslinien sind hierftr ein dienliches Hilfsmittel. Der “genaue” Verlauf der Einfluss-
linien bei statisch unbestimmten Systemen muss nicht zwingend ermittelt werden, da er
genauso wie die Schnittgréssen von den zugrundegel egten Stoffgesetzen abhéangig ist und
somit im Bruchzustand keine Bedeutung mehr hat. Zudem sind Einflusslinien im Bruch-
zustand nicht relevant. Sdmtliche an wesentlichen Tragfunktionen beteiligten Tragwerks-
teile sollen rechnerisch tiberpriift werden. Es empfiehlt sich jedoch, verfeinerte Uberprii-
fungen nur fur digenigen Tragwerksteile anzustellen, wo sich dies aufgrund einfacher
Berechnungen als erforderlich nachweisen |18sst.

Fir ausgewahlte Einwirkungskombinationen und Laststellungen soll der Kréaftefluss
verfolgt werden. Dieses Vorgehen hat den Vorteil, dass im Gegensatz zur Verwendung
von Grenzwertlinien von Glel chgewichtszustanden ausgegangen wird, diein jedem Trag-
werkstell ihre Glltigkeit haben. Zudem sind die Unterschiede zwischen Extremalwerten
der Schnittgrossen der frei gewdahlten Einwirkungskombinationen und den Werten der
“genauen” Grenzwertlinien nur von marginaler Grosse, so dassletztlich die Aussagekraft
der Beurteilung der Tragsicherheit nicht unter diesen vereinfachenden Annahmen leidet.

Grundsétzlich ist bei der Ermittlung der Einwirkungen von der heute gultigen Norm
[58] auszugehen. Die Auswirkungen der Normenwechsel auf die Grosse der zu beriick-
sichtigenden Einwirkungen sind bereits in Kapitel 2.4 sowie in [48] und [51] eingehend
behandelt worden. Der Ingenieur sollte zumindest den prozentual zu erwartenden Verlust
oder Gewinn an Tragsicherheit, wie er aus dem Normenwechsel resultiert, ndherungswei -
se kennen. Auf diese Weise kdnnen von der vorgesehenen Belastungsintensitét unausge-
nutzte Tragreserven eruiert werden, noch bevor die Tragwidersténde genauer untersucht
zu werden brauchen.

Eine Anwendung der Richtlinie SIA 462 [61] erlaubt die Reduktion des L astfaktorsfir
Eigenlasten v . Sie setzt jedoch ausdrticklich voraus, dass am Tragwerk ergénzende Si-
cherheitsmassnahmen anzuordnen sind, die objektspezifisch definiert werden missen.
Ein so reduzierter Lastfaktor yg 4 €rbringt z.B. bei Briicken grosser Spannweite und
Breite einen betrachtlichen Gewinn an rechnerischer Tragsicherheit, da die Eigenlasten
einen grossen Tell der Gesamtbelastung darstellen. Das Kalibrieren von Lastfaktoren
stellt aber nur dann einen Gewinn dar, wenn die zur Ermittlung des Tragwiderstands an-
gesetzten Modelle in gleicher Weise Uberarbeitet oder hinterfragt werden. Etwas Uber-
spitzt formuliert kénnen noch so griindliche Untersuchungen auf dem Gebiet der Kalibrie-
rung von Lastfaktoren nicht fur sich in Anspruch nehmen, “bessere” oder “genauere”
Aussagen Uber die Tragsicherheit zu machen, wenn die zur Beurteilung der Tragsicher-
heit verwendeten Widerstandsmodelle selbst zu allgemein gewéhlt werden.
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Die rechnerischen Uberprifungen sollen in aler Regel das Tragverhalten des Trag-
werks im Gebrauchs- und im Bruchzustand umfassen. Fir die Untersuchung des Ge-
brauchszustands ist es angebracht, von linear elastischen Stoffgesetzen auszugehen.
Ebenfalls ist die Wirkung der VVorspannung als dussere Einwirkung zu berticksichtigen,
vgl. Kapitel 2.3.2. Im Falle von schlaff bewehrten Tragwerken werden Ublicherweise die
Rissschnittgrdssen Uberschritten, so dassfir die Ermittlung der Spannungen o, im Beton
und o in der Bewehrung am gerissenen Querschnitt erfolgen sollen. Letztlich hat jedoch
die Tragsicherheit bestehender Betonbauten nur am Rande mit dem Tragverhaltenim Ge-
brauchszustand zu tun, so dass das Hauptaugenmerk der rechnerischen Uberpriifungen
auf die Untersuchung des Tragverhaltens im Bruchzustand gelegt werden sollte.

Im Bruchzustand empfiehlt es sich, in Absprache mit den beteiligten Fachleuten sémt-
liche Lasten und Schnittgrossen auf einem einheitlichen “Niveau” zu fixieren. Eine Be-
rucksichtigung samtlicher Faktoren (g, Yq. ¥, Yg) auf der Einwirkungsseite hat den
Vorteil, dass bei den wenigen zu untersuchenden Laststellungen und Einwirkungskombi-
nationen das untibersichtliche Jonglieren mit Faktoren entfalt. Zudem liegen die berech-
neten unteren und oberen Grenzwerte der Traglast auf demselben Niveau und sind somit
direkt miteinander vergleichbar. Aus Griinden eines besseren V ersténdnisses des Kréfte-
flusses wird die Berlicksichtigung der Vorspannung als dussere Belastung empfohlen.
Von besonderem Interesse sind die Belastungsintensitéten, bei welchen der Querschnitt
das erste Mal reisst oder dekomprimiert. Die zu untersuchenden L aststellungen und Ein-
wirkungskombinationen sollen mit einem das ganze Tragwerk umfassenden Gleichge-
wichtszustand erfasst werden.

Bei detaillierten Untersuchungen sind fir den geringsten oberen Grenzwert der Trag-
last Plastizitatskontrollen durchzufiihren. Solche Plastizitatskontrollen sind oft mit be-
tréchtlichem Aufwand verbunden. Hingegen sind sie bel sachgemasser Anwendung sehr
natzlich. Kann fUr den untersuchten Mechanismus ein statisch zul&ssiges Spannungsfeld
angegeben werden, erhdlt man eine exakte Losung nach Plastizitétstheorie, vgl. Kapitel
2.2.3. Wird an gewissen Stellen die Fliessgrenze tGberschritten, liefert die Plastizitétskon-
trolle den Hinwels auf einen anderen V ersagensmechanismus oder auf eine kinematische
Inkompatibilitét. Bei komplizierten Systemen kann fur die Plastizitétskontrolle ein Stab-
statikprogramm gute Dienste leisten. Zu diesem Zweck fiihrt man neben der berechneten
Traglast in samtlichen plastischen Gelenken des M echanismus die an der Dissipation be-
teiligten Tragwiderstande als dussere Kréfte ein und blockiert eines dieser Gelenke, um
das System innerlich und/oder dusserlich statisch bestimmt zu machen. Die Ldsung der
Gleichgewichtsbedingungen fihrt zu Lagerkraften und einer Schnittgrossenverteilung,
die unabhangig von den Steifigkeitsverhaltnissen sind. Anschliessend l&sst sich mit einem
diskontinuierlichen Spannungsfeld dessen Stabilitéat Gberprifen, vgl. Kapitel 2.2.3.

Zusatzlich konnen verfeinerte Mechanismusberechnungen oder die Untersuchung
mehrparametriger Belastungszusténde die Grenzwerte der Traglast in gewissen Grenzen
korrigieren, vgl. Kapitel 3.7.6 und 3.8. Solche Berechnungen sind stets anspruchsvoll und
bleiben sicher ausgewiesenen Fachleuten vorbehalten. Der Aufwand solcher Untersu-
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chungen ist jedoch dann gerechtfertigt, wenn aufwendige bauliche Erhaltungsmassnah-
men direkt von den Resultaten solcher Berechnungen abhéngen.

4.3 Satische Zustandsbeurteilung

Die Zustandsbeurteilung umfasst eine zusammenfassende Analyse und Bewertung der
Informationen Uber den aktuellen Zustand und die bisherige Zustandsentwicklung und
stellt Voraussagen Uber die weitere Zustandsentwicklung und deren Konsequenzen im
Laufe einer vorgeschriebenen Zeit. Marti schlug vor [64], die Zustandsbeurteilung
anhand von funf Zustandsklassen vorzunehmen. Dieses Vorgehen ist insbesondere dann
sinnvoll, wenn fir eine Reihe vergleichbarer Bauwerke diesel ben Massstabe angewendet
werden sollen. Die Zustandsklassen werden aufgrund verschiedenster Kriterien charak-
terisiert. Im folgenden soll nun versucht werden, die in Kapitel 3 vorgeschlagenen Hilfs-
mittel zur rechnerischen Uberpriifung bestehender Stahlbetonbauten zu quantifizieren,
um eine mit den Zustandsklassen vergleichbare, aber nach rein statischen Gesichtspunk-
ten orientierte Klassifizierung der Betontragwerke zu erméglichen.

Zur Erlangung moglichst zuverl ssiger Entscheidungsgrundlagen zuhanden des Werk-
eigentiimers stehen die rechnerischen Untersuchungen oft im Mittel punkt des I nteresses,
da sie quantifizierbar und somit greifbar sind. Bild 4.2 zeigt einen mdglichen Fragenka-
talog, nach welchem ein Tragwerk einer stati schen Zustandsbeurteilung unterworfen wer-
den sollte. Analog zu Bild 4.1 wird zwischen Gebrauchs- und Bruchzustand unterschie-
den. Die Fragen von Bild 4.2 kdnnen Ublicherweise mit den in Bild 4.1 vorgeschlagenen
rechnerischen Untersuchungen beantwortet werden. Auf diese Weise kann fur jedes Trag-
werk oder dessen Teile nach demselben Schema ein “ Steckbrief” erstellt werden, in wel-
chem nicht nur die Grunddaten, sondern auch die statischen Aspekte auf einer breiteren
Basis als nur nach der Norm fir Betonneubauten [60] Eingang finden. Der “ Steckbrief”
erlaubt dem Ingenieur, das Tragwerk nach rein statischen Uberlegungen beispielsweise
gemass Tabelle 4.1 zu klassifizieren. Die Gesamtbeurteilung des Tragwerks berticksich-
tigt neben den Daten der statischen Uberprifung auch die am Objekt visuell festgestellten
Méangel und Schaden.

Die Tragsicherheitsklassen gemass Tabelle 4.1 versuchen, die statische Qualitét des
untersuchten Tragwerks oder Tragwerksteils zu beschreiben. Wahrenddem fir die Trag-
sicherheitsklasse 1 Uber einen langeren Zeitraum keine baulichen Massnahmen erforder-
lich sind, kann mit Tragwerken der Tragsicherheitsklasse 2 noch Uber einen begrenzten
Zeitraum gelebt werden. Tragwerke der Tragsicherheitsklasse 3 erfordern ein sofortiges
Handeln. Die Ubergénge zwischen den einzelnen Klassen sind selbstverstandlich flies-
send.
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rechnerische Uberpriifung

statische Zustandsbeurteilung

Gebrauchszustand

- Stimmt das rechnerisch vorausgesagte Tragverhalten
mit der Wirklichkeit tiberein?

- Sind die Ursachen festgestellter Schiden bekannt?

- Haben diese Schéiden eine direkte Auswirkung auf
die Tragsicherheit des Tragwerks, und sind sie mit
den statischen Uberpriifungen vereinbar?

- Welches sind die Auswirkungen baulicher Massnah-
men auf das Gebrauchstragverhalten?

Bruchzustand

- Besteht unmittelbare Gefahr fiir Mensch und Umwelt?

- In welchen Bereichen wird die Bewehrung im Bruch-
zustand aktiviert? Dekomprimieren gewisse Zonen
auch im Bruchzustand nicht?

- In welchen Zonen, iiber welche Bereiche und in wel-
chen Baustoffen sind hohe Beanspruchungen zu erwar-
ten?

- Wie sind die Baustoffeigenschaften tiber das Tragwerk
verteilt? Bestehen starke Streuungen? Bestehen Abwei-
chungen zu den im Projekt angenommenen Baustoft-
eigenschaften?

- Sind die zugrundegelegten Versagensarten zutreffend
gewdhlt?

- Wie stark divergieren untere und obere Grenzwerte
der Traglast?

- Aus welchen quantitativen Anteilen der Einwirkungen
setzen sich die Grenzwerte der Traglast zusammen?

- Bestehen nicht beriicksichtigte Tragreserven?

- In welchen Bereichen sind vorhandene Tragwider-
stande voneinander unabhingig?

- Was fiir Risiken konnen akzeptiert werden?

- Gewihren bauliche Massnahmen ein verbessertes
Tragverhalten im Bruchzustand? Ist das Tragverhalten
der vorgesehenen Verstiarkungsmassnahmen mit den
Eigenschaften der bestehenden Baustoffe vertréglich?

Bild 4.2 — Fragenkatalog zur statischen Zustandsbeurteilung bestehender Stahlbeton-

bauten.
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Massnahmenempfehlung

f. gemass (2.11) [39]

N f Tragsicherheitsklassen
O4VR 1 2 3

. . : . ungeniigend bis
Statischer Gesamteindruck Gebrauchszustand sehr gut bis gut gentigend mangelhaft
vorgespannte Tragwerke: Hauptzugspannungen f f £
0., am homogenen Betonquerschnitt G—Ct >1 1> G—Ct >0.9 09> G—Ct
fo, geméss (2.5) [67] cl cl cl
Biegung M [60] f.= 0.65-f, win A>1 1>1>0.8 08>A
Querkraft V [60] f,= f, g A>08 08>A2>0.6 0.6>2
Zonen mit mangelndem Widerstand zur Gewahr- keine ainzelne einige bis zahl-
leistung des Kréafteflusses im Bruchzustand reiche
mangel hafte konstruktive Details (Krafteinleitun-
gen, Kraftumlenkungen, Aufhangebewehrung, keinebis wenige einige bis zahl-
Spannkraftverankerungen, Bewehrungsveranke- wenige g reiche
rung)
diskontinuierliches Spannungsfeld

N A=209 09>A2>0.7 0.7>A

f. gemass (2.12) [67]
diskontinuierliches Spannungsfeld
f_ geméss (2.11) [39] A>1 1>1>0.8 08>A
diskontinuierliches Spannungsfeld fiir Lagerberei-
che, Krafteinleitungen A>1 1>A>09 09>A
f. gemass (2.8) [39)]
Bruchmechanismen ohne Dissipation im Stegbeton A>1 A1 1>A
Bruchmechanismen mit Dissipation im Stegbeton
£, geméss (2.12) [67] A>12 12>1>09 09>A
Bruchmechanismen mit Dissipation im Stegbeton A>14 14sh>1 15

Tabelle4.1 — Anhaltspunkte zur Einteilung in Tragsicherheitsklassen.

4.4 Massnahmenempfehlung

Eine Massnahmenempfehlung sollte nicht nur statische Aspekte berticksichtigen, son-
dern von einer gesamthaften Zustandsbeurteilung ausgehen. Sie umfasst Vorschlége fiir
das weitere Vorgehen und miundet in die Massnahmenplanung. Sie ist in starkem Masse
von der gewdhlten Erhaltungsstrategie (Akzeptieren, Anpassen, Korrigieren sowie
Abbrechen und Ersetzen) abhangig und fihrt schliesslich zum Erhaltungskonzept.

Das Erhaltungskonzept stellt den Kern der gesamten Erhaltungstétigkeit dar. Das Er-
haltungskonzept fasst die in der M assnahmenempfehlung zusammengestellten notwendi-
gen Téatigkeiten in einen zeitlich abhangigen Kontext. Es muss sich zeitlichen und raum-
lichen Vorgaben und Randbedingungen anpassen und gibt Aufschluss Uber die
wahrscheinlichen Termine und Kosten. Ferner klart das Erhaltungskonzept die Nutzung
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Vorgehen bei rechnerischen Uberprifungen

des Bauwerks wahrend der Ausfiihrung und macht Abschétzungen tber die Auswirkun-
gen der Erhaltungsmassnahmen und tber die Folgen einer Abweichung von diesen Mass-
nahmen.

Bei baulichen Erhaltungsmassnahmen sind fur die Ausschreibung generell andere
Uberlegungen nétig als beim Neubau. Eine rein quantitative Angabe von zu leistenden
Arbeiten ist in der Regel ungeniigend und fihrt oft zu Missverstandnissen und Mehrko-
sten. Die Ausschreibung von Erhaltungsmassnahmen sollte als Beschreibung der erfor-
derlichen Tétigkeitenin zeitlich geordneter Abfolge verfasst werden. Dies verpflichtet die
Projektverfasser zu einer sorgfaltigen, die Ausfiihrung berticksichtigenden Planung.
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5 Begspiee

5.1 Einleitung

Im folgenden werden drei Beispiele vorgestellt, die zu einem besseren Verstandnis der
vorangegangenen Kapitel dienen sollen. Sie umfassen ausschliesslich Projekte des Briik-
kenbaus. Der Anwendung von Spannungsfeldern und der Berticksichtigung der Vorspan-
nung wird besondere Aufmerksamkeit geschenkt. Zudem wird auf typische
Schwierigkeiten aufmerksam gemacht, welche verfeinerte rechnerische Uberpriifungen
mit sich bringen.

5.2 Beispiel 1. Europabricke, Zirich

5.2.1 Einleitung

Die Europabricke verbindet die Zircher Quartiere Hongg und Altstetten und Uberquert
die Limmat, die Autobahn und die Eisenbahnlinie nach Bern. Mit ihrer Briickenflache
von nahezu 30'000 m? ist sie eine der grossten Bricken der Schweiz. Sie wurde zwi-
schen 1961 und 1963 erstellt und besteht aus zwei parallelen, vorgespannten Hohlkasten-
tragern, welche mit ebenfalls vorgespannten Quertragern tUber den Stiitzen verbunden
sind.

Beide Hohlkastentrager sind in Langsrichtung schwimmend gelagert. Um die
Langsverschieblichkeit des tiber einen Kilometer langen Uberbaus zu gewahrleisten, ist
er durch Einhangetrager in drel statisch voneinander unabhangige Abschnitte unterteilt.
Uber jede Briicke werden zwei Verkehrsspuren gefiihrt. Die Hohlkasten sind teils mono-
lithisch, teils Uber Betongelenke mit den Stiitzen verbunden.

Die Hohlkastenquerschnitte weisen eine variable Hohe auf. Die Stege sind mit Aus-
nahme des Bereichsder Limmatquerung konstant 0.5 m breit. Die nachfolgenden Ausfih-
rungen beziehen sich auf ein reprasentatives 43 m langes Innenfeld im Bereich der Bahn-
Uberquerung. Details sind Bild 5.1 zu entnehmen. Uber den Stiitzen sind die beiden
Hohlkasten Uber einen 1.3 m dicken Quertréger miteinander verbunden. Da die Stitzen-
kopfe bloss 2.20 m breit sind, liegt eine indirekte Lagerung der Tragerstege vor.

In Langsrichtung sind beide Hohlkasten entsprechend dem damaligen Bemessungs-
konzept [52] sehr stark vorgespannt. Fir das untersuchte Feld sind pro Steg 9 Spannglie-
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Beispiel 1: Europabriicke, Zirich

der vorhanden. Jedes Spannglied besteht aus 55 Dréhten @ 6 mm. Dies fuhrt zu zentri-
schen Betondruckspannungen -Gp Unter dem Lastfall Vorspannung von ungefahr
5 MPa. Im Quertrédger bewirken zwdlf Spannglieder aus 40 Drahten @ 6 mm elne zentri-
sche Betondruckspannung -Gp VON 6 MPa.

Die Stegbewehrung besteht aus einer vertikalen, vergleichswei se schwachen, nicht ab-
gestuften Bulgelbewehrung (zweischnittige Bigel @ 14 @ 250 mm pro Steg). An den
Kreuzungspunkten zwischen Stegen und Quertragern ist keine Aufhéngebewehrung vor-
handen. Die dortige Bewehrung entspricht bloss einer schwachen konstruktiven Beweh-
rung.

In den Neunzigerjahren musste der Fahrbahnbelag komplett ersetzt werden. Die Be-
wehrung in der Fahrbahnplatte war teilweise stark korrodiert. Bedeutende Korrosion wur-
de auch bei den Gerbergelenken der Einhangetrager und an verschiedenen anderen Stellen
festgestellt. Die nachfolgende rechnerische Uberpriifung ergab [75], dass die Schubtrag-
sicherheit sowohl der Einhangetréger as auch der indirekt gelagerten Trégerstege Uber
den Stitzen gemass den aktuellen Normen des SIA [58,60] in erheblicher Welise ungentu-
gend war. Als sichernde Sofortmassnahme wurden die Gerbergelenke der Einhangetrager
mit zusétzlichen Stiitzen abgestiitzt. Fur die Ubrigen kritischen Bereiche wurden einerseits
Stutzenkopfverbreiterungen vorgesehen, andererseits wurden in Erganzung zu den theo-
retischen Untersuchungen vier Modellversuche im Massstab 3:7 durchgefihrt [70]. Die
Resultate dieser Versuche fuhrten dazu, dass Uber weite Bereiche auf V erstdrkungsmass-
nahmen an der Europabricke verzichtet werden konnte.

Ziel der folgenden verfeinerten rechnerischen Untersuchung ist es, die Tragsicherheit
der Europabricke zu beurteilen. Zu diesem Zweck werden fir einen ausgewahlten Be-
reich diskontinuierliche Spannungsfelder entwickelt und mit Grenzwerten aus Bruchme-
chanismusberechnungen verglichen.

5.2.2 Grundlagen

Tabelle 5.1 fasst die aktualisierten Rechenwerte der verwendeten Baustoffe zusammen.
Die schlaffe Bewehrung besteht aus sogenanntem Caron-Stahl. Mittel- und Maximal-
werte der Fliessgrenze fsy betragen 455 respektive 495 MPa. Zusétzlich wurden die
Rechenwerte der Druckfestigkeit des Betons anhand von Betonproben neu festgelegt.

Pro Stegspannglied wird von einer Spannkraft P_ = 1' 297 kN ausgegangen. Die Wir-
kung von Reibungskréften wird vernachlassigt und mit der Wahl eines tiefen Wertes von
O e berticksichtigt.

Einwirkungen werden nachfolgend unter Anwendung der Lastfaktoren yg und g so-
wie des Widerstandsbeiwertes yg a's Bruchlasten bezeichnet. Sie schliessen die Wirkung
von Eigen- und Auflasten sowie von Nutzlasten gemass [58] mit ein.

Die Bruchbel astung aus den Dauerl asten wird aufgeteilt auf oben und unten an den Ste-
gen angreifende verteilte Linienlasten qg,, und g, . Fr die Entwicklung von diskonti-
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Bild 5.1 — Europabrticke, Zurich: (a) Situation; (b) Ansicht; (c) Querschnitt. Abmes-
sungen in m.

nuierlichen Spannungsfeldern werden fur sdmtliche Nutzlasten (Lastmodelle 1, 2 und 3
gemass [58]) Grenzwertlinien ermittelt und im Stiitzenbereich linearisiert, so dass mit be-
reichsweise konstanten Linienlasten operiert werden kann. Torsionseffekte aus exzentri-
scher Belastung und asymmetrischem Querschnitt werden mit zusétzlichen Linienlasten
beriicksichtigt. Details sind dem Kapitel 5.2.3 zu entnehmen.
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Beispiel 1: Europabriicke, Zirich

Baustoff fow,m [MPa] f.. [MPd] Op.. [MPa] | f, [MPa]
Beton Trager 80 0.8x80 = 64
Betonstahl 0 460
gzgm?]nngl ieder, Dréhte 835 1500
Quertragerspannglieder, 935 1'500

Tabelle5.1 — Aktuaisierte Rechenwerte der Baustoffe.

Die Wirkung des Eigenspannungszustandes aus der Vorspannung in Langsrichtung
wird durch die Einfiihrung von Anker- und Umlenkkréften berticksichtigt. Zur Vereinfa-
chung werden die drei unterschiedlichen Spanngliedfihrungen zu einer einzigen Spann-
gliedgeometrie zusammengefasst. Die Vorspannkraft P_ nach Abzug aler Verluste wird
Uber den gesamten Bereich konstant angesetzt, so dass eine Berticksichtigung von Rei-
bungskréaften entfallen kann. Im Feld bewirkt die Vorspannkraft P_, eine Umlenkkraft u_
von 73 kNm, wahrenddem die Gegenkrimmung Uber der Stiitze eine nach unten gerich-
tete Umlenkkraft von u_ = 8xP_ x f/1% = 8x11'674x0.171/(6) = 448 kNmL erzeugt.

5.2.3 Spannungsfelder

Der nominelle Schubwiderstand gemass der Norm SIA 162 [60] wird an einem paralle-
len Druckfeld berechnet und betragt

A, f
Vg = %Y d, coto , AVg = P_sinB (5.2)

A, S und fswy entsprechen der Buigelquerschnittsflache, dem Buigelabstand und der
Blgelfliessgrenze, d, dem inneren Hebelarm, oo der Druckfeldneigung sowie 3 der
Neigung des Spanngliedes im untersuchten Schnitt. Der Nachweis der Schubtragsicher-
heit ist erbracht, wenn die Bedingung

Vg + AVg

TR
erfullt wird. Wie Bild 5.2 zeigt, ist die Gleichung (5.2) Uber eine Lange von etwa 10 m
beidseits der Zwischenauflager nicht erfllt. Der Schubwiderstand aus der Biigelbeweh-
rung ergibt sich mit Ay, = 308 mm?, s = 250 mm, fswy =460 MPa, d, = 1.3 m und mit
dem minimalen Wert fir o = 25° zu Vg = 1579 kN.

2Vy = V(156 +715Q + vpRp) (5.2)

In Ergénzung zum nominellen Nachweis nach der Gleichung (5.2) wird ein diskonti-
nuierliches Spannungsfeld geméss Bild 5.3 entwickelt. Esumfasst lediglich einen Teil des
Innenstegesim Bereich der Zwischenstiitze. Der Schnitt AHG entspricht dem Quertrager-
anschluss. Wegen der fehlenden Aufhéngebewehrung bei der Verbindung zwischen Steg
und Quertréger ist die Lastabtragung auf GH beschrankt, d.h. das Dreieck AFH ist unter
dieser Voraussetzung spannungsfrei. Diese Annahme erlaubt ein stati sch zul 8ssiges Span-
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Bild 5.2 — Europabrticke, Zurich: Verlauf der Querkraft und des Schubwiderstandes
auf Bemessungsniveal.

nungsfeld fir den angrenzenden Quertréger, da seine V orspannung das zur L astabtragung
notwendige horizontale Gleichgewicht in Briickenquerrichtung gewahrleisten kann.

Zahlenwerte in Klammern beziehen sich auf Linienlasten, die sich aus exzentrischer
Lasteinwirkung ergeben. Es wird ohne ndhere Untersuchung davon ausgegangen, dass
der antimetrische Anteil exzentrischer Lasten bereits am Kraftangriffspunkt al's Umlauf-
torsionsschubflussim Trager eingeleitet ist. Die schlaffe L angsbewehrung des Obergurtes
steht wegen der relativ grossen Reserven der V orspannbewehrung zur Aufnahme der Tor-
sionslangskréafte zur Verfigung. Die vertikale Bligelbewehrung muss zusétzlich zu den
Schubflissen aus Querkraft auch solche aus Torsionsbeanspruchung aufnehmen.

Anker- und Umlenkkréfte infolge P_ werden der &usseren Belastung aus
(Gyg+ QYQ)YR superponiert. Biegemoment und Querkraft sowie Anker- und Umlenk-
kréfte entlang CD werden durch die statisch aquivalenten Krafte 819 kN, 12'493 kN und
227 kNm™ in C und D respektive entlang CD ersetzt. Nach oben wirkende Umlenkkréfte
u_ von 73 kNm™ sind zwischen dem Wendepunkt | und dem Schnitt CE bereitsin diean
der Stegoberseite angreifenden Linienlasten einberechnet. Entlang Gl miissen nach unten
gerichtete Umlenkkrafte von 448 kNm™ beriicksichtigt werden.

Mit Ausnahme des Dreiecks FGH, vgl. Bild 5.3(b), stellt die Bestimmung der Gurt-
und Bugel bewehrungskrafte sowie der Betonhauptdruckspannungen -6 .5 keine Schwie-
rigkeit dar. Vertieftere Untersuchungen des Dreiecks FGH zeigen, dass eln statisch zulés-
siges Spannungsfeld gefunden werden kann, welches aus parallelen Druckspannungstra-
jektorien besteht, die sich ausschliesslich auf die gekriimmten Spannglieder abstitzen. Da
die Dekompression des Obergurtes etwa oberhalb des Wendepunktes der Spannglieder
erreicht wird und well die schlaffe Bewehrung nahezu ausschliesslich zur Abtragung der
Torsionslangskréfte verwendet wird, nimmt die Spannkraft in den Spanngliedern entlang
|G zu. Gleichzeitig resultieren durch die Kraftzunahme im Spannglied zusétzliche Um-
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Bild 5.3 — Europabriicke, Zirrich, Diskontinuierliches Spannungsfeld: (a) Ubersicht;
(b) Schnittkorperdiagramm des Stegbereichs FGH; (c) paralleles Span-
nungsfeld fr den Bereich FGH. Krafte in kN, Linienlasten in kNm™® und
Abmessungen in m.

lenkkréfte, die aber vernachlassigt werden. Die Langszugkraft von 10’ 712 kN bei G kann
durch den differentiellen Widerstand AP, der Vorspannbewehrung von 20'994-11'674
= 9320 kN nicht ganz aufgenommen werden. Ebenfalls liegt der Bligel bewehrungswi-
derstand f,, von 308x460/250 = 566 kNm™ leicht unterhalb dem geforderten Wert von
480+126 = 606 kNm. Zusétzlich liegen gemass Bild 5.3(c) sehr grosse, aber lokal be-
grenzte Betonhauptdruckspannungen -5 vor. Trotz dieser kritischen Bemerkungen
zeigt Bild 5.3, dass (und wie) die rechnerischen Bruchlasten abgetragen werden kénnen.
Weitere Verfeinerungen der diskontinuierlichen Spannungsfelder waren denkbar und
wurden zu leicht reduzierten Spannungen fuhren.
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5.2.4 Bruchmechanismen

In Ergdnzung zu den unteren Grenzwerten der Traglast werden gemass Bild 5.4 Steg-
druckbruchmechanismen entsprechend einer Translationsbewegung (vgl. Kapitel 3.7)
untersucht. Die Dissipationsanteile der Bugelbewehrung und des Stegbetons werden
anhand der Gleichungen (3.100) und (3.113) berechnet. Die kritischste Gleitlinie ergibt
sich dann, wenn das Verhétnis zwischen Dissipationsarbeit (V) und Arbeit der dusse-
ren Kréfte (Vyyg—P..sinB) minimal wird. Fir die effektive Betondruckfestigkeit f,
werden die Werte gemass (2.11) [39] respektive (2.12) [67] verwendet. Geméass Bild 5.4
muss V,, und V4yg—P_sinB fir jedes n bestimmt werden. Ebenfalls miissen unten am
Steg angreifende Lasten q; ,; beriicksichtigt werden. Zusammen mit den vorherigen Wer-
ten fir Ay, s, fgy, und d, sowie mit f; =64 MPa, b, =500 mm ergeben sich die
Resultate gemass Tabelle 5.2. n,; beschreibt dabei die Anzahl Blgelabstande s, bel
denen sich das minimale Verhdtnis D/W einstellt.

3 vy
fC IS (VdYR - Poo sin B)mi n nopt

(2.11) 1.34 8
(2.12) 1.13 7

Tabelle5.2 — Resultate der Berechnungen von Stegdruckbruchmechanismen.

Versuch | Ay, foc f. gemass
[mm?] | [MP4] (2.11) (2.12)
(Vexp - PeXpSinB) . (Vexp — Pexpsinﬁ) 0
Vu max Opt VU max Opt
EB1 | 565 | 79 1.02 11 1.20 8
EB2 | 283 | 85 0.99 20 1.12 18
EB3 | 565 | 80 1.09 12 1.28 9
EB4 | 283 | 83 1.03 22 1.17 18

Tabelle 5.3 — Vergleich zwischen Vorhersagen gemass Stegdruckbruchmechanismus-
berechnungen und Resultaten aus Modellvesuchen [70].

Vergleiche mit den Modellversuchen [70] zeigen, dass die erreichten Traglasten sehr
gut mit den theoretischen Traglasten tUbereinstimmen. In Tabelle 5.3 sind die Resultate
der Vergleichsrechnungen zusammengefasst. Daraus geht hervor, dassdie V ersuchsresul -
tate unter Verwendung von Gleichung (2.11) im Maximum 10 Prozent von den theore-
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Beispiel 1: Europabriicke, Zirich

Bild 5.4 — Europabriicke, Zurich: Bestimmung des kritischsten Stegdruckbruchme-
chanismus.

tisch ermittelten Werten abweichen. Mit Ausnahme des Versuchstragers EB 2 sind alle
Vorhersagen konservativ. Aus diesem Grunde kann die in Tabelle 5.2 angegebene Trag-
reserve von 34 Prozent als zuverlassig angesehen werden.

5.2.5 Beurtellung

Fande bloss die gultige Norm fur Betonbauten [60] Anwendung bei der Beurteilung der
Tragsicherheit der Europabriicke, so lage fast Uber die Hélfte der untersuchten Spann-
weite eine ungenigende Schubtragsicherheit vor. Theoretische und experimentelle
Untersuchungen zeigen, dass betréchtliche Tragreserven bestehen, selbst wenn die
Bugelbewehrung stark reduziert wird. Berechnungen von oberen Grenzwerten anhand
von Stegdruckbruchmechanismen resultieren in sehr zuverlassigen Vorhersagen fir die
experimentelle Traglast; sie kbnnen demnach auch fir vergleichbare Untersuchungen
empfohlen werden. Diskontinuierliche Spannungsfelder zeigen, dass (und wie) nomi-
nelle Bruchlasten im Stiitzenbereich eines Innensteges in den Quertrager eingeleitet wer-
den kdnnen. Die Einfuhrung der Effekte der Vorspannung auf der Lastseite als Anker-
und Umlenkkréfte hat sich als Hilfe zur sinnvollen Erfassung des Krafteflusses erwiesen.
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5.3 Beispiel 2: Objekt N1/312, Lenzburg

5.3.1 Einleitung

Das in den Jahren 1963/64 erstellte Objekt N1/312 “Aabachviadukt” bei Lenzburg ist
Teil der Autobahn A1 und besteht aus zwei parallelen, monolithisch miteinander verbun-
denen, neunfeldrigen Balkenbriicken von je 363 m Lange, deren Spannweiten zwischen
29 und 48 m variieren und Uber die je zwel Verkehrsspuren gefiihrt werden. Bild 5.5(a)
veranschaulicht das statische System der Briicke. Die Hohlkasten sind teils monoli-
thisch, teils Uber Betongelenke mit den Stiitzen verbunden. Beide Brickenhélften sind in
L éngsrichtung schwimmend gelagert, und die Stiitzen sind sowohl tber Flach- als auch
Pfahlfundationen im Baugrund eingespannt.

Beide Hohlkastenquerschnitte sind konstant 1.80 m hoch und weisen variable Steg-
breiten und Druckplattenstérken auf. Details sind den Bildern 5.5(b), (c) und (d) zu ent-
nehmen. Uber den leicht konischen Stiitzen sind die beiden Hohlkasten tiber einen 1.2 m
dicken Quertrager miteinander verbunden, durch den insgesamt vier kreisférmige Durch-
stiegs- und Leitungsoffnungen von je 0.77 m Durchmesser fihren. Da die Stiitzenkopfe
bloss 2.40 m breit sind, liegt eine indirekte Lagerung der Trégerstege vor.

In Léangsrichtung sind beide Hohlkasten entsprechend dem damaligen Bemessungs-
konzept [52] sehr stark vorgespannt. Fir das untersuchte Feld EF sind pro Steg 11 Spann-
glieder Uber der Stiitze sowie sechs Spannglieder im Feld vorhanden. Jedes Spannglied
besteht aus 55 Drahten @ 7 mm. Dies fuhrt zu zentrischen Betondruckspannungen -c
unter dem Lastfall Vorspannung von 4.6 bis 6.1 MPa.

cp

Im Rahmen der Erstellung eines Zustandsberichtes wurde der Aabachviadukt anhand
der aktuellen Normen [58,60] rechnerisch Uberprift. Die fur die Bauzeit typischen Ver-
haltnisse einer vollen Vorspannung in Langsrichtung in Kombination mit einer ver-
gleichsweise schwachen, nicht abgestuften Blgelbewehrung (zweischnittige Bilgel
@ 14 @ 300 mm pro Steg) bestétigen die Erfahrung, dass bestehende Stahlbetonbrticken,
die nach friheren Bemessungskonzepten [53] dimensioniert wurden, grundsétzliche
Schwierigkeiten beim Nachweis der Schubtragsicherheit bereiten, wahrenddem Biege-
tragsicherheiten vorliegen, die weit Gber die erforderlichen Werte hinausgehen.

Ziel der folgenden verfeinerten rechnerischen Untersuchung ist es, die Tragsicherheit
des Aabachviaduktes mit genligender Zuverléssigkeit zu beurteilen. Zu diesem Zweck
werden fur die Zonen mit der nach [60] geringsten rechnerischen Schubtragsicherheit dis-
kontinuierliche Spannungsfelder entwickelt und mit Grenzwerten aus Bruchmechanis-
musberechnungen verglichen.

5.3.2 Grundlagen

Da die Biegesteifigkeit der Fahrbahnplatte im Bereich der Verbindung der beiden Brik-
kenhalften sehr gering ist, beschrénken sich alle nachfolgenden Berechnungen auf eine

151



Beispiel 2: Objekt N1/312, Lenzburg

363.

15 |22 20
35
=
S
1.80
145 ‘ 1.09 123 |
—e-.15 |14

25, 35 354 25 30
60 245 L\ ﬂ.eol 3.70 1.601\ ﬁ.sol 155 L[
T T T T T T h T T
3.30 5.60 2.70
11.60
(c) %
15 |22 20
35 e ;
e
145 ‘ 88 S |55 ‘ 180
1.00
25 T 25 30
60 245 1\ 50145 3.70 1.45] 50 ﬁ.éol 155 1[
T h h h h h T T
3.30 5.60 2.70
11.60
30
(d) 2,40 3.10 560 , 1.88 ,77..77, 188

e = 1 = - —e—
OO0 i OO0 | /”§j 1.80
i i —

19.0
e T\\ —
1.90 3.60 L 230 6.40 A
1 I I
—e
1.70

Juy Ol
# 1.90 4 3.50 | 2.00 | 2.00 |
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Brickenhdlfte. Tabelle 5.4 fasst die aktualisierten Rechenwerte der verwendeten Bau-
stoffe zusammen. Sie enthdlt insbesondere die aus Prifungen an Probekdrpern gewon-
nene Erkenntnis, dass anstelle des bei der Projektierung vorgesehenen Stahls 11 mit einer
rechnerischen Fliessgrenze von 355 M Pabereits Stahl 111 eingesetzt worden war. Zusétz-
lich wurden auch die Rechenwerte der Druckfestigkeit des Betons anhand von Betonpro-
ben neu festgelegt.

Baustoff fow,min [IMPa] f.c [MPa] O e [MPa] fy [MPa]
Beton Trager 84 0.8x84 = 67
Betonstahl 0 420

Parabolische Spann-

glieder, Dréhte @ 7 mm 1020 1’500

Tabelle5.4 — Aktuaisierte Rechenwerte der Baustoffe.

Pro Spannglied wird von einer Spannkraft P_ = 2’160 kN ausgegangen. Die Wirkung
von Relbungskraften wird vernachl&ssigt und mit der Wahl eines tiefen Wertesvon ¢
berlicksichtigt.

poo

Einwirkungen werden nachfolgend unter Anwendung der Lastfaktoren yg und g so-
wie des Widerstandsbeiwertes yg a's Bruchlasten bezeichnet. Sie schliessen die Wirkung
von Eigen- und Auflasten sowie von Nutzlasten gemass [58] mit ein.

Die mittlere Querschnittsflache eines Hohlkastenquerschnitts entspricht 5.61 m?; dies
entspricht einer Bruchbelastung von 5.61x25x1.3x1.2 = 219 kNm™L. Ubrige Auflasten
(Belag, Larmschutzwand, Leitschranken) ergeben zusammen 55 kNm'L,

Die Achdlasten des Lastmodells 1 [58] werden in Langsrichtung Uber eine Lange von
2.6 m verteilt angeordnet und liefern unter Berlicksichtigung des dynamischen Beiwerts
von @y, =18 eine Linienlast von 4x75x1.8x1.5x1.2/2.6 = 374 kNm™L, Schliesslich
entspricht den Lastmodellen 2 und 3 [58] eine vertellte Bruchbelastung von
(5x3+8x3.0)x1.5x1.2 = 70 KNmL,

Die Wirkung des Eigenspannungszustandes aus der V orspannung wird durch die Ein-
fuhrung von Anker- und Umlenkkraften berlicksichtigt. Zur Vereinfachung werden die
sechs unterschiedlichen Spanngliedfiihrungen im Bereich der Stiitze F zu einer einzigen
Spanngliedachse zusammengefasst, siehe Bilder 5.6(c) und (d). Der Krimmungsradius r
dieses fiktiven Spannglieds betragt 79.45 m. Als Anker- und Umlenkkréfte ergeben sich
P_ =22x2'160 = 47'520 kN respektive u_ = P_/r =47520/79.45=598 kNm™. Zur
Klarung der Frage, in welchen Bereichen der Querschnitt auch unter nominellen Bruch-
lasten (219+55+70 =344 kNm™* und im 2.6 m langen Bereich des Lastmodells 1 zusétz-
lich 374 kNm™1) dekomprimiert wird, ist in Bild 5.6(c) zusétzlich der zwischen Feld- und
Stutzenquerschnitt linearisierte Verlauf der Kernweiten angegeben.
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Bild 5.6 — Objekt N1/312, Lenzburg: (2) Massgebende Belastungskonfiguration fir
Querkraftbeanspruchung; (b) Schnittkréfte aus ausseren Belastungen; (c)
Langsschnitt im Bereich der Stiitze F; (d) Verlauf der Kernweiten k;,; und
Ksup- Abmessungen in m, Linienlasten in kNm'™.

5.3.3 Entwicklung von Spannungsfeldern

Die rechnerischen Verhdltnisse Vg/(V4yg) gemass [60] sind bei weitem ungentigend.
Im Bereich der Stitze F wird nur gut 50% der erforderlichen Schubtragsicherheit
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erreicht. Dagegen zeigen die Nachweise der Biegetragsicherheit an derselben Stelle
Reserven von Uber 75%.

Neben der geringen Biigelbewehrung, der pro Steg ein Blgelbewehrungswiderstand
von 2x14%x (1t /4)x(0.42/0.30) = 431 kNm™ entspricht, bewirken die tiber den Stiitzen nur
schwach gekrimmten Spannglieder einen geringen Anteil der Vorspannkraft am Quer-
kraftwiderstand gemass [60], da der Wendepunkt der Spannglieder 9.60 m von der Stiit-
zenachse F entfernt liegt, d.h. im Finftelspunkt der Spannweite von 48 m.

Fur die verfeinerten Untersuchungen wird ein Spannungsfeld gemass Bild 5.7(a) ent-
wickelt. Es wird vereinfachend angenommen, dass sémtliche Belastungen zwischen den
Stegen und an der Trageroberseite angreifen. Exzentrizitdten aus der Asymmetrie des
Querschnitts und aus Nutzlasten werden vernachlassigt. Betrachtet man die in den Vier-
telspunkt der Quertragerdicke reduzierten inneren Kréfte, so erkennt man, dass die Vor-
spannbewehrung in M noch bei weitem nicht im Fliessen ist, da 55x7%x(rt /4)x1.5%22
= 69850 kN > 57300 kN. Der Querschnitt wird etwa 2.80 m seitlich der Stitzenachse
auch unter nominellen Bruchlasten wieder komprimiert. Deshalb erreicht die Spannglied-
kraftinN den Wert P__ = 47'520 kN, und Kraftanderungen in den Spanngliedern sind so-
mit nur entlang NM unter Mithilfe der Belastung (344 kNm‘l) und der Bligel bewehrungs-
kraft (431 kNm™Y) zu erwarten. Das parallele Druckfeld KLMN hat zum Ziel, einen
Grossteil der Belastungen aus ausseren Einwirkungen und den Umlenkkraften aus Vor-
spannung ohne Erfordernis weiterer Blgelbewehrung direkt in die bezilglich der Stege
nach innen versetzte Stiitze einzuleiten. Die Grosse der Vertikalkomponente dieses
Druckfeldesvon 3'900 kN entspricht infolgedessen demjenigen Anteil der Auflagerkraft,
der nicht durch die Aufhéngebewehrung abgedeckt werden kann.

Aus der Neigung des Druckfeldes KLMN ergibt sich eine zugehdrige Horizontal kraft
von 9' 780 kN, die zu einer Reduktion des Hebelarms der Biegebeanspruchung und somit
zu einer Erhdhung der aufzunehmenden Obergurtkraft fihrt. Wirde man fur den Nach-
weis der Biegetragsicherheit auf die Beriicksichtigung des Druckfeldes KLNM verzich-
ten und den Biegenachweis Uber der Stiitze einzig anhand der Biegebeanspruchungen fiih-
ren, so ergabe sich fur einen Hebelarm der inneren Kréfte d, = 1.502 m lediglich eine
erforderliche Kraft im Spannglied von [M|/d,, = 70'500/1.502 = 46'940 kN, die weit un-
terhalb dem Wert liegt, welcher fur das untersuchte Spannungsfeld nétig ist. Mit anderen
Worten durfen bei indirekt gel agerten Stlitzenquertrégern, wo zumindest ein Teil der Auf-
lagerkraft nicht durch eine Aufhangebewehrung abgedeckt ist, die Nachweise der Tragsi-
cherheit fir Biege- und Querkraftbeanspruchung nicht voneinander losgeldst erbracht
werden, vgl. Kapitel 3.6.3.

Die Wahl der ersten Druckfeldlange zu 2.2 m fiihrt dazu, dass sich die Belastung von
374+344 = 718 KNm™ nicht direkt auf den Quertrager abstiitzt, sondern die Biigel entlang
GH beansprucht, die ihrerseits auf das Paralleldruckfeld KLMN einwirken. Entlang GH
baut sich eine Horizontalkraft von 2’ 790 kN auf. Die zur Gewahrleistung des horizontalen
Gleichgewichts entlang 1JKLM notwendige Druckkraft in O wird zu 44’ 730 kN und ent-
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Bild 5.7 — Objekt N1/312, Lenzburg: (a) Diskontinuierliches Spannungsfeld im Be-
reich der Stitze F; (b) Tranglationsmechanismus; (c) obere Grenzwerte der
Traglast flr Rotations- und Translationsmechanismen mit f. geméss
(2.12) [67]. Abmessungen in m, Kré&ftein kN, Linienlasten in kNmL.

spricht zusammen mit den 2' 790 KN genau der Vorspannkraft P__ . Dies entspricht der
V oraussetzung, dass die Kraft im Spannglied in N den Wert P_ erreicht. Durch die sehr
geringe Neigung der Druckkraft in O von etwa 7° wird ein hochbeanspruchtes Druckfeld
erzeugt, dessen Achse entlang OPQR verl&uft und dessen Aufgabe esist, die zur Wahrung
des vertikalen Gleichgewichts nétigen 5 250 kN der Auflagerkraft zu tragen, die ihrer-
seits entlang HF durch die im Quertréger vorhandene Aufhéngebewehrung abgedeckt ist.
Der Stegbeton wird durch dieses flach geneigte Druckfeld entlang OP lokal sehr stark be-
ansprucht. Die Spannungen -5 liegen im Bereich der Zylinderdruckfestigkeit f..
Gleichzeitig wird vorausgesetzt, dass die das Druckfeld kreuzende Buigel bewehrung voll-
sténdig im Fliessen ist und entsprechende positive Hauptdehnungen ¢, entlang PQ vor-
handen sind, die zu einem Abbau der effektiven Druckfestigkeit fuhren. Zusétzlich zur
grossen Beanspruchung des Druckfeldes entlang OPQR ergeben sich Spannungstiberla-
gerungen aus dem Druckfeld GHCB, welche die Hauptspannungen im Uberlappungs-
bereich der beiden Druckfelder noch erhhen.
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Zur teilweisen Entscharfung der Situation bietet sich an, die Biigelbewehrungskraft
entlang GH dazu zu verwenden, das hochbeanspruchte Druckfeld entlang OP zu umfas-
sen und parabolisch nach oben umzulenken, ohne dass es durch weitere Druckfelder ge-
kreuzt wird. Belastungen entlang BC wirden sich somit vertikal auf dieses gekrimmte
Druckfeld abstltzen.

Ungeachtet dieser M 6glichkeit muss konstatiert werden, dassdasin Bild 5.7(a) vorge-
stellte Spannungsfeld an der Grenze des Denkbaren steht. Die Betondruckspannungen er-
reichen im Druckfeld OPQR derart hohe Werte, dass ein Versagen des Stegbetons unter
gleichzeitigem Fliessen der Bligel bewehrung zu erwarten ist. Werden die Spannungenim
Druckfeld entlang OPQR limitiert, so konnte mit den Einwirkungen nach [58] bloss eine
reduzierte Tragsicherheit nachgewiesen werden, die jedoch welt lber derjenigen nach
[60] 1&ge. Andererseitsist ein Versagen der Langsbewehrung unter der betrachteten L ast-
stellung sozusagen ausgeschlossen, dain den Spanngliedern direkt Uber der Stiitze F noch
nicht aufgezehrte Tragreserven vorhanden sind. Weiter verfeinerte Spannungsfel dberech-
nungen sind denkbar, insbesondere derart, dass man die Langsbewehrung stérker aus-
nutzt, asdiesmit dem vorliegenden Spannungsfeld geschieht. Die hohen Spannungenim
Druckfeld OPQR liessen sich damit auf ein ertrégliches Mass reduzieren. Fur die Beur-
teilung ist das Wissen um diese Tragreserven der Langsbewehrung von betrachtlicher
Wichtigkeit.

Erstaunlich fUr die Zeit der Erstellung des Viaduktes ist die Tatsache, dass die Quer-
tréger mit Fachwerkmodellen und unter Verwendung von vertikaler und diagonaler Auf-
héngebewehrung bemessen wurden. Dies ist mit ein Grund, weshalb der Nachweis der
Tragsicherheit der Quertrager auch nach den heutigen Normen [58,60] ohne Schwierig-
keiten erbracht werden kann.

5.3.4 Bruchmechanismen

In Ergénzung zu den unteren Grenzwerten der Traglast werden Bruchmechanismen
anhand von Bild 5.7(b) und (c) untersucht. Dabei gelangen Mechanismen gemass Bild
3.42(d) und (e) zur Anwendung, dareine Kollapsrissmechanismen dank der grossen Vor-
spannbewehrung ungleich hdhere obere Grenzwerte der Traglast liefern.

Beim Trand ationsmechanismus wird vorausgesetzt, dass sich an beiden Trégerenden
derselbe Mechanismus mit derselben zugrundegelegten Gleitlinie P;P, einstellt. Damit
stellt die Lage des Punktes P, den einzigen freien Parameter dar. Fur fest gewahlte Koor-
dinaten des Punktes P; wird das geringste V erhaltnis zwischen Dissipation und Arbeit der
ausseren Bruchkréafte fur Gleitlinien erreicht, deren Projektion auf die Briickenléngsachse
acht Bugelabstanden s = 0.3 m entspricht. Dissipationsarbeit | eistet neben der Biigel- und
V orspannbewehrung auch der Stegbeton. Wegen der Trandlationsbewegung darf zur Be-
rechnung der Dissipation des Betons mit einer mittleren Breite des Stegbetons gerechnet
werden. Die so ausgewiesene Tragreserve gegentiber den Bruchlasten betragt 29%.
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Der Rotationsmechanismus mit Reserven von 77% ist nicht massgebend. Die obere
L angsbewehrung in E steuert trotz geringem Rotationswinkel 1/(L -0.75 m) einen grossen
Anteil an die Gesamtdissipation bei.

Interessant ist die Tatsache, dass beide Mechanismen fur dieselbe Lage von P, den ge-
ringsten und somit massgebenden Quotienten D/W liefern. Fir die effektive Beton-
druckfestigkeit f. wird anhand von (2.12) bei beiden Mechanismen ein unterer Grenz-
wert [67] von f. =20.6 MPa verwendet.

5.3.5 Beurtellung

Die lokal sehr hohen Betondruckspannungen im Spannungsfeld von Bild 5.7(a) kénnten
mit weiter verfeinerten Untersuchungen noch reduziert werden. Die mit dem Tranda-
tionsmechanismus von Bild 5.7(b) ermittelte Tragreserve von 29% ist vergleichbar mit
dem Beispiel aus Kapitel 5.2, das theoretisch und experimentell intensiv untersucht
wurde [69-71] und bei welchem auf Verstérkungsmassnahmen weitgehend verzichtet
werden konnte. Zudem liegen bei den Ubrigen Stiitzenberei chen des Aabachviaduktesim
allgemeinen wesentlich gunstigere Verhdtnisse vor as bel Stitze F. Die vorhandene
Tragsicherheit ist deshalb annehmbar.

5.4 Beispiel 3: Pont sur la Veveyse de Chatel

5.4.1 Einleitung

Die Bilder 5.8 und 5.9 zeigen die geometrischen Verhdltnisse der Bricke Uber die
Veveyse. Sie ist im Grundriss mit einem Radius von 2’000 m gekrimmt und Uberquert
das Veveyse-Tal in neun Spannweiten von 29.5 m. In Querrichtung besteht sie aus sechs
vorfabrizierten, 1.6 m hohen, 28.85 m langen I-Trédgern mit 0.18 m breiten Stegen. Die
0.22 m dicke Ortbeton-Fahrbahnplatte verbindet die I-Tréger zusammen mit den zwi-
schen 1.0 und 1.2 m Breite variierenden Ortbeton-Stutzenquertrdgern zu einem monoli-
thischen Tragwerk, das auf gelenkig oder verschieblich angeschlossenen Stiitzen ruht.
Die Fahrbahnplatte wurde auf vorfabrizierten, 0.07 m dicken Betonbrettern hergestellt,
die auf die 1.65 m breiten Trégeroberflansche aufgelegt wurden. Die 19.5 m breite Ver-
kehrsflache ist mit einem 0.10 m dicken Belag versehen.

Die vorfabrizierten Tréger sind im Unterflansch mit einer Spannbettvorspannung der
Querschnittsflache A, vorgespannt. Zusétzlich sind sie mit je einem parabolisch geftihr-
ten Spannglied mit einer Pfeilhohe von 1.23 m und der Querschnittsflache Api versehen.
Nach dem Betonieren der Fahrbahnplatte wurden darin eingelegte, Uber die Stitzen fih-
rende gerade Litzenspannglieder der Querschnittsflache Ans bzw. Ap4 VOrgespannt, die
6.0 respektive 7.5 m seitlich der Stiitze verankert wurden. Als Buigelbewehrung sind seit-
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Bild 5.8 — Pont sur la Veveyse du Chéatel: (a) Ansicht; (b) Statisches System;
(c) Langsschnitt elnes Innenfel dtrégers. Abmessungen in m.

lich der Zwischenstiitzen zweischnittige Bugel @ 12 @ 150 und im Feld @ 6 @ 150 vor-
handen.

Die Schubtragsicherheit geméss der Norm SIA 162 [60] kann insbesondere bei den
Ubergéngen zwischen den unterschiedlichen Bligel bewehrungsquerschnitten nicht nach-
gewiesen werden. Andererseits ergeben sich zwar knappe, aber gentigende Biegetragsi-
cherheiten.

Ziel der verfeinerten rechnerischen Untersuchung ist es, die Tragsicherheit des Pont
sur laVeveyse zu beurteilen. Zu diesem Zweck werden diskontinuierliche Spannungsfel -
der entwickelt und mit oberen Grenzwerten der Traglast aus ebenen und réumlichen
Bruchmechanismusbetrachtungen verglichen. In Ergénzung dazu wird Gberprift, inwie-
weit esmoglichist, dieauf die ganze Verkehrsflache wirkenden Belastungen in Querrich-
tung zu verteilen.
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5.4.2 Grundlagen

Die Rechenwerte der verwendeten Baustoffe sind in Tabelle 5.5 zusammengefasst. Die
Spannungen G, in den Vorspannbewehrungen schliessen samtliche Reibungsverluste
mit ein.

Als Einwirkungen werden neben der Eigenlast der Trager und der Fahrbahnplatte der
0.1 mstarke Belag und die Nutzlasten gemass [58] unter Anwendung der L astfaktoren vy

und v, sowiedesWiderstandsbeiwertes yg erfasst. Auf diese \Weise erhhte Belastungen
werden wie in den Kapiteln 5.2 und 5.3 Bruchlasten genannt.

Baustoff fewmin [MPa] f.. [MPd] Op. [MPa] | f, [MPa]
Trager 80 0.8x80 =64
Fahrbahnplatte 42.5 0.8x425=34
Betonstahl @ 6 mm 0 500
Betonstahl, Gbrige
Bewehrung 0 460
Parabolische Spann-
glieder, Dréhte @ 6 mm 1'125 1’500
(1)
Spannbett, Drahte ,
@7mm (2) 870 1'500
Litzenspannglieder
@ 0.5” Uber den Stiitzen 1’100 1'500
(34)

Tabelle5.5 — Aktuaisierte Rechenwerte der Baustoffe.

Die vorfabrizierten Trager haben im mittleren Bereich eine Querschnittsflache von
0.527 m?; dies entspricht einer Bruchbelastung von 0.527x25x1.3x1.2 = 20.6 kNm'™.
Fahrbahnplatte und Belag der 19.5 m breiten V erkehrsflache ergeben zusammen eine ver-
teilte Bruchbelastung von (0.22x25 + 0.10x24)x1.3x1.2 = 12.3 kPa. Die 0.375 m breiten
verstarkten Fahrbahnrander bewirken ihrerseits je eine Bruchbelastung von etwa
7.5x1.3x1.2 = 11.7 kNm'L.

Die Achsgruppe des Lastmodells 1 [58] wird unter Berticksichtigung eines dynami-
schen Beiwerts von @\ = 1.8 mit 4x75x1.8x1.5x1.2 =972 kN in Rechnung gestellt.
Lastmodell 2 [58] ist Uber eine Breite von 3.0 m verteilt und bewirkt eine verteilte Bruch-
belastung von 5x1.5x1.2 = 9 kPa, wahrend fur das Lastmodell 3 [58] in den Ubrigen Be-
reichen 2.5x1.5x1.2 = 4.5 kPa zu veranschlagen sind.
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Bild 5.9 — Pont sur la Veveyse du Chétel: (a) Brickenquerschnitt; (b) Tragerquer-
schnitt; (c) Plattenfliessmomente in Querrichtung. Abmessungen in m.

5.4.3 Spannungsfelder

Bild 5.10 zeigt ein diskontinuierliches Spannungsfeld fir einen der vier inneren Tréger
eines Innenfeldes. Vereinfachend wird angenommen, die Lastmodelle 1 und 2 [58] seien
zentrisch auf diesem einen Trager verteilt angeordnet. Der Tréger hat also eine Linienlast
von 20.6 + 3.76x%(12.3+4.5) + 2x4.5x1.5x3.01/3.76 = 94.6 kNm™ und einen zusitzli-
chen Antell gemass Lastmodell 1 [58] von 972x2.86/3.76 = 739 kN aufzunehmen. Pro
halbe Spannweite resultiert in R eine Auflagerkraft von 14.75x94.6 + 739/2 = 1765 kN.

Die Wirkung der Kraft im parabolischen Spannglied wird mit auf den Betonquer-
schnitt wirkenden Anker- und Umlenkkréften erfasst (P, = 55x62x (1t /4)x1.125
=1'750 kN, u_ = 8x1’'750%1.23/28.85% = 20.7 kNm™). Fir die VVorspannbewehrungen
im Unter- und Obergurt ergeben sich mit den Werten aus Tabelle 5.5 die Ankerkréfte
P., = 32x7°x(m /4)x0.87 =1'070kN und P..3 4 = 2x10x93x1.1=2x1'025kN. Es
wird angenommen, dass sich die Spannbettvorspannung Uber eine Lange von 2 m linear
aufbaut.

Die Einfthrung der Vorspannung auf der Lastseite hat den V orteil, dass der Gurtkraft-
verlauf mehr oder weniger realistisch ermittelt werden kann. Dieser Verlauf kann dartiber
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Bild 5.10 — Pont sur la Veveyse du Chétel: (a) Diskontinuierliches Spannungsfeld fir

einen Innenfeldtrager; (b) Detail Auflagerbereich. Abmessungen in mm,
Kraftein kN, Linienlasten in kNm™.

Auskunft geben, wo mit einer Dekompression des Querschnitts zu rechnen ist. Selbstver-
sténdlich dirfen die Widersténde aus der V orspannbewehrung nur mit dem Spannkraft-
zuwachs AP, =P -P, in Rechnung gestellt werden. Fallsder Untergurt in Feldmitteins
Fliessen gebracht wird, steht dort ein Widerstand von (1'070/0.87)x1.5-1'070
+ (1'750/1.125)x1.5-1' 750 + 5x10?%(1t/4)x0.46 = 775+583+181 = 1'539 kN zur Verfii-
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gung. Im Obergurt sind (2050/1.1)x1.5-2' 050 + 5’ 654x0.46 = 740+2'601 = 3'341 kN as
Zugwiderstand vorhanden. Im 21 m langen Bereich des Innenfeldes sind zweischnittige
Blgel @6 @ 150 vorhanden, die bei voller Ausnutzung einen Biigel bewehrungswider-
stand von 2x62x (1t /4)x(0.50/0.15) = 188 kNm™ bewirken. In den Endbereichen ist dank
der zweischnittigen Blgelbewehrung @ 12 @ 150 ein gegeniiber dem Innenfeldbereich
vierfacher Bugelbewehrungsquerschnitt vorhanden, der einen Blgelbewehrungswider-
stand von 2x122x(7t /4)x(0.46/0.15) = 694 kNm™ mobilisieren kann.

Mit diesen Widerstanden ist es mdglich, zusammen mit den dusseren Belastungen und
der Vorspannung ein diskontinuierliches Spannungsfeld gemass Bild 5.10 zu entwickeln,
das nirgends die Rechenwerte der Materialfestigkeiten tUbersteigt. Die Umlenkkrafte des
parabolischen Spanngliedes wirken den dusseren Belastungen entgegen und werden di-
rekt mit diesen verrechnet. Die 0.65 m von der Feldmitte entfernt wirkende Achslast wird
Uber eine Lange von 1.3 m gleichméssig verteilt. Die effektive Steghthe wird zu 1.6 m
gesetzt. Diesist gerechtfertigt, dadie Druckkraft von 5’303 kN in Q problemlosvom Un-
tergurt aufgenommen werden kann (0.22x0.50x64x103 = 7'040 kN > 5' 303 kN). Die
Untergurtkraft in A’ erreicht mit 1’505 kN praktisch den Tragwiderstand von 1' 539 kN.
Dasselbe gilt fir den Obergurt in N, wo 3'341 kKN > 3' 253 kN ist.

Die Veranderungen der Gurtkrafte werden durch die Horizontalkomponenten der in
den fécherférmigen Druckfeldern ABYZ, BCXY, CDWX, DEVW, EFUV, FGTU,
GHST und HIRS Ubertragenen Druckkréfte bewirkt. Generell werden die Biigel beweh-
rungskréfte entlang WZ voll ausgentitzt. Einzig rechts vom Punkt W der Diskontinuitét
DW ergabe sich bei voller Ausnutzung der Blgel bewehrungskraft die sehr hohe Beton-
hauptdruckspannung -c ., = 694/180%(1+(3295+1068)%/1600°) = 32.5 MPa, die einer
effektiven Druckfestigkeit f. = 1.6x64%3 = 25.6 MPa [39] gegeniibergestellt werden
musste. Deshalb wird entlang VW die Ausnutzung der Bugelbewehrung auf
(1068/513) x(188+94.6-20.8) = 545 kNm™ reduziert, was in W zu einer Reduktion der
Betonhauptdruckspannung auf -6 .5 = (545/694)x32.5 = 25.5 MPafuhrt. Dies entspricht
gerade der effektiven Betondruckfestigkeit f.. RechtsvonV werden die Blgel @ 12 mm
erstmals voll ausgeniitzt, und fir die Betonhauptdruckspannung -c.5 ergeben sich
(694/180)x(1+(3295+513)%/1600%) = 25.6 MPa. Im Auflagerbereich konnten sich lokal
aus dem betrachteten Spannungsfeld zum Teil noch héhere Betonhauptdruckspannungen
ergeben, z.B. bei H, Pund R. In diesen Bereichen ist jedoch der Steg auf 0.5 m verdickt,
und zudem ist ein massiver Quertrager Uber den Stitzen vorhanden, so dass diese Span-
nungen unbedenklich sind.

DieBugel im Bereich HMRU binden die Last entlang RU in den Obergurt, wo letztlich
(0.8435+0.5125+0.331)%(694+94.6-20.8) = 1' 296 kN Uber die Druckstrebe JP und mit
der Wirkung der Ankerkraft aus V orspannung entlang PR (300 kN) ins Lager eingeleitet
werden. Dort vereinen sie sich mit den Belastungen des Obergurts entlang LM (158 kN)
und MN (11 kN) zur Auflagerkraft von 1’ 765 kN.

Die Verankerung der Vorspannung in der Fahrbahnplatte flhrt zu einem abgetreppten
Verlauf der Obergurtkraft. Der Obergurt wird nur tber eine Lange von gut 2 m seitlich
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der Zwischenstitze dekomprimiert, wahrenddem in Feldmitte insgesamt 12 m des Unter-
gurtes Zugkréafte aufzunehmen haben.

Wird die Durchlaufwirkung der Fahrbahnplatte in Querrichtung berticksichtigt, so
kann der untersuchte Trager auf Kosten seiner Nachbarn noch geringfiigig entlastet wer-
den. Damit ergeben sich noch glinstigere Verhaltnisse als die hier vorgestellten. I nsbeson-
dere, um auch fr die Randfelder eine méglichst hohe Tragsicherheit nachweisen zu kon-
nen, ist es angebracht, die Durchlaufwirkung der Fahrbahnplatte heranzuziehen. Damit
erreicht man eine ausgewogene Auslastung der Langstrager.

Die kritischsten Verhdltnisse ergeben sich, wenn der randn&chste Innentréger
(Trager B) die Lastmodelle 1 und 2 [58] alleine zu tragen hat, wie dies aus Bild 5.11 er-
sichtlich ist. Die dem Lastmodell 1 entsprechende Bruchlast von 972 kN wird in Quer-
richtung zu einer einzelnen, in der Tragerachse wirkenden Kraft zusammengefasst. Im
folgenden wird die Interaktion von Dauerlasten G, verteilten Nutzlasten q (Lastmodelle
2 und 3) sowie punktuellen Nutzlasten Q (Lastmodell 1) untersucht.

Einfache Abschétzungen zeigen, dass die vollsténdigen Bruchlasten nicht aufgenom-
men werden konnen. Deshalb werden die Lasten jeweils einer Lastgruppe um einen Fak-
tor A reduziert, wahrend die beiden anderen Gruppen in voller Grésse (A = 1) aufge-
bracht werden. Bild 5.11 zeigt zugehorige Momentendiagramme fir die Momente in
Brickenquerrichtung, die sich unter maximaler Ausnutzung der entsprechenden Biegewi-
dersténde und unter Berticksichtigung der fir gleichmassig verteilte Linienlasten vorhan-
denen Tragwidersténde der sechs Langstrager ergeben. Die Querbiegemomente Uber den
Tragern sind ein Mass dafur, wie viel der auf den Tréager B wirkenden Linienlast den Ub-
rigen Trégern Ubertragen werden kann. Aus Bild 5.11 sind neben den von den einzelnen
Tragern aufgenommenen Linienlasten auch die zur Querverteilung nétigen Biegewider-
sténde der Fahrbahnplatte ersichtlich.

Fur den Fall 1 misste die normgemésse Bruchbel astung aus den Dauerlasten um 12%
abgemindert werden (A5 = 0.88), um nirgends eine Uberbeanspruchung hervorzurufen.
Die von den Trégern B, C und D aufnehmbaren Linienlasten wirden in einem solchen
Fal gerade erreicht. Der Randtrdger A, dessen Widerstand fir eine Linienlast von
113.8 kKNm™* erschopft ware, kann wegen seines mangelnden Torsionswiderstands nicht
ausgenutzt werden. Analog gilt fir den Randtréger F 57.7 < 113.8 kN mL und den Innen-
trager E 67.5 < 98.3 kNm™.

Fur den Fall 11 ist xq =0.69, d.h. bezuglich der Lastmodelle 2 und 3 [58] besteht ein
Widerstandsdefizit von 31%. Die Tréger A, E und F werden wiebeim Fall | nicht voll aus-
geniitzt (A: 89.2 < 113.8kNmL; E: 77.5<98.3kNm™L; F: 58.1 < 113.8 kNm™Y), wah-
renddem die Gbrigen Trager voll ausgeniitzt sind.

Im Fall [11 ergibt sich kQ = 0.79, d.h. die konzentrierte Einzellast muss um 21% redu-
ziert werden, um die vorhandenen Widerstande nicht zu Uberschreiten. In diesem Fall sind
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Bild 5.11 — Pont sur la Veveyse du Chétel: Querbiegemomente in der Fahrbahnplatte
sowie von den einzelnen Tragern in Langsrichtung abgetragene Linienla-
sten. Einzellasten in kN, Linienlasten in kNm™2, Flachenlasten in kPa,
Querbiegemomente in kN und Langen in m.

mit Ausnahme der Randtrager (A: 93.0 < 113.8 KNm'L; F: 57.1 < 113.8 kNm™) alle Tra-
ger ausgenutzt.

Die Lastabtragung in den Langstragern ist generell durch die Biegewidersténde limi-
tiert. FUr die Querkraftbeanspruchung sind etwa dhnliche Verhéltnisse wie fur die Innen-
felder zu erwarten, so dass auf eine zusétzliche Entwicklung eines diskontinuierlichen
Spannungsfel des verzichtet werden kann.

Fir beliebige Kombinationen von A, kq und kQ, und flr verschiedene Versagens-
formen lassen sich approximative Fliessfiguren im Belastungsraum definieren (untere
Grenzwerte), siehe Bild 5.12 und vgl. Kapitel 3.8.1.

Konnten beim untersuchten Biegeversagen samtliche Belastungen ohne Uberschrei-
ten der Tragwiderstande aufgenommen werden, so wére fur Punkt M in Bild 5.12(a) die
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Bild 5.12 — Approximative Fliessfiguren im Belastungsraum: (a) Biegeversagen; (b)
Querkraftversagen in den Randspannweiten.

Bedingung ©(1,1,1) =0 erflllt. Die drel untersuchten Falle geméass Bild 5.11 werden in
Bild 5.12(a) durch die Punkte P, Q und R reprasentiert. Stellt man eine linearisierte Inter-
aktion zwischen diesen Punkten auf, so ergibt sich fir die drei Lastparameter eine Ebe-
nengleichung:

0.54Ag + 0214+ 0.31A = 1 (5.3)

Der Wert A = Ag = hq = kQ =0.94 erfillt die Gleichung (5.3) und reprasentiert den
einem statisch zul8ssigen Spannungsfeld zugehorigen Lastparameter, unter welchem die
Tragfahigkeit des Randfeldes gerade erschopft ist.

Bild 5.12(b) visualisiert eine analoge Untersuchung des Randfeldes, jedoch unter der
Annahme eines Querkraftversagens der Stege. Wie leicht erkennbar ist, befindet sich im
Gegensatz zu Bild 5.12(a) der Punkt M mit A5 = kq = XQ = 1 weit innerhalb der Fliess-
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flache ®(Ag.Aq.Aq) =0, so dass es auch unter Bruchbelastungen zu keinen Uberschrei-
tungen der Tragwiderstande der Langstréger und der Fahrbahnplatte kommit.

5.4.4 Bruchmechanismen

In Ergénzung zu den unteren Grenzwerten werden Bruchmechanismen analysiert [26].
Diein Bild 5.13 dargestellten Verschiebungszustande sind globale Mechanismen, welche
auf alle sechs Langstrager gemeinsam zutreffen. Die effektive Steghdhe wird wie zuvor
bei der Entwicklung des diskontinuierlichen Spannungsfeldes zu 1.60 m angenommen.
Die Mechanismen 1 und 3 stellen Stegdruckbruchmechanismen dar, die Mechanismen 2
und 5 sind reine Biegemechanismen, und Mechanismus 4 reprasentiert eine Kombina-
tion aus einem Biegeschub- mit einem Stegdruckbruch. Wahrenddem bei Stegdruckbri-
chen der Stegbeton entlang der gekrimmten (Mechanismus 1) oder geraden Gleitlinien
(Mechanismus 3) zur Gesamtdissipation beitragt, sind die Ubrigen Mechanismen durch
sogenannte Kollapsrisse ohne Dissipation im Beton charakterisiert.

Die jeweils massgebenden Mechanismen werden fur freie Parameter (Lage der
Gleitlinien und Kollapsrisse) durch Minimierung des Quotienten D /W gefunden, wobel
D die gesamte Dissipationsarbeit in Beton und Bewehrung zusammenfasst und W die
zum jeweiligen Verschiebungszustand gehérige Arbeit der ausseren Bruchkréfte be-
schreibt. Unterschreitet der Quotient D /W den Wert 1, so ist eine ungentigende Tragsi-
cherheit vorhanden, da mit Bruchmechanismen immer obere Grenzwerte der Traglast er-
mittelt werden.

Der Berechnung der Arbeit der dusseren Kréfte W liegt eine totale Eigenlast auf
Bruchniveau von 6x20.6 + 19.5x12.3 + 2x11.7 = 387 kNm™! zugrunde. Aus den L astmo-
dellen 2 und 3 [58] ergeben sich Bruchlasten von 3x9 + 16.5x4.5 = 101 kNm%, und
schliesdich liefert das Lastmodell 1 [58] die bereits weiter vorn angegebenen 972 kN.

In Bild 5.13 sind die an der Dissipation beteiligten Widerstdnde angegeben. Bei
Mechanismus 1 leistet neben der Bligelbewehrung A, und der Spanngliedbewehrung
des parabolischen Spannglieds An auch die Spannbettvorspannung Anz Dissipationsar-
beit. In Mechanismus 2 wird sowohl im parabolischen Spannglied und der Spannbettbe-
wehrung als auch in den Litzenspanngliedern Ans und der schlaffen Langsbewehrung
A, Uber den Sttzen Energie dissipiert. Analog werden bei Mechanismus 5 zusétzlich
die Bewehrungen A, und A, involviert. Entlang den Gleitlinien der Mechanismen 1, 3
und 4 leistet auch der Beton Dissipationsarbeit.

Tabelle 5.6 fasst die Ergebnisse der Berechnungen zusammen. FUr die effektive Beton-
druckfestigkeit wird zwischen zwei Werten unterschieden [39,67], vgl. Kapitel 2.1.3. So-
wohl fir die Rand- wie fur die Innenfelder wird das Biegevesagen am kritischsten (Me-
chanismen 2 bzw. 5). Die Ubrigen Mechanismen weisen héhere obere Grenzwerte auf.

Um auch die Mdglichkeit eineslokalen Versagens zu Uberprifen, werden gemass Bild
5.14 fur Rand- und Innenfelder sieben weitere Mechanismen untersucht. Torsionswider-
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Bild 5.13 — Pont sur laVeveyse du Chétel: Globale Mechanismen.

sténde der Randtrager werden vernachldssigt, und samtliche in den Oberflanschen verleg-
ten Spannglieder werden a'sin den Tragerachsen wirkend angesetzt, d.h. Spannglieder in
Oberflanschen von Tragern, die im jeweiligen Mechanismus starr bleiben, leisten keinen
Anteil an die Dissipationsarbeit. Die strichlierten Linien in Bild 5.14 stellen Fliessgelenk-
linien dar, entlang welchen die Biegewiderstande der Fahrbahnplatte in Quer- und teil-
weise in Langsrichtung aktiviert werden.

Tabelle 5.7 fasst die Berechnung dieser lokalen Mechanismen zusammen. Wie man
sieht, ist Mechanismus 12 sowohl fir die Rand- als auch fur die Innenfelder kritischer als
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10

Bild 5.14 — Pont sur la Veveyse du Chétel: L okale Biegemechanismen.

M echanismus 1 2 3 4 5
1.72 218 | 2.17 f. gemaéss (2.12) [6
D/W 1.17 1.44 | g — (2.12) [67]
1.96 253 | 250 f. gemass (2.11) [39]
240 210 | 225 L &nge der Horizontal projektion
ns [m] - o
der Gleitlinie
X [m] ) 1 i i 15 Aufll agerabstand des Kollapsris-
sesim Feld

Tabelle 5.6 — Minimawerte der Verhdtnisse D /W und zugehdrige geometrische Gros-
sen fur verschiedene globale Mechanismen.

M echanismus 6 7 8 9 10 11 12
Randfeld 1.31 1.26 1.51 1.18 1.33 1.20 1.12
Innenfeld 1.47 1.40 1.65 1.36 151 1.40 1.33

Tabdlle5.7 — Minimawerte der Verhdltnisse D/W flr verschiedene lokale Mechanis-
men.
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die oben betrachteten globalen Mechanismen. Diese Tatsache passt sehr gut zu den
Uberpriifungen von Kapitel 5.4.3, wo gefolgert wurde, dass unter Bruchlasten ein Biege-
versagen der inneren Tréger zu erwarten ist, wahrenddem die Randtrager ihre Tragkapa-
zitat nicht erreichen. Das Resultat des statischen Grenzwertes der Traglast von A = 0.94
kann somit direkt mit dem kinematisch ermittelten oberen Grenzwert der Traglast von
D/W = 1.12 verglichen werden. Die Ubereinstimmung der beiden Betrachtungsweisen
darf als sehr gut bezeichnet werden.

5.4.5 Beurtellung

In den beiden Randfeldern herrschen beziglich der Tragsicherheit etwas kritischere Ver-
haltnisse vor als in den sieben Innenfeldern. Massgebend ist nicht die Schubtragsicher-
heit sondern die Biegetragsicherheit. Der niedrigste obere Grenzwert weist eine
Tragreserve von 12% gegentiber den nominellen Bruchlasten nach [58] auf, wahrend-
dem ein auf Gleichgewichtszusténden basierender unterer Grenzwert mit einem Tragsi-
cherheitsdefizit von 6% gefunden worden ist. Bei beiden Grenzwerten werden die
Widerstande der Randtrager nicht ausgenutzt. Die quantitative und qualitative Uberein-
stimmung von Biegemechanismus und Gleichgewichtsbetrachtung ist sehr gut.

5.5 Tragsicherheitsklassen

Im folgenden werden die Beispiele in der Form der Tabelle 4.1 in Tragsicherheitsklassen
eingetellt. Die Resultate dieser Klassifikation sind in Tabelle 5.8 festgehalten. Daraus
geht hervor, dass eine einzig auf die Tragwidersténde gemass der Norm SIA 162 [60]
abgestellte rechnerische Beurteilung der Tragsicherheit bei allen drel Beispielen zu irre-
fUuhrenden, wenn nicht sogar fragwurdigen Schlussfolgerungen fuhren wirde.

Tabelle 5.8 verdeutlicht, dass obere Grenzwerte der Traglast aus Bruchmechanismen
mit Dissipation im Stegbeton bel alen Beispielen in der gleichen Grdssenordnung oder
hoher liegen a's vergleichbare Grenzwerte aus Kollapsrissmechanismen. Die erganzen-
den diskontinuierlichen Spannungsfelder sind grosstenteils in der Lage, die nominellen
Bruchbelastungen im  Gleichgewicht zu haten. Tellweise vorhandene
Uberbeanspruchungen treten nur in lokal beschrankten Bereichen des Tragwerks auf und
koénnen insbesondere im Hinblick auf nicht erfasste rechnerische Tragwiderstande in
Kauf genommen werden.

Gemass Tabelle 5.8 liegen die vorgestellten Tragwerke im Mittel zwischen den Klas-
sen 1 und 2, so dass auch mit vermeintlich niedrigen Schubtragsicherheiten geméss [60]
auf bauliche Verstdrkungsmassnahmen verzichtete werden kann. Ohne verfeinerte rech-
nerische Uberpriifungen wére die Beurteilung der Tragsicherheit rund um eine Klasse
schlechter ausgefallen und hétte zu grundlegend anderen Schlussfolgerungen gefthrt. Auf
verfeinerte Berechnungen abgestiitzte Traglastberechnungen gestatten breiter abgestiitzte
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Kapitel 5.2 | Kapitel 5.3 | Kapitel 5.4

Tragsicherheitsklassen 1123|123 |1|2]|3
Statischer Gesamteindruck Gebrauchszustand X X X
vorgespannte Tragwerke: Hauptzugspannungen
6., am homogenen Betonguerschnitt 16 14 0.9
f.; gemass (2.5) [67]
Biegung M [60] f.= 0.65f, min 14 15 10
Querkraft vV [60] f.= f_ oq 0.5 0.6 0.8
Zonen mit mangelndem Widerstand zur Gewahr- « « «
leistung des Kréafteflusses im Bruchzustand
mangel hafte konstruktive Details (Krafteinleitun-
gen, Kraftumlenkungen, Aufhangebewehrung, « « «
Spannkraftverankerungen, Bewehrungsveranke-
rung)
diskontinuierliches Spannungsfeld
i geméss (2.12) [67] 0.7 06|09
diskontinuierliches Spannungsfeld
f_ geméss (2.11) [39] 08 08 10
Bruchmechanismen ohne Dissipation im Stegbeton | 1.4 1.6 1.0
Bruchmechanismen mit Dissipation im Stegbeton 11 13 17
f. gemaéss (2.12) [67] ' ' '
Bruchmechanismen mit Dissipation im Stegbeton
f_ geméss (2.11) [39] 13 15 18

Tabelle 5.8 — Einteilung der Beispiele in Tragsicherheitsklassen.

Aussagen Uber die Tragsicherheit bestehender Stahlbetonbauten und sollten bei der Beur-
teilung derselben unbedingt zur Anwendung gelangen.
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6 Zusammenfassung und Folgerungen

6.1 Zusammenfassung

Im Rahmen der Erhaltung der baulichen Infrastruktur stellt die Beurteilung der Tragsi-
cherheit bestehender Stahlbetonbauten einen wichtigen Aspekt dar. Wegen der Vielzahl
von Objekten, die in naher Zukunft zu untersuchen sind, drangen sich erganzende rech-
nerische Untersuchungen auf, die Uber den mit den aktuellen Normen fir Neubauten
gesteckten Rahmen hinausgehen. Mit der vorliegenden Arbeit wird versucht, zu einem
besseren Verstdndnis des Tragverhaltens bestehender Stahlbetonbauten beizutragen.
Gleichzeitig soll ein mdgliches Vorgehen bei der statischen Uberpriifung bestehender
Stahlbetonbauten aufgezeigt werden.

Im ersten Tell dieser Arbeit (Kapitel 2) werden relevante Eigenschaften von Beton und
Bewehrung erortert, die Grundziige der Traglastberechnungen zusammengefasst, der Ein-
fluss der Vorspannung bei statisch unbestimmten Systemen untersucht und die zwischen
sich ablésenden Normengenerationen festzustellende Entwicklung der zu berticksichti-
genden Einwirkungen beurteilt.

Kapitel 2.1 fasst die wesentlichsten Eigenschaften der Baustoffe Beton und Beweh-
rungsstahl zusammen. Neben den gangigen Idealisierungen von Stoffgesetzen wird das
Verhalten von Beton unter einachsiger, ebener und dreiachsiger Beanspruchung unter-
sucht. In Kapitel 2.2 werden die Grundlagen der Traglastberechnungen anhand der Plasti-
zitatstheorie zusammengestel lt. Statische und kinematische Diskontinuitéten werden aus-
fuhrlich behandelt.

Kapitel 2.3 widmet sich ausschliesslich dem Lastfall V orspannung und untersucht den
Einfluss plastischer Verformungen auf den Eigenspannungszustand des Spannbetonquer-
schnitts. Zu diesem Zwecke wird basierend auf einem linear elastisch-ideal plastischen
Stoffgesetz das Trag- und Verformungsverhalten eines vorgespannten Zuggliedes analy-
siert. Weiterfilhrende Uberlegungen orientieren sich an einem vorgespannten Zweifeld-
tréger und untersuchen insbesondere die Veranderung der Zwangbeanspruchung durch
plastische Verformungen. Es wird hervorgehoben, dass nur eine adaguate Berticksichti-
gung der Vorspannung auf der Lastseite erlaubt, zwischen komprimierten und de-
komprimierten Querschnitten zu unterscheiden. Erst wenn der Tréger unter nomineller
Bruchbelastung und dem Lastfall Vorspannung dekomprimiert, sind Dehnungs- und da-
mit Kraftzunahmen im Bewehrungsstahl tberhaupt denkbar. Diesem ausserst wichtigen
Aspekt sollte in der Praxis vermehrt Rechnung getragen werden.
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In Kapitel 2.4 werden im Rahmen der zeitlichen Entwicklung der Norm SIA 160 die
zu berticksichtigenden Lasten fUr den Strassen- und Schienenverkehr besprochen. Eswer-
den insbesondere die Abweichungen von der heutigen Ausgabe der Norm SIA 160 quan-
tifiziert, so dass schon vor den eigentlichen rechnerischen Uberpriifungen tendenzielle
Aussagen Uber die Traglast gemacht werden konnen.

Im zweiten Teil (Kapitel 3) werden rechnerische Untersuchungen vorgestellt, die eine
verfeinerte Aussage Uber die Hohe der zu erwartenden Traglast zulassen. Dabei werden
die Normvorschriften einerseits durch diskontinuierliche Spannungsfelder ergéanzt und
andererseits durch Bruchmechanismen erweitert.

Kapitel 3.1 liefert einen kurzen Einblick in die geschichtliche Entwicklung der Nach-
weiskonzepte und in die damit verbundene, aktuelle Problematik bel der Beurteilung be-
stehender Stahlbetonbauten. Kapitel 3.2 fasst die Grundlagen diskontinuierlicher Span-
nungsfelder zusammen. Dabel werden in erster Linie parallelgurtige Trager untersucht.
Die Unterschiede zwischen einer Bemessung und der rechnerischen Uberpriifung werden
speziell hervorgehoben. Auf Besonderheiten bel der Bemessung von Stegverstarkungs-
elementen wird hingewiesen. In Kapitel 3.3 werden diskontinuierliche Spannungsfelder
fUr ausschliesslich mit einer V orspannbewehrung versehene Tréger untersucht. In Analo-
gie zu schlaff bewehrten Tragern wird von einer abschnittsweise konstanten Biigel beweh-
rung ausgegangen. Die Randkréfte im Spannglied werden an Schnittkérpern ermittelt.
Zur Beschreibung des Kraftverlaufs im Spannglied entlang des Schnittkorperrandes wird
eine Differentialgleichung zweiter Ordnung entwickelt, deren L6sung durch numerische
Verfahren erfolgt. In Erganzung dazu werden V erankerungszonen von Spanngliedernim
Bereich von Tragerenden untersucht. Das Hauptaugenmerk liegt dabei auf der iterativen
Bestimmung der endlichen Knotenabmessungen, die zu nicht-zentrierten Facherformen
fuhren. Unterschiede zu punktzentrierten Fachern werden hervorgehoben. In Kapitel 3.4
werden die Betrachtungen auf gemischt bewehrte Trager erweitert. Bei einer Uber die Tr&
gerlange variierenden Lage des Spanngliedes ist die Bestimmung der Kréfte im schlaff
bewehrten Zuggurt, im Spannglied und in der Biigel bewehrung nur anhand der Gleichge-
wichtsbedingungen nicht moglich. Man ist gezwungen, eine der gesuchten Gréssen a
priori zu wahlen. Aus diesem Grunde kommt der Bestimmung der Dekompression und
deren Lage in Tragerlangsrichtung entscheidende Bedeutung zu, da sie festlegt, in wel-
chen Bereichen Uberhaupt eine Verénderung der Kréfte in den Bewehrungen zu erwarten
ist. FUr einen linearen Gurtkraftverlauf im schlaff bewehrten Zuggurt wird eine Differen-
tialgleichung zweiter Ordnung zur Bestimmung des Kraftverlaufsim Spannglied in Ana-
logie zu Kapitel 3.3.1 entwickelt.

Kapitel 3.5 widmet sich ausschliesslich den Zwischenauflagern von vorgespannten
Durchlauftréagern und quantifiziert die Unterschiede zwischen den Querkraftnachweisen
nach der Norm SIA 162, Ausgabe 1993 und gemass diskontinuierlichen Spannungsfel-
dern. Dabei sind wegen des fur Biegung und Querkraft mehr oder weniger entkoppelten
Nachweisverfahrens der Norm betréchtliche Unterschiede festzustellen. Die Unterschie-
de fallen insbesondere dann betréchtlich aus, wenn ein Grossteil der Biegebewehrung aus
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stark vorgespannten gekrimmten Spanngliedern besteht. Im weiteren werden fir unter-
schiedliche Bewehrungsanordnungen diskontinuierliche Spannungsfelder entwickelt.
Auf grundsitzliche Uberlegungen zur Facherausbreitung wird hingewiesen, ebenso wie
auf die Beziehungen zwischen Vorspannniveau und erforderlichen Bligelbewehrungs-
kréften fur unterschiedliche Facherformen. Schliesslich wird der Einfluss der Auflager-
knotenabmessungen bei parabolisch gekrimmtem Zuggurt untersucht. Es zeigt sich, dass
fur die Uberpriifung der Gurtkrafte von punktzentrierten Fachern ausgegangen werden
darf. Punktzentrierte Facher liefern vergleichsweise hdhere Gurtkréfte as eine Berech-
nung von Fachern mit Knoten endlicher Festigkeit.

Kapitel 3.6 widmet sich rédumlichen Spannungsfeldern. Grundsétzliches zum raumli-
chen Kréaftefluss wird anhand eines auf Torsion beanspruchten Kastentragers erlautert.
Neben dem hydrostatischen Spannungszustand in Knotenbereichen wird eine mogliche
V ereinfachung anhand zweler ebener Spannungszustande diskutiert. Ausgehend von die-
ser Vereinfachung werden Spannungsfelder von indirekt gelagerten Trégerstegen von
Durchlauftrégern entwickelt. Kreuzungsstellen zwischen Stegen und Quertrager mit nur
sparlicher oder gar keiner Aufhangebewehrung werden vertieft untersucht. Im besonde-
renwird auf diein solchen Féllen vorhandene gegenseitige Abhéngigkeit des Tragverhal-
tens in Langs- und Querrichtung hingewiesen. Sie kann bei fehlender Aufhangebeweh-
rung zu einer betréchtlichen Abminderung der Biegetragsicherheit in Langsrichtung
fuhren und ist — bei fehlender Quervorspannung ohne Kabelkrimmung — mehr oder we-
niger unabhangig von der Ubrigen Bewehrung im Quertrager. Vergleiche mit Versuchs-
resultaten runden dieses Kapitel ab.

Kapitel 3.7 befasst sich mit der Bestimmung der Traglast anhand von Bruchmechanis-
men. Die Bestimmung der Dissipation wird getrennt nach den verwendeten Baustoffen
durchgefihrt. Insbesondere wird die Dissipation im Stegbeton einer genauen Betrachtung
unterzogen. Eine bei reinen Transationsmechanismen irrelevante Stegbreitenvariation
Uber die Tragerhthe wird fur Rotationsmechanismen miteinbezogen. Es wird gezeigt,
dass bei solchen Mechanismen die Dissipation im Stegbeton Uberschétzt wird, wenn die
Stegbreite von unten nach oben zunimmt, d.h. die Wahl einer mittleren Stegbreite stellt
eine Annahme auf der sicheren Seite dar. Dies gilt unabhangig davon, ob der Rotations-
mechanismus einen einfachen Balken, einen Zwei- oder einen Mehrfeldtrager betrifft.
Zusétzlich werden die Einfllisse von Bruchzonen bel Trandations- und Rotationsmecha-
nismen mit Dissipation im Stegbeton beschrieben. Typische Grundmechanismen von
Balken werden vorgestellt, und auf ihre Anwendungsgrenzen wird hingewiesen. In Er-
ganzung zu ebenen Mechanismen werden rdumliche Mechanismen von mehrstegigen
Plattenbal kenquerschnitten dargestellt. Speziell wird die Problematik der kinematischen
Kompatibilitét besprochen, und eine mogliche V ereinfachung zur Bestimmung der Dissi-
pation wird vorgestellt.

In Kapitel 3.8 werden approximative Fliessfiguren im Belastungsraum vorgestellt.
Diese FHliessfiguren haben gegentiber einer Darstellung im Spannungsraum den Vortell,
dasssiedirekte Aussagen Uber den Einfluss der einzel nen Belastungsanteile (Dauerlasten,
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verteilte und konzentriert wirkende Nutzlasten) zulassen. Dies setzt selbstverstandlich
voraus, dass einer Fliessfigur bloss eine Versagensform zugrunde liegt. Ein Ubereinan-
derlegen solcher Fliessfiguren ergibt eine resultierende Fliessfigur. Uberschneidungen
definieren einzelne Fliessregimes. Fir den Fall, dass die Tragsicherheit unter nomineller
Bruchbelastung nicht erreicht wird, empfiehlt sich fir den kritischen Bereich der Fliess-
figur eine lineare Approximation. Die Parameter der entsprechenden Ebenengleichung
fuhren direkt zur Grosse des erwarteten Traglastdefizits. In einem weiteren Kapitel wird
anhand eines Zweifeldtragers mit unterschiedlicher Tragwiderstandsverteilung der Ein-
fluss von Zwangbeanspruchungen auf den Verformungsbedarf untersucht. Dabel wird
wiederum nach Art der Belastung unterschieden. Es zeigt sich, dass die Grosse von
Zwangbeanspruchungen aus V orspannung wichtigist. Sielegt die Reihenfolge der Fliess-
gelenkbildung und deren Ort fest und fihrt unter Umstanden zu betrachtlichen Verénde-
rungen des Verformungsbedarfs gegentiber Fallen mit vernachléssigten Zwangbeanspru-
chungen. Insbesondere sind diese Veranderungen bel wandernden Einzellasten
ausgepragter as bei gleichmassig verteilten Linienlasten.

Im dritten Teil (Kapitel 4) wird ein mogliches Vorgehen bei der rechnerischen Uber-
prufung bestehender Stahlbetonbauten skizziert. Dabel wird versucht, die rein statischen
Aspekte aus dem Gesamtrahmen der Uberpriifung herauszulosen. Vorschlage fir die
durchzufiihrenden rechnerischen Uberpriifungen werden in einen Kriterienkatalog inte-
griert, mit welchem eine sinnvolle Qualifikation und Klassifikation des Tragwerks oder
seiner Teile moglich wird. Es werden getrennt nach der Art der rechnerischen Uberprii-
fungen Zahlenwerte angegeben, die einer Einteillung in drei Tragsicherheitsklassen die-
nen, deren Ubergange jedoch fliessend sind. Selbstverstandlich enthalt die Gesamtbeur-
teilung eines Tragwerks neben den Resultaten rein statischer Uberprifungen namentlich
die am Objekt festgestellten Schaden und Méangel. Eine rein nach statischen Gesichts-
punkten orientierte Beurteilung gentigt nicht.

In Kapitel 5 werden drei Beispiele aus dem Briickenbau vorgestellt. Es wird versucht,
die theoretischen Uberlegungen aus K apitel 3 anhand dieser Beispiele praktisch umzuset-
zen. Mit Ausnahme ausserst kritischer Bereiche der Europabriicke, vgl. Kapitel 5.2, konn-
te bei allen Objekten aufgrund verfeinerter rechnerischer Uberpriifungen auf bauliche
V erstdrkungsmassnahmen verzichtet werden.

6.2 Folgerungen
Aus den Ergebnissen der vorliegenden Untersuchungen lassen sich folgende Folgerun-
gen fur die Beurtellung der Tragsicherheit bestehender Stahlbetonbauten ableiten:

* Inden letzten flnfzig Jahren hat ein grosser Wandel in den Bemessungsnormen statt-
gefunden. Dies betrifft sowohl die zu berlicksichtigenden Einwirkungen als auch die
verwendeten Tragwiderstandsmodelle. Fir Betonbauten stellt der SIA mit der heuti-
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gen Normengeneration ein Werk mit grossen Anwendungsfreiheiten zur Verfligung.
Die Widerstandsmodelle basieren in der Regel auf dem statischen Grenzwert gemass
Plastizitétstheorie. Demgegentiber wurden &dtere Tragwerke nicht nach einem an
Tragwiderstanden orientierten Bemessungsmodell dimensioniert. Diesbezigliche
Unterschiede der rechnerischen Tragwiderstande sind allein nicht weiter von Bedeu-
tung, sondern untermauern lediglich die markante Entwicklung in den letzten fiinfzig
Jahren.

Bei der Uberpriifung bestehender Stahlbetonbauten soll nicht die Berticksichtigung
aler denkbarer Einwirkungskombinationen und Laststellungen im Vordergrund ste-
hen. Vielmehr soll die Uberprifung anhand einiger weniger, nach bestem Ingenieur-
verstand gewahlter Geféhrdungsbilder und damit verbundener Laststellungen vorge-
nommen werden. Fur die Untersuchung des Bruchzustandes sind sadmtliche
Lastfaktoren und der Widerstandsbeiwert in die Kennwerte der Belastung miteinzu-
beziehen.

Diskontinuierliche Spannungsfelder sollen bei rechnerischen Uberpriifungen vertieft
zur Anwendung gelangen. Diese stellen —im Gegensatz zu Normnachweisen mithilfe
von “exakten” Grenzwertlinien der zugehorigen Schnittgréssen — die Verfolgung des
Kréafteflusses durch sdmtliche Tragwerksteile in den Vordergrund, da sie in der Regel
nur fir einen ausgewahlten Gle chgewichtszustand entwickelt werden. Die Entwick-
lung dieser Spannungsfelder geht von einer moglichst vollstandigen Ausnutzung der
Materiafestigkeiten aus. Dies bedeutet im Gegensatz zur Bemessung, dass mit der
gegebenen Bewehrung und der vorhandenen Betonqualitét des Tragwerks zu rechnen
ist. Die Bestimmung der effektiven Betondruckfestigkeit sollte sich im Rahmen von
rechnerischen Uberpriifungen an verhatnismassig einfachen, durch Versuche gestiitz-
ten Beziehungen orientieren, vgl. Kapitel 2.1.3.

Bei vorgespannten Tragwerken empfiehlt sich eine Berticksichtigung der Wirkung der
Vorspannung durch aussere Krafte. Damit lassen sich auch unter nominellen Bruchla-
sten komprimierte Zonen von dekomprimierten Bereichen unterscheiden. Dies wie-
derum ermdglicht klare Aussagen Uber mobilisierbare Tragwidersténde und lenkt das
Interesse auf Zonen erhdhter Beanspruchung.

Fur die Bestimmung des Kraftverlaufs in der Vorspannbewehrung bei gemischt
bewehrtem Querschnitt reichen die Gleichgewichtsbedingungen zur Bestimmung
aller unbekannten Grdssen nicht aus. Eine Annahme tber den Verlauf oder die Grosse
einer Unbekannten ist nétig, und sie ist nach Vergleich mit den zugehtrigen Resulta-
ten neu anzupassen.

Im Bereich von Zwischenauflagern von direkt und indirekt gelagerten vorgespannten
Durchlauftrégern ergeben sich bei einem Vorgehen nach der Norm fiir Betonneubau-
ten und bel konsequenter Anwendung diskontinuierlicher Spannungsfelder betréchtli-
che Unterschiede. Das diskontinuierliche Spannungsfeld berticksichtigt einen globa-
len Gleichgewichtszustand, wahrenddem gemass der Norm entkoppelte Nachweise
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fUr die Biege- und Schubtragsicherheit verlangt werden. Das Vorspannniveau legt die
Grenzen der Direktabstiitzungen auf das Spannglied fest.

» Bei indirekter Lagerung ohne Aufhangebewehrung sind Interaktionen zwischen der
Langs- und Quertragwirkung zu berticksichtigen. Eine getrennte Analyse von Langs-
und Quertragrichtung bei indirekt gelagerten Tréagerstegen ist strenggenommen nur
bei vollstandiger Aufhéngebewehrung zulassig. Vergleiche mit Versuchen bestétigen
jedoch, dass stark vorgespannte Quertréger auch ohne vorhandene Aufhangebeweh-
rung Direktabstiitzungen in Querrichtung bewirken und somit den Kréaftefluss von der
Langs- in die Querrichtung sicherstellen. Dies gilt insbesondere bei stark vorgespann-
ten Quertrégern, wenn sich der Querschnitt auch im nominellen Bruchzustand nahezu
ungerissen elastisch verhdlt.

* In Ergénzung zu diskontinuierlichen Spannungsfeldern sollen anhand kinematisch
zuldssiger Bruchmechanismen auch obere Grenzwerte der Traglast bestimmt werden.
Mit relativ geringem Aufwand sind mit solchen Berechnungen Aussagen tber wahr-
scheinliche Versagensarten und dazugehdrige Laststellungen méglich. In Kombina-
tion mit diskontinuierlichen Spannungsfeldern fir identische Laststellungen erlauben
sie eine Aussage Uber die Bandbreite, innerhalb welcher die Traglast wahrscheinlich
liegt. Je enger diese Bandbreite ist, desto zuverlassiger ist die Aussage Uber die Trag-
sicherheit des untersuchten Tragwerks.

+ Die Resultate statischer Uberpriifungen sollen in eine Klassifikation des Tragwerks
oder von Teilen davon miinden, die zusammen mit anderen Erhebungen am Tragwerk
zu einer breit abgestiitzten Beurteilung der Tragsicherheit beitragen.
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Bezeichnungen

L ateinische Grossbuchstaben

O Tz — @ T Tmo >

N <C

Auflagerkraft; Querschnittsflache
Dissipation; Druckkraft
Elastizitatsmodul

Kraft

Belastungsvektor; Kraftvektor
Bruchenergie
Flachentragheitsmoment
Spannweite

Biegemoment

Normalkraft

Vorspannkraft; Kraft im Spannglied

Einzellast; Nutzlast; Pol des
Mohr’schen Kreises
Forméanderungsarbeit

Querkraft

Arbeit

Zugkraft

Lateinische Kleinbuchstaben

a

S T X oD@ 0o o O T

c —+ n - O

bezogene Querschnittsflache; Ab-
stand

Breite; Abstand

Kohasion; Abstand

Hebelarm; Abstand

Exzentrizitét; Abstand
Materiafestigkeit; verteilte Kraft
Eigenlast; Dauerlasten

Hohe

Kernweite; Koeffizient

Lange

Koordinate (normal); Wertigkeit des
Bewehrungsstahls

verteilte Belastung, vertellte Nutzlast
Krimmungsradius

Bigelabstand

Dicke; Koordinate (tangential); Zug
Umlenkkréafte aus Vorspannung; Ver-
schiebung

N < X C

Verschiebungsvektor

Achsial- bzw. Horizontalkoordinate
Koordinate

Vertikalkoordinate

Griechische Buchstaben

S Suxm m o> ™Q

EXR g6 a9 Q QO U< T > QO

Winkel, Neigung
Umlagerungsfaktor; Winkel
Lastfaktor; Schiebung

Differenz; Inkrement
Verschiebung
Verschiebungsvektor

Dehnung

Verzerrungsvektor

Koordinate

Koordinate

Winkel, Neigung (zwischen x- und 3-
Achse)

Verdrehungswinkel

K oeffizient

Faktor

Faktor; Poissonzahl

(bezogene) Koordinate
geometrischer Bewehrungsgehalt
Normal spannung
Spannungsvektor
Schubspannung

Winkel der inneren Reibung
Fliessfunktion (plastisches Potential)
Krimmung

mechanischer Bewehrungsgehalt

Fusszeiger

— = Q@ —*ma o

Beton; Druck; Zylinder
Bemessungswert; Dissipation
Entlastung

Biegung

Eigenlast

innen

charakteristisch

links; langs
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Mittelwert

normal

oben

plastisch; Spannstahl
Widerstand

rechts; Riss; Zwangung
Schnittgrosse
Betonstahl; Stérungszone
tangential; Zug

unten; Bruch
Verfestigung; vertikal
Steg; Wiirfel
Koordinate

Fliessen; Fliessgrenze; Koordinate
Koordinate

initial

1,2,3 Hauptrichtungen

[,Il charakteristische Richtungen
dyn dynamisch

inf  unten

max maximal

min  minimal

sup oben

tot  totd

ONK X s < c —~0w®n= YO O > 3

Weitere Zeichen

/] Durchmesser

Ableitung nach x

Inkrement, Geschwindigkeit

aplastisch

Yo Yo Lastfaktoren geméss Norm SIA 160
(1989)

YR  Widerstandsbeiwert geméss Norm
SIA 162 (1993)

*

180



Literatur

[1]

[2]

[3]

[4]

[5]

[6]

[7]

[8]

[9]

[10]

[11]

[12]

[13]

[14]

[15]

[16]

Alvarez, M., “Einfluss des Verbundverhatens auf das Verformungsvermdgen von Stahl-
beton,” Ingtitut fir Baustatik und Konstruktion, ETH ZUrich, IBK Bericht Nr. 236. Birk-
hauser Verlag, Basel, Juli 1998, 182 pp.

Bundesamt fur Strassenbau (ASTRA, ehemals ASB), Richtlinie, Uberwachung und Un-
terhalt der Kunstbauten der Nationalstrasssen, Entwurf Ausgabe 1997, Bundesamt fiir
Strassenbau, Bern, August 1997, 16 pp.

Camara, J., and Durdo, J., “Ultimate Limit State Design of Prestressed Beams,” Comité
Euro-International du Béton, CEB Bulletin d' information, No. 223, June 1995, pp. 51-85.

Chen, W.F., Limit Analysisand Soil Plasticity, Developments in Geotechnical Engineer-
ing, Vol. 7, Elsevier, Amsterdam, 1975, 638 pp.

Chen, W.F., and Drucker, D.C., “Bearing Capacity of Concrete Blocks or Rock,” Pro-
ceedings, ASCE, Engineering Mechanics Division, Vol. 95, No. 4, 1969, pp. 955-978.

Comité Euro-International du Béton. CEB-FIP Modd Code 1990, First Edition, London,
1993, 437 pp.

Cerruti, L.M., and Marti, P., “ Staggered shear design of concrete beams: large scaletests.”
Canadian Journal of Civil Engineering, Vol. 14, No. 2, April 1987, pp. 257-268.

Department of Transport, BD44/95, The Assessment of Concrete Highway Bridges and
Structures, Department of Transport, London, 1995, Xxxx pp.

Drucker, D.C., Greenberg, H.J., and Prager, W., “ The Safety Factor of an Elastic-Plastic
Body in Plane Strain,” Journal of Applied Mechanics 18, 1951, pp. 371-378.

Drucker, D.C., Greenberg, H.J., Lee, E.H., and Prager, W., “On Plastic-Rigid Solutions
and Limit Design Theorems for Elastic-Plastic Bodies,” Proceedings, First US National-
Congress of Applied Mechanics, Chicago, lllinois, June 11-16 1951, ASME, 1952,
pp. 533-538.

Drucker, D.C., Greenberg, H.J., and Prager, W., “Extended Limit Design Theorems for
Continuous Media,” Quaterly of Applied Mechanics 9, 1952, pp. 381-389.

Drucker, D.C., “On Structural Concrete and the Theorems of Limit Analysis,” Interna-
tionale Vereinigung fur Bruckenbau und Hochbau (IVBH), Zurich, Abhandlungen 21,
1961, pp. 49-39.

Furst, A., und Marti, P., “Versuche an Tragern mit Unterspannung aus vorfabrizierten,
vorgespannten Betonzuggliedern,” Institut fir Baustatik und Konstruktion, ETH Zirich,
IBK Bericht Nr. 243, Birkhéuser Verlag, Basel, Juni 1999, 108 pp.

Hill, R., “On the State of Stressin aPlastic-Rigid Body at the Yield Point,” Philosophical
Magazine 42, 1951, pp. 868-875.

Hillerborg, A., “Analysisof a Single Crack,” Fracture Mechanics of Concrete, edited by
F.H. Wittmann, Elsevier, Amsterdam, 1983, pp. 223-249.

Ibell, T.J., Morley, C.T., and Middleton, C.R., “A plasticity approach to the assessment

181



[17]

[18]

[19]

[20]

[21]

[22]

[23]

[24]

[25]

[26]

[27]

[28]

[29]

[30]

182

of shear in concrete beam-and-slab bridges,” The Sructural Engineer, Vol. 75/No. 19,
Oct. 1997, pp. 331-338.

Kaufmann, W., und Marti, P., “Versuche an Stahlbetontragern unter Normal- und Quer-
kraft,” Institut fir Baustatik und Konstruktion, ETH ZUrich, IBK Bericht Nr. 226, Birk-
héuser Verlag, Basel, Nov. 1996, 131 pp.

Kaufmann, W., “ Strength and Deformations of Structural Concrete Subjected to In-Plane
Shear and Normal Forces,” Ingtitut fir Baustatik und Konstruktion, ETH Zurich, I1BK
Bericht Nr. 234, Birkhauser Verlag, Basel, Juli 1998, 147 pp.

Kupfer, H., “Das Verhaten des Betons unter zweiachsiger Beanspruchung,” Bericht,
Lehrstuhl fir Massivbau, Technische Universitdt Minchen, No. 78, 1969, 124 pp.

Lampert, P., “Bruchwiderstand von Stahlbetonbalken unter Torsion und Biegung,” Insti-
tut fir Baustatik und Konstruktion, ETH Zurich, Bericht Nr. 26. Birkhauser Verlag, Ba-
sel, Okt. 1970, 189 pp.

Leonhardt, F., Koch, R., und Rostésy, F. S., “Versuche zur Ermittlung der erforderlichen
Aufhéngebewehrung bei indirekter Lagerung oder Belastung von Spannbetontragern,”
Deutscher Ausschussfur Sahlbeton, Heft 227, Teill B. Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn,
Berlin, 1973, pp. 111-150.

L tchinger, P., und Maag, W., “ Schubtragverhalten — Nachrechnung und Beurteilung der
Tragsicherheit bestehender Stahlbeton- und Spannbetonbriicken,” Bericht No. 526, For-
schungsauftrag No. 83/97, Bundesamt fir Strassenbau, Februar 1997, 77 pp.

Marti, P., “Zur plastischen Berechnung von Stahlbeton,” Institut fir Baustatik und Kon-
struktion, ETH Zdrich, 1BK Bericht Nr. 104. Birkhduser Verlag, Basel, Oktober 1980,
176 pp.

Marti, P., “Basic Tools of Reinforced Concrete Beam Design,” ACI Journal, Vol. 82,
No. 1, Jan.-Feb. 1985, pp. 46-56.

Marti, P., “ Staggered Shear Design of Simply Supported Concrete Beams,” ACI Structur-
al Journal, Vol. 83, No. 1, Jan.-Feb. 1986, pp. 36-42.

Marti, P., “ Staggered Shear Design of Concrete Bridge Girders,” Proceedings, Interna-
tional Conference on Short and Medium Span Bridges, Vol. 1, Ottawa, Aug. 1986,
pp. 139-149.

Marti, P., “Shear Design of Variable Depth Girders with Draped Prestressing Tendons,”
FIP Report ‘ Prestressed Concrete in Switzerland’, 12th FIP Congress, Washington, D.C.
USA, May 1994, pp. 16-19.

Marti, P., Alvarez, M., Kaufmann, W., and Sigrist, V., “Tension Chord Model for Struc-
tural Concrete,” Sructural Engineering International, IABSE, Vol. 8, No. 4, Nov. 1998,
pp. 287-298.

Marti, P., “How to Treat Shear in Structural Concrete,” ACI Sructural Jounal, Vol. 96,
No. 3, May-June 1999, pp. 408-414.

Marti, P., Alvarez, M., Kaufmann, W., und Sigrist, V., Tragverhalten von Sahlbeton, In-
stitut fir Baustatik und Konstruktion, ETH Zurich, IBK SP-008, Sept. 1999, 301 pp.



[31]

[32]

[33]

[34]

[35]

[36]

[37]

[38]

[39]

[40]

[41]

[42]

[43]

[44]

[45]
[46]

Marti, P., und Stoffel, Ph., Beurteilung der Tragsicherheit bestehender Betonbauten, In-
stitut fir Baustatik und Konstruktion, ETH Zurich, IBK SP-009, Sept. 1999, 87 pp.

Melan, E., “ Der Spannungszustand eines Mises-Henchyschen Kontinuums bel verander-
lichen Belastung,” Stzungsberichte, Akademie der Wissenschaften in Wien, Mathema-
tisch-naturwissenschaftliche Klasse, Abt. 11a, No. 147, 1938, pp. 73-87.

Menne, B., “Zur Traglast der ausmittig gedrtickten Stahlbetonstiitze mit Umschnirungs-
bewehrung,” Deutscher Ausschuss fir Sahlbeton, Heft 285, Wilhelm Ernst & Sohn, Ber-
lin, 1977, 56 pp.

von Mises, R., “Mechanik der plastischen Formanderung von Kristallen,” Zeitschrift fur
angewandte Mathematik und Mechanik, Vol. 8, 1928, pp. 161-185.

Morsch, E., Der Eisenbetonbau — seine Theorie und Anwendung, 3. Auflage, Verlag Kon-
rad Wittwer, Stuttgart, 1908, 376 pp.

Morsch, E., Der Eisenbetonbau — seine Theorie und Anwendung, 5. Auflage, 1. Band, 1.
Halfte, Verlag Konrad Wittwer, Stuttgart, 1920, 471 pp.

Morsch, E., Der Eisenbetonbau — seine Theorie und Anwendung, 5. Auflage, 1. Band, 2.
Halfte, Verlag Konrad Wittwer, Stuttgart, 1922, 460 pp.

Muttoni, A., Schwarz, A., und Thirlimann, B., “Bemessen und Konstruieren von Stahl-
betontragwerken mit Spannungsfeldern,” Vorlesungsunterlagen, Institut fir Baustatik
und Konstruktion, ETH Zirich, 1987, 134 pp.

Muttoni, A., “Die Anwendbarkeit der Plastizitatstheorie in der Bemessung von Stahlbe-
ton,” Ingtitut fUr Baustatik und Konstruktion, ETH Zurich, IBK Bericht Nr. 176. Birkhau-
ser Verlag, Basel, Juni 1990, 158 pp.

Muttoni, A., Schwarz, A., und Thurlimann, B., Bemessen und Konstruieren von Sahlbe-
tontragwerken mit Spannungsfeldern, Birkh&user Verlag, Basel, 1997, 143 pp.

Muller, P., “Failure Mechanisms for Reinforced Concrete Beams in Torsion and Bend-
ing,” International Association of Bridge and Structural Engineering, Publications,
IABSE, Vol 36-11, 1976, pp. 147-163.

Mdiller, P., “Plastische Berechnung von Stahlbetonscheiben und -balken,” Institut fir
Baustatik und Konstruktion, ETH Zurich, IBK Bericht Nr. 83. Birkhéuser Verlag, Basel,
Juli 1978, 160 pp.

Nielsen, M.P., “Yield Conditionsfor Reinforced Concrete Shellsin the Membrane State,”
Non-classical Shell Problems, Proceedings, IASS Symposium, Warsaw 1963, Amster-
dam, North-Holland Publishing Company, 1964, pp. 1030-1040.

Nielsen, M.P., Limit Analysis and Concrete Plagticity, Second Edition, CRC PressLLC,
Boca Raton, Florida, 1999, 908 pp.

Prager, W., Probleme der Plastizitatstheorie, Birkhduser Verlag, Basel, 1955, 100 pp.
Prager, W., “Limit Analysis. the Development of a Concept,” Problems of Plasticity, ed-
ited by A. Sawczuk, Nordhoff International, Leyden, The Netherlands, 1974, pp. 3-24.

183



[47]

[48]

[49]

[50]

[51]

[52]

[53]

[54]

[55]

[56]

[57]

[58]

[59]

[60]

[61]

184

Richart, F.E., Brandtzaeg, A., and Brown, R.L., “ A Study of the Failure of Concrete under
Combined Compressive Stresses,” University of Illinois, Engineering Experiment Sta-
tion, Bulletin No. 185, Urbana, Nov. 1928, 103 pp.

Rigendinger, H., und Maag, W., “Beanspruchung von Brickenbauten infolge Strassenla-
sten—Vergleich der Normen SIA 160 von 1956, 1970 und 1989,” Bericht, Bundesamt fur
Strassenbau (ASB), Bern, September 1994, 75 pp.

Ritter, W., “Die Bauweise Hennebique,” Schwelzerische Bauzeitung, Vol. 17, Feb. 1899,
pp. 41-43, 49-52 und 59-61.

Sayir, M., und Ziegler, H., “ Der Vertraglichkeitssatz der Plastizitétstheorie und seine An-
wendung auf raumlich unstetige Felder,” Zeitschrift fir angewandte Mathematik und Me-
chanik, Vol. 20, 1969, pp. 78-93.

Schwei zerische Bundesbahnen (SBB), “ Ubersicht (iber die schweizerischen Verkehrsla-
sten normal spuriger Eisenbahnbriicken nach den verschiedenen eidgentssischen Verord-
nungen, SIA-Normen und SBB-Vorschriften,” Weisung W Bau GD 15/96,
Schwei zerische Bundesbahnen, Bau GD, Ib-Br, 1996, 29 pp.

SIA, Norm 160, Normen fur die Belastungsannahmen, die Inbetriebnahme und die
Uberwachung der Bauten, Norm Ausgabe 1956, Schweizerischer Ingenieur- und Archi-
tektenverein, Zurich, 40 pp.

SIA, Norm 162, Normen flr die Berechnung und Ausfiihrung der Beton- und Eisenbeton-
bauten. Norm Ausgabe 1956. Schweizerischer Ingenieur- und Architektenverein, Zurich,
48 pp.

SIA, Norm 162, Normfiir die Berechnung, Konstruktion und Ausfihrung von Bauwer ken
aus Beton, Stahlbeton und Spannbeton, Norm Ausgabe 1968. Schwei zerischer Ingenieur-
und Architektenverein, Zurich, 81 pp.

SIA, Norm 160, Norm fur die Belastungsannahmen, die Inbetriebnahme und die
Uberwachung der Bauten, Norm Ausgabe 1970. Schweizerischer Ingenieur- und Archi-
tektenverein, Zurich, 36 pp.

SIA, Richtlinie 17 zur Norm 162, Schubbemessung von Balken und Platten aus Sahlbe-
ton, teilweise vorgespanntem Beton und Spannbeton, Richtlinie Ausgabe 1968, Schwei-
zerischer Ingenieur- und Architektenverein, Zirich, 1968, 3 pp.

SIA, Richtlinie 34 zur Norm 162, Bruchwiderstand und Bemessung von Sahlbeton- und
Spannbetontragwer ken, Richtlinie Ausgabe 1975, Schwei zerischer Ingenieur- und Archi-
tektenverein, Zarich, 1975, 25 pp.

SIA, Norm 160, Einwirkungen auf Tragwerke, Norm Ausgabe 1989, Schweizerischer In-
genieur- und Architektenverein, Zirich, 104 pp.

SIA, Norm 161, Stahlbauten, Norm Ausgabe 1990, Schweizerischer Ingenieur- und Ar-
chitektenverein, Zurich, 116 pp.

SIA, Norm 162, Betonbauten, Norm Ausgabe 1989, Teilrevision 1993, Schweizerischer
Ingenieur- und Architektenverein, Zirich, 86 pp.

SIA, Richtlinie 462, Beurteilung der Tragsicherheit bestehender Bauwerke, Richtlinie



[62]

[63]

[64]

[65]

[66]

[67]

[68]

[69]

[70]

[71]

[72]

[73]

[74]

[75]

Ausgabe 1994, Schweizerischer Ingenieur- und Architektenverein, Zarich, 16 pp.

SIA, Norm 469, Erhaltung von Bauwerken, Norm Ausgabe 1997, Schweizerischer Inge-
nieur- und Architektenverein, Zurich, 20 pp.

SIA, Empfehlung 162/5, Erhaltung von Betontragwerken, Empfehlung Ausgabe 1997,
Schweizerischer Ingenieur- und Architektenverein, Zirich, 36 pp.

SIA, Dokumentation D 0144, Erhaltung von Betontragwerken, Einfihrung in die Emp-
fehlung S A 162/5, Schweizerischer Ingenieur- und Architektenverein, Zurich, 1997,
80 pp.

Sigrist, V., und Marti, P., “Versuche zum Verformungsvermégen von Stahlbetontragern,”
Institut fUr Baustatik und Konstruktion, ETH Zirich, IBK Bericht Nr. 202, Birkhauser
Verlag, Basel, Nov. 1993, 90 pp.

Sigrist, V., Alvarez, M., and Kaufmann, W., “Shear and Flexure in Structural Concrete
Beams,” Comité Euro-International du Béton, CEB Bulletin d’ information, No. 223, June
1995, pp. 7-49.

Sigrist, V., “Zum Verformungsvermogen von Stahlbetontragern,” Ingtitut fir Baustatik
und Konstruktion, ETH Zirich, IBK Bericht Nr. 210, Birkhduser Verlag, Basdl, Juli 1995,
159 pp.

Stoffel, Ph., and Marti, P., “Europe-Bridge, Zurich: Model Tests,” Proceedings, Interna-
tional Seminar on ‘ Structural Assessment: The Role of Large and Full Scale Testing’,
London, City University, London, July 1996, pp. 93-101.

Stoffel, Ph., and Marti, P., “ Structural Evaluation of a 30-Y ear-Old Post-Tensioned Con-
crete Bridge.” Proceedings, FIP Symposium 1996, ‘ Post- Tensioned Concrete Structures',
London, Sept. 1996, pp. 267-274.

Stoffel, Ph., und Marti, P., “Modellversuche Europabriicke,” Institut fir Baustatik und
Konstruktion, ETH Zirich, IBK Bericht Nr. 227, Birkhduser Verlag, Basel, Mérz 1997,
118 pp.

Stoffel, Ph., und Marti, P. “ Europabricke: Modellversuche,” Schweizer Ingenieur und Ar-
chitekt, Nr. 19/97, Mai 1997, pp. 369-373.

Thorlimann, B., Marti, P., Pralong, J., Ritz, P., und Zimmerli, B., “Anwendung der Pla-
stitzitatstheorie auf Stahlbeton,” Unterlagen zum Fortbildungskurs, Institut fir Baustatik
und Konstruktion, ETH Zdrich, Mérz 1983, 252 pp.

Vecchio, F.J., and Collins, M.P., “The Response of Reinforced Concreteto I n-plane Shear
and Normal Stresses,” University of Toronto, Department of Civil Engineering, Publica-
tion No. 82-03, Toronto, March 1982, 332 pp.

Vecchio, F.J., and Callins, M.P., “The Modified Compression Field Theory for Rein-
forced Concrete Elements Subjected to Shear,” ACI Journal, Vol. 83, No. 2, March-April
1986, pp. 219-231.

Vogt, R., “Europabriicke Zurich — Statische Aspekte der Instandsetzung,” |BK-Publikati-
on SP-004, Festschrift Prof. Dr. Hugo Bachmann zum 60. Geburtstag, I nstitut fir Bausta-
tik und Konstruktion, ETH ZUrich, Sept. 1995, pp. 135-141.

185



