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VORWORT

Bei langen, mehrFeldrigén Balkenbriicken aus Stahlbeton und Spannbeton werden
im allgemeinen an den Stitzenenden mehr oder weniger komplizierte Gelenk-
konstruktionen eingebaut. Dadurch sollen Horizontalverschiebungen aus Tempe-
ratur, Kriechen und Schwinden mdglichst zwdngungsfrei aufgenommen werden.
Solche Massnahmen werden mit elastizit&tstheoretischen ngerlegungen begrin-
det.

In der vorliegenden Arbeit, welché als Dissertation ausgearbeitet wurde, un-
tersucht Herr Grenacher den Einfluss solcher Gelenke auf die Tragfdhigkeit
und Stabilit&dt. Er zeigt theoretisch, dass in vielen F&llen wohl die Zwén-
gungsspannungen abgebaut, hingegen sowohl Tragfdhigkeit wie auch Stabilitat

und damit die Sicherheit vermindert werden.

Es wdre erfreulich, wenn diese theoretischen Ergebnisse durch einige Ver-
suche lberprift werden kdnnten, um nachher in der Praxis Anwendung zu finden.
Die Elimination unnétiger Gelenke wird zu sichereren und wirtschaftlicheren

Koenstruktionen flhren.

ZGrich, Februar 1976 Prof. Dr. B. Thirlimann
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1. PROBLEMSTELLUNG UND ZIELSETZUNG

Die Frage der Stlitzenlagerung ist bei vielen Stahlbetonkonstruktionen eihes
der vordringlichsten Probleme. Zum Beispiel bei Brilicken mit grossen Spann-
weiten sind die auftretenden Horizontalverschiebungen infolge Vorspannung,
Kriechen, Schwinden, Temperaturédnderungen, usw. von entscheidender Bedeutung -
flir die Wahl der Lagerung der Stitzen. Grosse horizontale Stiitzenkopfver-
schiebungen stellen bei eingespannten Stitzen hohe Anforderungen an die Ro-
tationsfdhigkeit der Einspannbereiche oder machen Gelenkanschliisse notwendig.
Wird die Art der Stiitzenlagerung aufgrund elastischer Untersuchungen unter
Einhaltung irgendwelcher zul&ssiger Spannungen bestimmt, so bedingen schon
relativ kleine Verschiebungen Gelenkkonstruktionen. Diese haben aber ver-

schiedene Nachteile:
" - Sie stellen konstruktive Probleme und sind dementsprechend teuer.
- Je nach Konstruktionsart erfordern sie einigen Aufwand fir den Unterhalt.

- Gelenke haben eine geringere Gesamtstabilitadt zur Folge und schwéchen

daher die Konstruktion.

Im Zusammenhang mit dem Problem der Lagerung bei aufgezwungenen Stltzenkopf-
verschiebungen ist deshalb die Verformungsfédhigkeit von Stahlbetonstiitzen

zu untersuchen. Sie ist vor allem durch das Momenten-Krimmungs-Verhalten der
Querschnitte beeinflusst. Die materialabhéangigen Duerschniftseigenschaften
sind grossen Streuungen unterworfen. Diese Arbeit soll deshalb den Einfluss
von verschiedenen extremen Materialeigenschaften, die das wirkliche Verhal-
ten einschliessen, untersuchen. Es werden auch kaonstruktiv notwendige Mass-
nahmen diskutiert, die zur Erreichung eines bestimmten Materialverhaltens

erforderlich sind.

Im weiteren werden zur Illustration zwei Stlitzen 1 und 2, wie sie in Bild
1.1 gezeigt sind, miteinander verglichen. Die Stlitze 1 ist beidseitig einge-
spannt, die Stltze 2 hingegen ist einseitig gelenkig gelagert. Von besonde-
rem Interesse ist einerseits der Einfluss der mit unterschiedlicher Bean-
spruchung verédnderlichen Biegesteifigkeit (Kapitel 6) und andererseits die
Ausdehnung und damit auch die Rotationsfahigkeit des plastischen Gelenkes
bei der Einspannung (Kapitel 7). Der Einfluss der beiden Lagerungen auf die

Stabilitdt des Tragwerkes ist in Kapitel 8 diskutiert.
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Bild 1.1: Mdgliche Stitzenlagerungen

Die Berechnung des Trag*- und Verformungsverhaltens von schlanken Stiitzen
flihrt zu Gleichgewichtsproblemen mit oder ohne Verzweigung. Die in Bild 1.2
gezeigte, zentrisch belastete Stlitze zeichnet sich durch eine Verzweigung

des Gleichgewichtes aus.
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Bild 1.2: Zentrisch belastete Stitze

*) Der Begriff "Traglast” wird in dieser Arbeit nicht im Sinne der einfachen
Plastizit&tstheorie verwendet. Die Traglast ist vielmehr im eigentlichen
Sinne des Wortes die maximale Last, der die Stiitze widerstehen kann, be-
vor sie instabil wird oder durch Materialversagen die Tragfédhigkeit ver-

liert.



Es handelt sich dabei um ein Eigenwertproblem. Infolge des Einflusses der
Verformungen auf das Gleichgewicht nehmen die Auslenkungen oberhalb der
Eulerlast auch bei linearem Stoffverhalten nicht proportional zu den Lasten
zu. In der Praxis muss immer mit unbeabsichtigten Exzentrizit&ten und Im-
perfektionen gerechnet werden. Diese haben eine nicht zu vernachléssigende
Verminderung der Traglast zur Folge. Es handelt sich im allgemeinen nicht
um Verzweigung-, sondern um Maximaprobleme. Bild 1.3 zeigt das Verhalten
einer unter gleicher Exzentrizit&t belasteten Stiitze. Lineares Stoffverhal-
ten fihrt zu einer asymptotischen Anndherung an die elastische Knicklast.
Flir die praktische Anwendung kann man eine Grenzspannung definieren, die
nicht Uberschritten werden darf. Nichtlineares Stoffverhalten kann zu einem
Stabilit&tsproblem fihren, wenn die Last-Auslenkungskurve nach einem Maximum

wieder abnimmt.
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Bild 1.3: Exzentrisch belastete Stiitze

Grundlage fir die Berechnung von Stahlbetonstitzen ist die Formulierung der
Stoffgesetze (Kapitel 3) und die Ermittlung der Last-Verformungseigenschaf-
ten der Querschnitte (Kapitel 4). R.F. Warner und J.G. McCGregor haben dieses
Vorgehen in [1] umfassend beschrieben. Die Stoffgesetze fir Beton und Armie-
rungsstahl sind in den Bildern 1.4 und 1.5 dargestellt. Die nichtlineare
unelastische Beziehung flr unarmierten Beton kann ndherungsweise zum Bei-

spiel als nichtlineare elastisch-plastische Beziehung analytisch erfasst

werden. Bei der Armierung wird zwischen kaltverformtem und naturhartem Stahl
unterschieden. Mit den gegebenen Stoffgesetzen kdnnen die Last-Verformungs-

eigenschaften der Querschnitte bestimmt werden. Schematisch sind die Momen-



ten-Krimmungs-Beziehungen flir verschiedene Achsiallasten in Bild 1.6 gegeben.

Diese Kurven haben je nach der Grésse der Achsiallast ein mehr oder weniger
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Bild 1.5: Spannungs - Dehnungs-Diagramm von Armierungsstahl
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Bild 1.6:

Momenten - Krimmungs - Beziehungen



ausgeprdgtes Maximum, nach welchem M mit zunehmendem ¢ wieder abf&1l1lt. Die
maximalen Momente und die entsprechenden Normalkr&dfte kdnnen fir einen gege-
benen Querschnitt in einem N-M-Interaktionsdiagramm (Bild 1.7) dargestellt
werden. Es bildet die Grundlage fir die Bruchbemessung. In Bild 1.7 sind

auch mdgliche N-M-Beziehungen im massgebenden Schnitt einer exzentrisch be-
lasteten Stiitze eingezeichnet. In dieser Darstellung l&sst sich ein Material-

versagen eindeutig vom Stabilit&tsversagen unterscheiden.

N |

teri
1.0rdnung Materialversagen

2.0rdnung

m————
~

Stabilitdts = o
versagen

Bild 1.7 : Normalkraft - Momenten - Interaktionsdiagromm

Die Traglast- und Verformungsberechnung von Stahlbetondruckgliedern stellt

zwel grundsédtzliche Probleme:
~ Das Materialverhalten ist nicht linear.

- Der Einfluss der Verformungen auf das Gleichgewicht bewirkt eine geometri-

sche Nichtlinearitdt (Theorie 2. Ordnung).

Diese Einflisse k8nnen "exakt” nur mit Hilfe numerischer Rechenverfahren be-
riicksichtigt werden. Ein entsprechendes Computerprogramm flr ebhene Stahl-
betonrahmen wurde fir diese Arbeit entwickelt und .ist im Anhang kurz beschrie-
ben. Es ist bereits in [2] und [3] verdffentlicht worden. Flir die Praxis ge-
nigen vielfach einfache N&herungsmethoden. Diese basieren vor allem auf N&-
herungsberechnungen flr die lber die L&nge des Druckgliedes als konstant an-
genommene Biegesteifigkeit (4], [5]. Das grunds&tzliche Verhalten von Stahl-
betonstlitzen kann an einer einfachen Modellstitze studiert werden und soll

dieser Arbeit im folgenden Kapitel vorahgestellt werden.



2. VERFORMUNGSFAEHIGKEIT EINER EINFACHEN MODELLSTUETZE

2.1 Einfluss der Momenten-Krimmungs-Beziehung

Wie‘bereits in der Einleitung erwé&hnt, bietet die Untersuchung des Verfor-
mungs- und Tragverhaltens infolge Nichtlinearitat der Stoffgesetze und der
Geametrie (Theorie 2. Drdnﬁng) zwel grundsdtzliche Schwierigkeiten, die fir
eine genaue éerechnung numerische Verfahren erfordern. Der prinzipielle Zu-
sammenhang zwischen dem Momenten-Krimmungs-Verhalten der Querschnitte und
dem Verformungsverhalten von Stitzen kann aber auf einfache Art und Weise
an einem Modell untersucht werden [6]. Das in Bild 2.1 gezeigte Federmodell

reprasentiert eine einseitig eingespannte Stitze. Aus Symmetriegriinden gelten

.t
|

b
] W
B —
/8
L, 8, )
o
2
Ly
1 7
1
Federmodell Momentenbeanspruchung

Bild 21: Einfaches Modell fir Stahlbetonstitze

die daraus abzuleitenden Schllisse auch flr beidseitig eingespannte Stiitzen.
Das Modell besteht aus zwei Elementen, und seine VerformungsmBglichkeiten

sind beschrédnkt auf die beiden Rotationsfedern 1 und 2.

Fir eine gegebene Achsiallast P soll die maximale Horizontalverschiebung A
des Stitzenkopfes bestimmt werden. Diese P-A-Beziehung ist abh&ngig vom
Momenten-Krimmungs-Verhalten der Elementquerschnitte. Die Momentenbeanspru-
chung des Federmodelles ist ebenfalls in Bild 2.1 gezeigt. Der am meisten
beanspruchte Querschnitt ist bei der Einspannstelle. Dort muss die grdsste
Anforderung an die Rotationsfdhigkeit des Querschnittes gestellt werden. Des-

halb soll fir die nachfolgenden Ueberlegungen immer von den Kriimmungen resp.



Verdrehungen © im Einspannquerschnitt ausgegangen werden. Diese werden bei
der Untersuchung der Verformungseigenschaften stetig erhbht. Es handelt sich

also um einen verformungsgesteuerten Rechenvorgang.

Bild 2.2 zeigt vier schematische Momenten-Verdrehungs-Beziehungen fir eine
Last p = P/B*H*B = 0,3 in dimensionsloser Darstellung. Es stellt sich nun
die Frage, welchen Einfluss das verschiedene Materialverhalten auf die Aus-
lenkungen hat. Die vier Kennlinien untersciieiden sich nur im Bereich grosser
Verformungen nach Ueberschreiten des maximalen Momentes m, Dieser Bereich
ist flr Stahlbeton grossen Streuungen unterworfen und ist von der Art und
Weise wie die Last aufgebracht wird sowie von der Anordnung der Armierung
starkbabhéngig. Die getroffenen Annahmen sind sehr extrem und schliessen das
wirkliche Materialverhalten ein. Die Verformungen werden fir die Ueberlegun-
gen am Modell nicht begrenzt. Hingegen sind flir die Berechnung der méglichen
Stlitzenkapfauslenkungen von Stahlbetonstitzen die maximal erreichbaren Ver-
formungen natiirlich von entscheidender Bedeutung. Sie werden in den folgen-
den Kapiteln, in denen das wirkliche Materialverhalten untersucht wird, dis-

kutiert.

z|‘§ |
n
£ m
& 034-—--¥ BT » C)
$ | P
' p=‘§ﬁ—-=(l3
0.2 {
} d)
0.4 :
|
8y -
25 5 25\ 1(‘)\ Verdrehung 8+1073
b) a)

Bild 2.2: Schematische Momenten- Verdrehungs - Beziehungen



Die in Bild 2.2 gezeigten linearen m-0-Beziehungen k&nnen wie folgt formu-

liert werden:

M,
i
m, = ——— = 3,0, i=1,2 (2.1)
1 B’Hz‘s 1 1
wobel: a. = JL + a
94

k und a sind stlckweise kanstant und k8nnen aus den angenommenen m-0-Bezie-
hungen bestimmt werden. Mit dem Ansatz (2.1) fir das Biegemoment m berechnet

sich die Horizontalkraft w zu:

m, - p*(A/H) a,+0, - pe(A/H)

W 9
WS B T T/ (27 (2.2)
und damit das Biegemoment m, zu:
= 02—2 o—-—.__(A-Az) = .
m, = wes *+p " = a, 0, (2.3)
wobei: A, = @1-%f

Mit (2.2) kann aus (2.3) der Verdrehungswinkel 0, der Feder 2 bestimmt wer-

den. Damit ergibt sich die gesuchte Stitzenkopfauslenkung zu:

A L '3
T Ot Oergr

oder:
Lop Mate, (/W) %1
2
A H a, H (2/H) &, 2.0 .4)
H 2 _p 1% H ! '
H a, H2

Fir die Momenten-Verdrehungs-Beziehungen nach Bild 2.2 und die Element-

léngen

2,/H

n
N
w

> L/H = 10 (2.5)
lz/H =

i
~
-
(8]
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—m=my
001 i
: Wy =25
|
: lZ/H =75
|
] e
25 5 75 10 Verdrehung 6#10~3

des Stitzenfusses

Bild 2.3: Stutzenkopfverschiebungen

ergibt die Gleichung (2.4) die in Bild 2.3 gezeigten Stdtzenkopfverschie-
bungen.

Bei der Auswertung der Gleichung (2.4) muss berilicksichtigt werden, dass das
Biegemoment m, am Stitzenfuss infolge der Achsiallast p und der Horizontal-
kraftvw immer grdsser ist als das Moment m5 bei Feder 2. Nach Ueberschreiten
des maximalen Momentes m, am Stitzenfuss nimmt auch das Moment mo wieder ab
oder bleibt konstant. Die Verdrehung ©; kann nicht mehr weiter zunehmen. Im
vorstehenden Rechenbeispiel ist deshalb 02 < 5010_3. Somit ist a5, konstant

2
und unabhéngig von 0. a, berechnet sich im vorliegenden Fall zu

a, = 5% = —23 - 60 (2.6)
u 510
Fir 0; < OU (m1 < mu) ist auch a, = konstant = 60.

Fir gréssere Verdrehungen am Stltzenfuss (0, > OUJ ist 2, gemdss {(2.1) ab-
hangig von 0;. Der Ausdruck (2.4) fir A/H ist trotzdem auch fir diesen Fall
linear, da a, nur als Produkt von a1-01 vorkommt. Die A/H-0,-Beziehung ist

alsa flr das in Bild 2.2 angencmmene Materialverhalten und flr gegebenes p
und &/H linear.
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Die in Bild 2.3 gezeigten Stitzenkopfverschiebungen a) bis d) wurden mit den

entsprechenden Materialkennlinien von Bild 2.2 berechnet.

Bis zum Erreichen des maximal mGglichen Einspannmomentes m, sind die A/H-0,-
Beziehungen entsprechend der Annahmen filir das Materialverhalten identisch.
Bei weiterer Verformung im Einspannquerschnitt nimmt das Einspannmoment ge-
méss Kennlinie a) wieder ab. Aus den bereits bekannten Grinden muss auch das
Moment im Stiitzeninnern kleiner werden, was nur mdglich ist bei einer Abnah-
me der Krimmungen resp. Verdrehungen. Die Biegelinie streckt sich also bei
weiterer Stiitzenfussverdrehung. Dies fihrt zu einer verminderten Zunahme der
maximalen Auslenkungen. Flr einen steileren Momentenabfall gemd&ss Kennlinie
b) ist dieser Effekt noch deutlicher und die Auslenkungen kdnnen trotz wei-
terer Verdrehung beim Einspannquerschnitt sogar abnehmen. Ein horizaontaler
Momentenverlauf fir grosse Verdrehungen gemdss Kennlinie c) oder d) bewirkt
ein "Erstarren” der Biegelinie. Auch die Momente im Stldtzeninnern missen
konstant bleiben. Die Stitze verh&lt sich daher wie ein gekrimmter Pendel-
stab und dreht sich nur noch um den Einspannquerschnitt. Bei weiterer Stilitzen-
fussverdrehung ©; nehmen die Auslenkungen wieder vermehrt zu. Diese unter-
schiedliche Verdnderung der Auslenkungen ist nur méglich durch die Verfor-
mungssteuerung bei der Einspannstelle. Wird die maximale Auslenkung A/H er-
zwungen und stetig vergrdssert, so muss die Rotation bei der Einspannstelle
sprungartig zunehmen. Dieser Vorgang entspricht einem Durchschlagen und ist
vergleichbar mit einer "Rutéohkupplung", die nach dem Erreichen der Haft-

reibung'plﬁtzlich nachlésst bis die Gleitreibung massgebend wird.

In Bild 2.4 sind die Stiitzenauslenkungen Uber die ganze Stitzenldnge fiir die
Materialkennlinie b) gegeben. Die Stlitzenverdrehung 0; wurde stetig gestei-
gert von ©; = 0,0025 bis 0,0%. Bis zum maximalen Moment m,  am Stitzenfuss

bei ©; = 0,005 nehmen die Verdrehungen 0, bei der Feder 2 und entsprechend
auch die Stitzenkopfauslenkungen A/H zu. Flr gréssere Verdrehungen ©; nimmt
das maximale Moment gemdss der Kennlinie b) wieder ab. Das dadurch bedingte
"Strecken” der Biegelinie ist ersichtlich aus der abnehmenden Verdrehung 0,.
Diese bewirkt in diesem Rechenbeispiel sogar ein Abnehmen der Stitzenkopf-
auslenkungen. Fir 0, = 0,0075 ist m, = 0 und damit @, = 0. Unter der Annahme,

1

dass flr grossere ©; keine Momente m, mehr auftreten, "erstarrt” die Biege-

linie, und die Stlitze dreht sich wie ein Pendelstab um die Einspannstelle 1.
Dadurch nehmen die Stitzenkopfauslenkungen wieder zu. In Bild 2.4 ist auch

der extreme Fall eingezeichnet, wonach die Momente m, gemdss Kennlinie b)

1
negativ werden kdnnen. Dabei wird auch die Verdrehung 0, negativ und die

Stiitzenkopfauslenkungen nehmen weiter ab.
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Bild 2.4: Stiitzenauslenkungen

2.2 Einfluss der Elementl&nge auf die Berechnung

11

Bild 2.5 zeigt die Stiitzenkopfverschiebungen, die mit denselben m-0,-Bezie-

hungen (Bild 2.2) berechnet wurden wie diejenigen von Bild 2.3. Hingegen

wurde das Verhdltnis der Elementldngen des Federmodelles &1 zu &, gedndert.

I | c)
: ¢
2 041 @
5 b)
e
[~ ¢
005 L. my /=5
I
I l2/yy = 5
|
|
]
U % 1 L} —
25 5 75 10 Verdrehung 8%10-3

des Stitzenfusses

Bild 2.5: Stitzenkopfverschiebungen
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Fir die Berechnungen zu Bild 2.5 wurden die Elementlangen zu

21/H

1
u

L/H 10 (2.7)

n
(83

22/H

angenommen. Ein Vergleich mit Bild 2.3 zeigt, dass die Elementl&ngen von

grosser Bedeutung sind.

Eine grosse Elementldnge %; und eine entsprechend kleinere Elementlénge
hat im Bereich zunehmender Momente zur Folge, dass sich die Stiitze weniger
kriimmt, da der Verdrehungswinkel ©, weniger Einfluss hat. Die Stltzenaus-
lenkungen sind deshalb fir 0, < @U = 0,005 kleiner in Bild 2.5 als in Bild
2.3.

Im Bereich grosser Verdrehungen und abnehmendem Momentenverlauf gemdss Ma-
terialkennlinien a) und b) werden die StUtzenkop?auslenkungen grisser flUr
gin grosses Element %,. Dies ist der Fall, da das "Strecken” der Stiitze we-
niger ausgeprdgt und dementsprechend die dadurch bedingte verringerte Zu-

nahme oder Abhnahme der Auslenkungen kleiner ist.

Im Bereich des horizontalen Momentenverlaufes ist die Elementl&nge ohne Ein-
fluss auf die Auslenkungen, da die "erstarrte” Stitze sich wie ein Pendel-

stab nur noch um den Stltzenfuss dreht.

FUr numerische Rechenverfahren ist die Wahl der Elementeinteilung von gros-

ser Bedeutung.

Neben den oben beschriebenen Einfllissen der Elementlé&nge ist dieselbe be-
sonders wichtig, wenn die Verdrehungswinkel durch Integration der Krimmun-
gen Uber die Elementléngen bestimmt werden. Entscheidend wird dieser Ein-
fluss im Fliessbereich, in dem die Krimmungen ausserordentlich stark zuneh-

men kdnnen.
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2.3 Folgerungen filr die Untersuchungen von Stahlbetonstiltzen

Aufgrund dieser einfachen Ueberlegungen am Fedefmodell kdnnen zusammenfas-
send folgende Feststellungen lber das Verformungsverhalten von eingespann-

ten Stahlbetonstlitzen gemacht werden:

- Die Momenten-Verdrehungs-, resp. Krimmungs-Beziehung ist von zentraler
Bedeutung bei der Berechnung des Trag- und Verformungsverhaltens von
Stiitzen.

- Abnehmender Momentenverlauf bei zunehmender Verformung, wie er flir Stahl-
beton bei grossen Stauchungen vorkommt, bewirkt ein "Strecken" der Stiitze
und damit eine verringerte Zunahme der Stiitzenkopfverschiebung bei wei-

terer Rotation am Stltzenfuss.

- Ein horizontaler Ast des Momenten-Krimmungsverhaltens bewirkt ein "Er-
starren” der Stltze. Diese biegt sich nicht mehr weiter und dreht sich wie

ein Pendelstab um den Stiitzenfuss.

- Die Wahl der Elementlé&ngen beeinflusst die numerische Computerberechnung.
Fir zunehmenden Momentenverlauf ergibt die Berechnung mit kleinen Elemen-
ten grdssere Auslenkungen als die Berechnung mit grossen Elementen. Fir
abnehmenden Momentenverlauf sind die Verh&ltnisse umgekéhrt. Fir konstan-
ten Momentenverlauf ist die Elementeinteilung ohne Einfluss auf die Ver-

formungsberechnung.

- Wird hingegen der Drehwinkel ©; beim Stiitzenfuss durch Integration der
Krimmungen lber die L&nge des untersten Elementes bestimmt, so ist die-
selbe auch im Bereich konstanter Momente (Fliessbereich) ausserordentlich
wichtig. In diesem Fall muss die L&nge des untersten Elementes dem Fliess-

bereich angepasst werden.
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3. SPANNUNGS-VERFORMUNGS-VERHALTEN VON STAHLBETON

Das Spannungs-Verformungs-Verhalten von Beton und Armierungsstahl kann ex-
perimentell bestimmt werden. Die wichtigsten Einflisse auf diese Beziehungen,
wie sie schematisch in den Bildern 1.4 und 1.5 gegeben sind, sollen in die-

sem Kapitel diskutiert werden.

Das wirkliche, nicht lineare Verhalten von Stahlbeton hingegen kann nur n&-
herungsweise aus den Spannuﬁgs-VerFormungs-Beziehungen von Beton und Stahl
ermittelt werden. Die beiden Materialien stehen im Verbund miteinander und
beeinflussen sich gegenseitig. Die Armierung verd&ndert den Spannungszustand
im Beton, was einen entscheidenden Einfluss auf das Verformungsverhalten zur
Folge hat. Zum Beispiel verformt sich der von der Querarmierung umgebene
Kern eines Stitzenelementes nicht gleich wie die Randzonen. Andererseits be-
hindert der die Armierung umgebende Beton ein seitliches Ausknicken der

Druckstébe.

Das Ziel dieser Arbeit ist vor allem die Untersuchung von eingespannten
Stlitzen bei grossen horizontalen Stitzenkopfverschiebungen. Deshalb ist das
Materialverhalten unter extrem hohen Verformungen von besonderem Interesse

fir diese Untersuchungen.

3.1 Experimentelle Untersuchungen des Spannungs-Stauchungs-Verhaltens von

Beton

Das Spannungs-Stauchungs-Verhalten von Beton wird vor allem von der Beton-
festigkeit, dem Verformungsgradienten, der Belastungsgeschwindigkeit, der

Lastdauer und der Armierungsverteilung beeinflusst. In verschiedenen For-

schungsinstituten wurden experimentelle Untersuchungen dieser Einfllsse

durchgefihrt. Einige flr diese Arbeit wichtige Versuche sollen im Folgenden

zusammengestellt werden.

In 7] gibt Ch. Rasch Resultate seiner Versuche an unarmierten, zentrisch
gedrlickten Betonprismen, die er mit verschiedenen konstanten Stauchungsge-
schwindigkeiten € gepriift hat. Aus Bild 3.1 ist ersichtlich, dass hBhere

Stauchungsgeschwindigkeiten € einen steileren Anstieg der o -Beziehungen,

-€
b ™b
hdhere Maximalspannungen und kleinere dazugehfrende Stauchungen zur Folge
haben. Flr kleine Dehngeschwindigkeiten nimmt die Bruchstauchung und damit

die Duktilitat des Betons zu.
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Bild 3.1: Gp - €, - Diagramme fiir verschiedene Stauchungsgeschwindigkeiten [7]

Das Spannungs-Verformungs-Verhalten eines Stitzenelementes kann nicht einem
einzelnen Ob-eb-Diagramm entnommen werden. Je nach Verformungsgradient wer-
den die Fasern Uber die Querschnittsh8he mit unterschiedlicher Geschwindig-
keit verformt. Entsprechend den obigen Aussagen (Bild 3.1) fihrt dies zu

verschiedenen ¢, _-¢

b ~b
kommt, dass die Verformungsgeschichte der einzelnen Fasern sehr unterschied-

-Diagrammen fir die einzelnen Querschnittsfasern. Dazu

lich ist. Als Beispiel zeigt Bild 3.2 Verformungsmessungen, wie sie bei den

f Fé[f]
y E D C A
E [ / ®
9 © /
X Stitze N2 53 )
@ -t / Kurzzeitversuch
s | e/H = 0.1 o=
£ Rnax= 48t
£
[3]
|
3
01 * T T T —— T T T T T
05 @D 05 -10 5 €,[%q 45 -0 -05 ' 05 10 &p[%o)
10 Zugt " Druck~ Druck™ Zug?

Dehnungsgradient fir die
Laststufen @D , @ und B

Verformungsgeschichte fir die
Fasern A, B,C,D und E

Bild 3.2 : Verformungen einzelner Querschnitisfasern fiir verschiedene Laststufen

(Zircher Stitzenversuche [8])
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Zircher Stitzenversuchen (8] durchgefihrt wurden. Die Fasern (E,D) der
Druckseite werden mit zunehmender Achsialkraft P immer stdrker gestaucht.
Die Fasern (A,B) der Zugseite werden mit zunehmendem P nach einer anféngli-
chen Stauchung entlastet und fir grosses P gedehnt. Die Verformungen der
Faser (C) in Querschnittsmitte bleiben nach einer anfénglichen Stauchung
unabhd@ngig von der Achsiallast P ungéféhr konstant. Neben der unterschied-
lichen Stauchungsgeschwindigkeit haben damit auch der Spannungsabfall bei
konstanten Verformungen und bei Entlastung die mit den Verformungen linear

abnehmenden Spannungen einen wesentlichen Einfluss auf das o -Diagramm.

-€
b ™b
Einer bestimmten Verformung kann deshalb ochne genaue Kenntnis der Bean-

spruchungsgeschichte keine eindeutige Spannung zugeordnet werden.

Es ist anzunehmen, dass die weniger beanspruchten Fasern eines Querschnittes
die std@rker beanspruchten Fasern etwas aussteifen. Verschiedene Vefsuchs-
resultate ergeben z.T. unterschiedliche Aussagen Uber die dadurch bedingte
ErhShung der maximal erreichbaren Spannungen. Hingegen l&asst sich mit Si-
cherheit feststellen, dass die Bruchstauchung flr exzentrisch beanspruchte

Elemente im Vergleich zu zentrisch beanspruchten grdsser ist.

In Stidtzen wird das Verformungsverhalten des Betons stark beeinflusst durch
die Querarmierung. Sowohl eine Spiralarmierung wie auch eine Bligelarmierung
verursacht im Kernbeton einen dreidimensionalen Spannungszustand. Die durch
die Lé&ngsstauchungen bedingten Querdehnungen werden durch die Querarmierung
behindert. Als Reaktion dazu baut sich ein Querdruck auf den Kernbeton auf.
Dieser hat ein unterschiedliches Spannungs-Stauchungs-Verhalten in Kern und

Ueberdeckung zur Folge. Bild 3.3 zeigt schematisch die Verh&ltnisse unter

| Uberdeckung
[~ Bugel

Bild 3.3: Schematische Spannungs- Stauchungsverhdlitnisse in umschnirtem Beton
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zentrischem Druck. Die L&ngsstauchungen €y sind konstant Uber den ganzen
Querschnitt, wdhrend die dazugehSrenden Spannungen o, der Ueberdeckung resp.
ck.des Kernes recht verschiedene Werte annehmen k&nnen. Eine globale Span-
nung o, ist abh&ngig vom Verh&ltnis der beiden Flachen FU der Ueberdeckung

und Fk des Kernes und kann wie folgt berechnet werden:
Opfp = 94yt 9F (3.1)

Sargin und Cohn zeigen in [8] die Auswertung von Versuchsresultaten mit der
Beziehung (3.1). Der Effekt der Querarmierung ist erst bei grossen L&ngs-
stauchungen von lber 0,15% von Bedeutung. Er braucht daher im Bereich der
Gebrauchslasten nicht berlcksichtigt zu werden, kann aber das Bruchverhalten

entscheidend beeinflussen.

Die unterschiedlichen Verformungsmdglichkeiten von Kernbeton und Ueberdeckung
kénnen ein unerwlinschtes Abplatzen der Ueberdeckung zur Folge haben. Badawy
(10] stellt aber aufgrund seiner Versuche fest, dass die ersten Anrisse iber
der Lé&ngsarmierung erst kurz vor Erreichen der Traglast (P > 0,95°PU) auf-

treten und sich die Ueberdeckung erst bei sehr grossen Stauchungen abldst.

Die Querarmierung behindert das Ausknicken der L&ngsarmierung. Dadurch kann
die L&ngsarmierung Uber die Fliessgrenze hinaus gestaucht werden. Im Bruch-

bereich sind Stauchungen bis in den Verfestigungsbereich méglich.

a) Spiralarmierung.

Oie Spiralarmierung hat einen anndhernd hydrostatischen Querdruck auf den
Kern zur Folge. Richart, Brandtzaeg und Brown [11] haben Versuche durchge-
flihrt, um das Verhalten von Beton unter hydrostatischem Querdruck zu unter-
suchen. Sie haben dabei in Abh&ngigkeit des Querdruckes die Erhthung der
Festigkeiten und der dazugehdrenden Stauchungen gemessen, die den mehrfachen,

an Stitzen ohne Querdruck gemessenen Werten entsprechen.

Risch und Stdckl verdffentlichten in [12] Versuchsresultate an spiralarmier-
ten Stitzen. In Bild 3.4 sind die unarmierte, die mit einer Spirale armierte
und die mit zusdtzlichen L&ngsstében armierte Stiitze einander gegeniiberge-

stellt. Die Lasten sind auf die den verschiedenen Querschnitten entsprechen-
den Maximallasten PU bezogen und sind in Funktion der Ldngsstauchungen ge-

geben. Die Spiralarmierung hat eine Steigerung der Traglast PU von ungefdhr
15% zur Folge. Bemerkenswert ist, dass flr die Stitze mit L&ngs- und Querar-
mierung bei Erreichen der Streckgrenze der L&ngsstdbe erst ungefdhr 70% der
Hchstlast erreicht ist. Bei dieser Last sind die ebenfalls gemessenen Quer-
dehnungen und die entsprechenden Dehnungen in der Spirale noch sehr gering

(2 0,3%0). Die einschnirende Wirkung der Spirale ist vernachldssigbar klein.
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Zylinder ¢ =15cm, L = 60cm
Spiralarmierung ¢ Smm . . . e
i (Stutze mit (Stutze mit Spiral -
gg?]%s;‘%rr::er: :gz gg’ m8 mm Spiralar - und Ldngsarmier)-
. H u
Belastungsgeschwindigkeit d€/dt =12%.0/Std. mierung) "
o O.(nicht armierte Stiitze)
0 I T i T - T T - Y hmann
0] 10 20 30 40 50 Ep(%oo)

Charakteristische Stauchungswerte €}, (%o0) und Hochstlasten(t) :

Spiralarmierung Ldngsarmierung R
Streckgrenze | Beginn Verfestigung | Streckgrenze | Beginn Verfestigung (1)

O - - - - 325
7 27.5 - - 38.6

© 82 32 2.3 10 62.0

Bild 3.4: Einfluss der Spiral- und Ldngsarmierung auf das G- € - Diagramm von Beton [12]

Der weitere Lastanstieg erfolgt unter starker Zunahme der L&ngs- und Quer-
verformungen. Die H8chstlast wird bei einer L&ngsstauchung von ungefédhr 35%0
erreicht. Bei weiterer Verformung nimmt die Last ab, obwohl die Maximal-
spannungen in der Armierung noch nicht erreicht sind. Dies ist die Folge der
allm8hlichen Zerstdrung der Betonliberdeckung und des Ausknickens der Langs-
st8be zwischen den Spiralgingen. Von besonderem Interesse ist die Wirkung
der Spiralarmierung auf die Bruchstauchung des Betons. Der eingeschniirte
Querschnitt l&sst sich flr den untersuchten Fall unter H8chstlast um mehr
als das Zehnfache stauchen im Vergleich zum unarmierten Querschnitt. Die

L&dngsarmierung verbessert die Duktilit&t noch zusdtzlich fsb=35%o bei P=PU).

b) Blgelarmierung.

Auch eine Bligelarmierung hat bei grosser Langsstauchung einen einschnirenden
Effekt auf die Kernzone eines Stahlbetonquerschnittes. Der dabei auftretende
Querdruck auf den Beton weicht etwas mehr vom hydrostatischen Druck ab als
bei der Spiralarmierung. Der Querdruck nimmt nicht nur zwischen den Bligeln

ab, sondern ist auch in der Blgelebene ungleichmdssig verteilt. Wegen der
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geringen seitlichen Steifigkeit der Bligel konzentriert sich der Querdruck
vor allem auf die Ecken. Diese Konzentration des Querdruckes verteilt sich
im Innern der Stlitze. Es lassen sich Modelle aufstellen, die diese Vertei-
lung berlcksichtigen. In diesem Zusammenhang ist auf die Arbeiten von Sargin
(9] und Badawy [10] hinzuweisen. Wegen der erwdhnten Querdruckverteilung
kénnen das Tragverhalten mit st&rkeren Bligeln oder mit geringerem Bligelab-

stand verbessert und die Bruchstauchungen vergrdssert werden.

Badawy [10] gibt aufgrund seiner Versuche an gedrungenen Stiitzen mit kon-
stantem Querarmierungsgehalt uq einen in bezug auf die Traglast optimalen
Bligelabstand an, der die H&lfte der kleineren Seitenabmessung betrdgt. Im
Vergleich zu Stltzen mit extrem grossen Bligelabst&nden, hat er eine Trag-
lasterh8hung von 13% gemessen. Eine weitere TraglasterhShung bei konstantem
Bigelabstand gibt er bei einer Steigerung der Bligeldurchmesser an. Sowochl
fir engen Bligelabstand als auch flr grosse Bligeldurchmesser gihbt Badawy
eine Steigerung der Stauchungen bei Erreichen der Maximallasten an. Leider
gibt er keine Werte fir die Bruchstauchungen an. Der Einfluss der Blgel auf
die Duktilitadt im Bruchbereich kann deshalb aufgrund dieser Versuchsresul-

tate nicht erkannt werden.

s/ |
1.251
12.5¢cm

100+ 1 1

12.5¢cm

RV

Ko gig Tkonst.=2%

0.75+ TR A 0%

0501

0.25

0

1 1 T ' T

0O 05 10 15 20 25 30 35 40 £(%)

Bild 3.5: Einfluss des Buigelabstandes s auf das Spannungs- Stauchungs -
Diagramm von umschniirtem Beton [13]
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Die Versuche von Roy und Sozen [13], die in Bild 3.5 dargestellt sind, zei-
gen eine eindeutige Steigerung der Duktilitdt mit abnehmendem Blgelabstand.
Die Stauchung €59, bel der die Last auf die H&lfte der Maximallast gesunken
ist, betrdgt flr einen Blgelabstand s=20 cm bei einem Querschnitt von

12,5 x 12,5 cm weniger als 1%, wahrend flir s=5 cm eso einen ungefdhr vier-
mal grosseren Wert (= 3,5%) erreicht bei gleichem Prozentsat:z uq der Querar-
mierung. Bei diesen Versuchen wurde mit abnehmendem Bligelabstand s keine be-
deutende Steigerung der Traglast gemessen. Die unterschiedlichen Aussagen
der Versuche von verschiedenen Forschungsinstituten zeigen die Empfindlich-
keit dieser Versuche im Bruchbereich in bezug auf die verschiedenen Prifein-

richtungen und vor allem deren Last-Verformungs-Eigenschaften.

Der Einfluss der L&ngsarmierung auf das Trag- und Verformungsverhalten des
Betons ist gering. Es kann damit die umschnirende Wirkung der Querarmierung
auf die Querschnitte zwischen den Bligeln Ulbertragen werden. Das Ausquellen

des Betons kann damit etwas behindert werden.
Die Versuche von Badawy [10] zeigen, dass die Traglasten der Stitzen mit

und ohrie Langsarmierung sich nur um die unterschiedliche Fliesslast der Ar-

mierung unterscheiden.

3.2 Analytische Darstellung des Spannungs-Stauchungs-Verhaltens von Beton

Analog zur Vielzahl von Versuchsresultaten ist auch die Zahl der Vorschléage
fir eine analytische Darstellung des Spannungs-Stauchungs-Verhaltens von

Beton sehr gross. Bild 3.6 zeigt zwei extreme Darstellungen, die das wirk-

G d

S §D 6 =B firle] 2 |€y,l

@

i
i

5= B [288, - (&g, )°]
' ?
|
|
|

1 ~S-
eb’1 2 €b’1 eu eb

Bild 3.6: Mdgliche analytische Darstellungen der G, - €p- Beziehung
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liche Verhalten einschliessen sollen. Bis zur Maximalspannung B wird meist
eine parabolische Annahme fir die cb—eb-Beziehung gemacht. Die zu B gehdren-

de Stauchung € kann als konstanter Wert festgesetzt werden, was fir eine

b,1
dimensionslose Darstellung von Vorteil ist. Sie wird aber h&ufig auch durch
B und den E-Modul wie folgt dargestellt:

2+B :
b,1  E (3.2)

Wie auch aus den Versuchen ersichtlich ist, gibt die ob'eb-Beziehung im Be-
reich grosser Stauchungen nach Erreichen von B zu mehr Diskussionen Anlass.
Vereinfachend wird in vielen Normen ein geradliniger Verlauf 1 (Bild 3.6)
angenommen. Die Bruchstauchung €, muss definiert werden. Dehnungsgesteuerte
Versuche, die die Bestimmung der ob-eb-Beziehung bis zur Bruchstauchung er-
mbglichen zeigen aber, dass die Spannungen nach Ueberschreiten eines Maxi-
mums wieder abnehmen. Zu einer extremen Darstellung gemdss Kurve 2 fihrt die
Parabel 2. Ordnung bis zum Punkt, wo die Spannung oy bei einer Stauchung

Eb = 2.€b,1 verschwindet.

Ein analytischer Ausdruck fir das Spannungs-Stauchungs-Verhalten des Betons

muss mindestens die folgenden Bedingungen erfdllen:

=0 bei € =20
%g =E bei € =0 (Definition)
(3.3)
L -0 bei e -e, P
g =R bei € =€b,1 )

Zur Erflllung dieser Bedingungen schl&gt Sargin [9] die folgende Beziehung

vor:

ol—
g ' (3.4)

D ist ein Parameter, der vor allem den Bereich grosser Stauchungen

(le] > |eb 1|) beeinflusst, wie dies in Bild 3.7 veranschaulicht ist.

Zur Bestimmung von D muss neben der Maximalspannung B ein weiterer Punkt des
absteigenden Astes des ob-eb—Diagrammes experimentell erfasst werden. Mit
D = 0 und der Gleichung (3.2) reduziert sich die Beziehung (3.4) auf die be-

reits erwdhnte quadratische Parabel:
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Bild 37: Einfluss des Parameters D auf die Gp- Ep-Beziehung [9]

= Qe (E—) - (ee ) (3.5)

€b,1 b, 1

g
B

Einen anderen empirischen Ansatz zur Erfassung der ob-eb-Beziehung im Be-
reich grosser Stauchungen geben Roy und Sozen [13]. Aufgrund ihrer Versuche

machen sie den folgenden Vorschlag (Bild 3.8):

u_*H
€50 = 0,75-—12 (3.6)
wobei:
€so : Stauchung, bei der die Spannung auf die H&lfte der

Maximalspannung B abgesunken ist.

HB : kleineres Aussenmass der Bligel

Gb/B *
1.04-
054 f————m e =
|
i
}
—
€o €

Bild 3.8: Vereinfachte G~ - € - Beziehung fir Beton mit Querarmierung [13]
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Dieser Ansatz stimmt gut mit den Versuchen Uberein und ermdglicht eine Aus-
sage Uber den Einfluss der Blgelquerschnitte und der Bligelabsté&nde auf die

Bruchstauchung des Betons.

3.3 Spannungs-Verformungs-Verhalten von Armierungsstahl

Das Spannungs-Verformungs-Verhalten ist grunds&tzlich verschieden fir natur-

harte Stdhle einerseits und‘kaltverFormte Stdhle andererseits.

Naturharte St&hle zeichnen sich durch eine lineare Beziehung zwischen Span-

nungen und Verformungen bis zu einem ausgeprédgten Fliessplateau (Bild 1.5)
aus. Flr sehr grosse Verformungen (eS = e~ 20%0) steigen die Stahlspan-
nungen wegen der Verfestigung des Materials wieder an. FUr Untersuchungen

im Bruchbereich muss dieser Verfestigung Rechnung getragen werden.

Kaltverformte Stédhle haben kein Fliessplateau (Bild 1.5). Sie werden {ibli-

cherweise durch die einfach messbare Streckgrenze o die Zugfestigkeit

0,2’

BZ und den E-Modul definiert. Fir Spannungen, die Uber der Proportionalit&ts-

grenze cp liegen, nehmen die Verformungen vermehrt zu. FlUr diesen Bereich

hat Oelhafen [14] den folgenden Ansatz gemacht:

2
= - ..___A—O’L—
Og Bz Aoy +A02 (3.7)
wobei:
Ao,y = BZ - op
Aoy =Eee - ¢
S p

Diese Beziehung ist durch die Parameter op, E und BZ bestimmt und ist in

Bild 3.8 dargestellt. Die Proporticnalitédtsgrenze op ist versuchsmédssig nur
ungenau bestimmbar. Es ist deshalb von Vorteil, sie mit Gleichung (3.7) und
der Streckgrenze 00,2 zu berechnen. Die zur Streckgrenze gehtrende Stahldeh-

nung € betrégt:

0,2

+ 0,002 (3.8)
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B;=5,5 t/cm?

a6,

Bild 39: G -€& - Beziehung fiir kaitverformten Armierungsstahl

Mit S5.2 und €g.2 kann aus (3.7) die Proportionalitdtsgrenze Op wie folgt

bestimmt werden:

0, =0y 5" JD,UUZ’EB'(BZ-OO'2) (3.9)

Der nicht lineare Ansatz (3.7) kann den gemessenen cs-es-Diagrammen gut an-
gepasst werden. Fir Ao; + 0 wird die Hyperbel zur Geraden oy = BZ und be-
schreibt das ideal-plastische Verhalten. Der Ansatz (3.7) -gilt im Bereich

0p < 0,2 B, und nimmt die folgenden Extremwerte an:

Ao, = 0 -> =20

(3.10)
Aoy > = -> o > B

Zum Beispiel fir die ZlUrcher Stlitzenversuche [8] wurden kaltverformte Armie-
rungssté&hle verwendet. Die Prifung dieser Sté&hle zeigte, dass wegen der ver-
schieden starken Verwindung flr verschiedene Durchmesser auch die Messwerte

fir die Streckgrenze 9,2 und die Zugfestigkeit Bz erheblich variieren. Die

Bruchdehnung von kaltverformten St&hlen ist wesentlich schlechter (AGlz 7%)

als flr naturharte Stéhle [AGIZ 20%]).

Flir die vorliegende Untersuchung werden ohne weitere Angaben die in Tabelle

3.1 zusammengestellten, charakteristischen Werte flir die beiden Stahlsorten

verwendet:
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Tabelle 3.1

Charakteristische Werte fir os-es-Diagramm

kaltverformt naturhart
Streckgrenze o, , (kg/cm?) 4600
Fliessspannung Oor (kg/cm?) 4600
Zugfestigkeit B, (kg/cm?) 5500 5600
Flastizitdtsmodul E (kg/cm?) | 2,1-10° 2,1-10°
Verfestigungsmodul E (kg/cm?) ( 0,7-105
€.y (%0) 20
Bruchverformung AGl (%0) v 70 v 200

3.4 Zusammenfassung

Das Spannungs-Verformungs-Verhalten von Stahlbeton ist beeinflusst durch

die in diesem Kapitel diskutierten Parameter. Diese Abh&ngigkeit flhrt dazu,
dass es aussercordentlich schwierig ist, ein einheitliches Verformungsver-
halten als Grundlage fir die weiteren Untersuchungenlanzunehmen. Als weitere
Unsicherheiten kommen die Streuungen der Messresultate und die Beziehungen
zwischen den im Versuchslabor gemessenen Werten und den Bedingungen auf der

Baustelle hinzu.

Immerhin lassen sich einige konkrete Angaben und einige Tendenzen aus den

Untersuchungen in diesem Kapitel wie folgt zusammenfassen:

- Die Bruchstauchung des Stahlbetons wird vor allem durch die Querarmierung

vergrossert.

- Eine Spiralarmierung mit kleiner Ganghdhe (s < 1/5 des Kerndurchmessers)
hat die grésste umschnlrende Wirkung. Sie ermdglicht L&ngsstauchungen in
der Grdssenordnung von mehreren Prozenten (eb + 3 bis 5%) ohne grossen

Verlust der Tragféhigkeit.

—>Die TraglasterhBhung durch die Spiralarmierung liegt in der Grdssenord-
nung von 0 %+ 20%. Die Versuchsresultate sind zum Teil widerspriichlich, so

dass auf eine rechnerische Beriicksichtigung verzichtet wird.
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Eine Bligelarmierung mit einem Blgelabstand gleich der H&lfte der klein-
sten Seitenlédnge ermdglicht Verformungen in der Grdssenordnung von 2 bis
3% bis die Tragfahigkeit auf die Halfte abgesunken ist (es4). Fir noch
kleinere Bigelabstande lassen sich &hnliche Verhéltﬁisse erreichen wie

flir die Spiralarmierung.

Mit zunehmendem Blgelarmierungsgehalt uq werden grdssere Langsstauchungen
mbglich. Flr sehr grosse BUgeldurchhesser ist die Wirkung nicht mehr effi-
zient und der Armierungsgehalt wird besser durch kleinere Abstande s ge-

steigert.

Auch fir zunehmende Biigelarmierung ist die Traglasterh8hung nicht von Be-

deutung.

Mit genligender Querarmierung wird das Ausknicken der La&ngsarmierung be-
hindert. Es sind Stauchungen bis in den Verfestigungshbereich mdglich,
was flr die Gelenkbildung bei eingespannten Stiitzen von grosser Bedeutung

ist.

Ein massgebender Nutzen der Querarmierung kommt erst bei grossen Langs-
stauchungen (|e| > 0,15%) zustande. Er ist deshalb nur fir Untersuchungen

des Bruchverhaltens von Bedeutung.
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4. MOMENTEN-KRUEMMUNGS-VERHALTEN

4.1 Dimensionslose Darstellung

BDas Momenten-Krimmungs-Verhalten des Querschnittes ist die Grundlage fir

Jjede Verformungsberechnung und damit auch fir jede Stitzenberechnung. Um die-
se Beziehung einfach und vielseitig anwendbar darzustellen, soll sie mdg-
lichst dimensionslos gemacﬁt werden. Sie soll unabh&ngig von den Absolutwer-
ten der Querschnittsabmessungen und der Betonfestigkeit gegeben werden k&n-

nen. Dies ist unter den im Folgenden aufgezeigten Voraussetzungen mdglich.

Bild 4.1 zeigt einen Rechteckquerschnitt und eine bestimmte Dehnungsvertei-

lung mit den entsprechenden Kr&ften. Die Koordinaten, Verformungen und Kréfte

Ut-—i—{ T 7

B PSR VA, ¥
Zs _1- z l P

Vi 1. Je

: PH= €, - &,

Querschnitt Dehnungen Krifte
Bild 4.1: Stahlbetonquerschnitt

sind in positiver Richtung angegeben. Die Dehnungsebene ist durch die beiden
Randdehnungen €, und €2 oder durch die Mitteldehnung € und die Krimmung ¢

bestimmt. Die inneren Krafte P und M berechnen sich wie folgt:

oder

S S
—— + . + 'e (4-1)
g d§ Wz w
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und

oder
+12q o ¢’
S _S.¢. . Y
m = B Hz«B y B Eedg + w g Es wltg Es (4.2)
Y2 st sf
wobei: £ = % {dimensionslose Koordinate)
Fs sf
w S FTE (bezogener Armierungsgehalt, Zugseite)
b
Fé Oc¢
w' = = '—g— (bezogener Armierungsgehalt, Druckseite)
b

Die Gleichungen (4.1) und (4.2) erfillen die Forderung, dass p und m unab-
héngig von den Absolutwerten der Querschnittsabmessungen und der Betonfestig-

keit berechnet werden k&nnen, unter den folgenden Bedingungen:

- Das Spannungsverhaltnis Gb/B muss explizit als Funktion der Verformung

dargestellt werden k&nnen.

- Die Stahlfliessspannung o und die Stahllberdeckung U missen gegeben

.F

sein.

- Der Armierungsgehalt muss auf die Betonfestigkeit bezogen sein

(oo 8%t st
F B pepe

Die Beziehungen gelten flr den Rechteckguerschnitt BeH.

Unter diesen Voraussetzungen ist es demnach méglich, filr eine bestimmte
Achsialkraft p die Momenten-Krimmungs-Beziehung (m-¢H} dimensionslos darzu-
stellen. Die erste der oben genannten Bedingungen ist zum Beispiel fir die
CEB-Betonkennlinie, wie sie in (3.5) gegeben ist, erfidllt. Die Schweizer
Stahlbetonnorm des SIA verwendet ebenfalls eine Parabel 2. Ordnung fir die

Betonkennlinie. Hingegen wird in der SIA-Norm die Stauchung ¢ die der

b,1’
Maximalspannung entspricht, von der Betonfestigkeit B abhangig gemacht (3.2).
Damit wird die erste Bedingung verletzt, und eine vielseitig anwendbare,

dimensionslose barstellung der m-®H-Beziehung ist nicht mdglich.



29

4.2 Berechnungsgrundlagen

Die nachfolgende Parameteruntersuchung des Momenten-Krimmungs-Verhaltens
wird mit dem im Anhang beschriebenen Computerprogramm durchgefihrt. Demnach
gelten auch flr diese Untersuchungen dieselben Voraussetzungen wie fir das
benlitzte Rechenprogramm. Insbesondere wird das flir die Ermittlung der m-®H-
Beziehung wichtige Ebenbleiben der Querschnitte angenommen. Im weiteren wer-

den die Untersuchungen unter den folgenden Voraussetzungen gemacht:

- Der Querschnitt ist rechteckig und symmetrisch armiert.
- Die Betonlberdeckung der Armierung ist gleich V10 der Querschnittshdhe.

- Das Knicken der Stahldruckstédbe wird ausgeschlossen.

Sinngemdss kGnnen die Resultate auch auf andere Querschnitte {bertragen wer-

den.

Die Untersuchung der Abhéngigkeit des Momenten-Krlimmungs-Verhaltens von ver-
schiedénen Parameterkonfigurationen ist notwendig einerseits fiir die Ermitt-
lung der Steifigkeiten von Stitzen und der damit zu berechnenden Verformun-
gen und andererseits flr die Diskussion des Bruchverhaltens. Neben den im
vorhergehenden Kapitel beschriebenen Verformungseigenschaften von Beton und
Stahl ist das m-9H-Verhalten vor allem vom Armierungsgehalt und der Achsial-
kraft beeinflusst. Um den Umfang dieser Untersuchung einzﬁschrénken, werden
nur die Extremwerte der Parameter beridcksichtigt. Filir das Spannungs-Stau-
chungs-Verhalten des Betons werden die beiden in Bild 3.6 gezeigten Kurveéy
einander gegenlbergestellt. Die beiden Spannungs-Verformungs-Verhalten fir
naturharten und kaltverformten Stahl werden so berilcksichtigt, wie sie in
den Bildern 1.5 und 3.9 dargestellt sind. Die Achsialkraft p kann im Ge-
brauchsbereich bei einem mittleren Armierungsgehalt (z.B. w = 0,2) und sehr
V gedrungenen Stitzen (z.B. £/H < 15) einen maximalen Wert von ungefdhr 0,3
annehmen. Die Maximalarmierung liegt bei ungefé&hr w = 0,5. In Tabelle 4.1
sind die erwdhnten Extremwerte fir die Hauptparameter, wie sie in der fol-

genden Diskussion verwendet werden, zusammengestellt.
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Tabelle 4.1

Extremwerte der untersuchten Parameter

P 0 03
w: 05
Gp B
Gb - Sb {
1
y . 2 °/oe€b
parabolisch parabolisch-gerade
' 2 2
G kg/cm Gs kg/cm 8,=5500
46001-- 4600«---7/
Gs -~ &s E=2.1-108kg/cm? JE=2d 10%kg/crr?
&
Es 20/“ ~s
naturhart kaltverformt

4.3 Diskussion des Momenten-Krimmungs-Verhaltens

Das Spannungs-Stauchungs-Verhalten des Betons ist von zentraler Bedeutung

fUr die Ermittlung der Momenten-Krimmungs-Beziehung. Die beiden ¢ _-¢, -Dia-

b~ b
gramme von Tabelle 4.1, deren Einfluss auf das m-®H-Verhalten im Folgenden
diskutiert werden soll, unterscheiden sich im fir diese Arbeit besonders

interessanten Bereich grosser Verformungen.

Parabolischogerades g, -e,-Diagramm

Das parabolisch-gerade o -Diagramm zeichnet sich dadurch aus, dass die

-€
Spannungen auch fir zune:me:de Stauchungen nach dem Erreichen der Maximal-
spannung B kanstant bleiben. Dementsprechend verh&lt sich auch der Stahl-
betonquerschnitt sehr duktil (Bild 4.2). Nach dem Erreichen des maximalen
Momentes m, bleiben die Momente bei zunehmender Krlimmung &H konstant. Eben-
falls aus Bild 4.2 ist der Einfluss des Armierungsgehaltes und des Verfor-
mungsverhaltens des Stahles ersichtlich. Fir den extrem kleinen Armierungs-
gehalt w = w’ = 0,05 ist der Einfluss der Stahlsorte auf das m-d¢H-Verhalten
unbedeutend. Hingegen fUr den grossen Armierungsgehalt w = w’ = 0,5 weicht
der m-®H-Verlauf flr den Querschnitt mit kaltverformter Armierung schon fir
kleinere Krimmung von der linearen Beziehung ab als flr Querschnitte mit na-
turharter Armierung. Die beiden verschiedenen in dieser Untersuchung verwen-

deten St&hle haben dieselbe Fliess-, resp. Streckgrenze (05F=OD 2

=400 kg/cm?).



m |
- 015- _ A e ———— P=03
., -
01 -
0054/ 0 4 e — —————— — p=0
T T o
10 20 SH
(x1073)
a) Armierungsgehalt w = w' = 0.05
AT T T ">p=03

20

b) Armierungsgehalt w = w = 05

e Fliessgrenze (Zug)

naturharter Stahl
<o Fliessgrenze (Druck)

—— e A Streckgrenze (Zug)
kaltverformter Stahl < A Streckgrenze (Druck)

N
(x1073)

Bild 4.2: Momenten - Krimmungs - Verhalten ( parabolisch-gerades

Gp - €p- Diagramm)
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Ein Vergleich der m-¢H-Beziehungen beim Erreichen dieser Spannung zeigt,
dass die Momente ungefdhr gleich gross sind, dass aber die Verformungen flr
den Querschnitt mit kaltverformtem Stahl fast doppelt so gross werden. Diese
unterschiedliche Steifigkeit der beiden Querschnitte hat damit einen Ein-
fluss auf die Beanspruchung 2. Ordnung. Im Bereich grdsserer Verformungen,
insbesondere im Bruchbereich, sind die Steifigkeitsverh&ltnisse der beiden
Querschnitte nicht mehr grundsdtzliich verschieden voneinander und von unter-
geordneter Bedeutung fir die Traglastberechnung von Stitzen. Die Stitzenbe-
rechnungen in den folgenden Kapiteln werden deshalb ausschliesslich mit bi-
linearem Stahlverhalten durchgefihrt. Der Unterschied im maximalen Moment
fir die Querschnitte mit verschiedenen Stahlsorten liegt in der verschiede-
nen Annahme der maximalen Stahlspannung (Bz > OSF]' Die Verfestigung des na-
turharten Stahles wird filir die Untersuchung der Verformungseigenschaften der
Stitzen nicht berlcksichtigt. Fir die Bestimmung der RotationsFéhigkeit der

plastischen Gelenke ist sie hingegen sehr wichtig (Kapitel 7).

In Bild 4.3 sind die drei Resultierenden des Querschnittes gezeigt. Es sind
dies die Betondruckkraft db’ die Stahlzugkraft z und die Stahldruckkraft dS.
Sie wurden fir den Querschnitt mit naturhartem Stahl flr dieselben Parameter-

konfigurationen wie in Bild 4.2 fir die m-®H-Kurven berechnet und sind, wie

.- Fs G
.’I_T.__ / S = BHB
] e
En=,7IH / ! d = __Eb__ m
/ b” BHB -
H
’ L . FsSs
-——— =
Vi S BHB

Bild 4.3: Resultierende des Stahlbetonquerschnittes

auch die Lage der neutralen Axe En’ in Bild 4.4 dargestellt. Alle Krédfte sind
auf die Betonfl&che (BeH) und die Betonfestigkeit (B) bezogen. Sie wurden flir
verschiedene Oehnungsebenen berechnet. In Bild 4.4 sind die diskreten Punkte
miteinander verbunden, weshalb der Verlauf der Kurven nicht ganz ausgerundet
ist. Die DOruckkrafte wurden eSenFalls auf der positiven Zugseite aufgetragen

und sind deshalb mit einem Minuszeichen versehen.

Flir einen extrem kleinen Armierungsgehalt (w = 0,05) und ohne Achsialkraft
{(p = D) fliesst die Zugarmierung schon bei kleinen Verformungen (Bild 4.4a,
oben). Die Betondruckkraft db und die Stahldruckkraft dS sind sehr klein.
Fir grosse Verformungen kommt die neutrale Axe ausserhalb der Druckarmierung
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4\ a) Armierungsgehalt w 0.05 |
0.5" ZS I~ 0.5
044 ___ o 4, o2
03- = 0.3
. \\‘\\ p = O .
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_________ en
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0
-3
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b) Armierungsgehalt w = w' = 05

Bild 4.4 Resultierende Krdfte und Lage der neutralen Axe (parabolisch-gerades
Gp - €p- Diagramm ; naturharter Stahl)
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zu liegen (gn < 0,1) und auch die Druckarmierung wird auf Zug beanspruoht.
Dies ist allerdings nur mdglich bis die Betondruckzone ausbricht, was fir
grosse Stauchungen zutrifft, da der Beton nicht mehr durch die Armierung ge-
halten ist. Der Verlauf der m-¢H-Beziehung (Bild 4.2a) wird in diesem Fall

durch das Spannungs-Dehnungs-Verhalten der Armierung bestimmt.

Flir grosse Achsialkrafte (p = 0,3} und geringen Armierungsgehalt (w = 0,05)
dberwiegt der Einfluss der Betondruckzone. Nur flr kleine Verformungen ver-
mag die Armierung den Beton zu entlasten. Die Betondruckkraft db ist viel

grosser als die Stahlkréfte. Dies erkladrt das analog dem o -Diagramm ge-

>
krimmte m-%H-Verhalten flir diese Parameterkonstellation. N:chbdem Fliessen
beider Armierungsstd&hle muss die gesamte Achsiallast p von der Betondruck-
kraft aufgenommen werden. Die drei konstanten Resultierenden ergeben ein
konstantes Moment m bei weiterer Verformung. Die Duktilit&t des Querschnittes

ist bestimmt durch die Verformbarkeit des gedrickten Betons.

Eine Steigerung des Armierungsgehaltes bewirkt eine Vergr@sserung der Stei-
figkeit des Querschnittes und damit eine Vergrdsserung der Momente bei ge-

gebener Verformung. Die Vergr8sserung entspricht dem Momentenanteil des zu-

sdtzlichen Stahles. Bei einer ErhShung des Armierungsgehaltes von w = 0,05
auf w = 0,5 berechnet sich dieser Momentenanteil Am zu:
Am = Aw-(1-2-gl
= 0,45+0,8 = 0,36 (4.3)

Das m-%H-Verhalten wird filr die starke Armierung w = 0,5 sowohl bei p = 0
als auch bei p = 0,3 durch das Spannungs-Dehnungs-Verhalten des Stahles be-
stimmt. Flr p = 0 bewirkt die Steigerung des Armierungsgehaltes auch eine
Vergrosserung der Betondruckkraft db’ die erst bei grossen Verformungen auf
Kosten der Stahldruckkraft ds abnimmt. Flir p = 0,3 wird der Beton bei klei-
nen Verformungen beil einer Steigerung des Armierungsgehaltes mehr entlastet.
Nach dem Fliessen beider Armierungsstdhle bei grossen Verformungen muss

der Beton wieder die volle Achsialkraft p Ubernehmen.

Parabolisches ¢

_______________ b:Eb:QlégEQTT

Die in den Bildern 4.2 und 4.4 gezeigten Untersuchungen sind in den Bildern
4.5 und 4.6 aufgrund eines parabolischen Spannungs-Stauchungs-Verlaufes des
Betons (Tabelle 4.1) wiederholt. Bei diesem Betonverhalten nehmen die Span-

nungen nach Erreichen der Maximalspannung o bei €y T €y g

Stauchungen wieder ab. Flr Stauchungen Uber Z’Eb ’ verschwinden die Beton-

spannungen. In diesem Bereich wird angenommen, dass der Beton vollsténdig

fir grissere

zerstdrt ist und keine Tragf&higkeit mehr besitzt. Diese Annahme hat zur



a) Armierungsgehalt w = w'= 00S
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b) Armierungsgehalt w = w' = 05

oFliessgrenze ( Zug)
naturharter Stahl <oFiiessgrenze (Druck)
A Streckgrenze (Zug)

_____ kaltverformter StohI<A Streckgrenze (Druck)

- pH(#1073)

Bild 45: Momenten - Krimmungs -Verhalten (parabolisches G- € - Diagramm)
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)
e
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03 - 0.5
0.29
L0.4
:1
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a) Armierungsgehalt w = w = 0.05

b) Armierungsgehalt w = ' = 0.5

Bild 46: Resultierende Kréfte und Lage der neutralen Axe{parabolisches Gp - £p- Diagramm;
naturharter Stahl)
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Folge, dass die Betondruckkraft db fir grosse Verformungen kleiner wird und
das achsiale Gleichgewicht mit einer &usseren Achsialkraft p flir einen unar-
mierten Querschnitt nicht mehr mdglich ist. Die Verh&ltnisse beim armierten

Querschnitt sind in den Bildern 4.6 und 4.7 gezeigt.

Als Beispiel ist in Bild 4.7 der mit einer Achsialkraft p von 0,3 belastete

Querschnitt mit einem Armierungsgehbhalt von w = 0,05 gezeigt. Bei einer Ver-

Betonspannungen
J
e
=
@ A Eo
o1 \F3
W2 B
T‘T- .
X
S
L:JQ w =005
i
L
"U)
- + bl T T T T —
%) 4 2 0 -2 -4 -6 -8  E(%o

Bild 4.7: Dehnungsverteilung {ber die Querschnittshshe fiir verschiedene
Verformungszustinde und die entsprechenden Betonspannungen
(parabolisches G- €, - Diagramm)

formung van ungefdhr ®H = 0,009 Uberschreiten die Betonrandstauchungen die
2-€b 1—Grenze (eb 4 = 2%0 in diesem Rechenbeispiel), bei der der Beton die
Tragfahigkeit verliert. Bei weiterer Verdrehung wird die Querschnittshdhe,

dber der dievBetonstauchungen zwischen 0 und Z-e liegen, kleiner. Die

dazugehdrenden Betonspannungen sind in Bild 4.7 zé;eigt. Diese Tatsache
flihrt zu abnehmenden Betondruckkraften, was aus Bild 4.6 ersichtlich ist.

Um das achsiale Gleichgewicht dennoch gewdhrleisten zu kdnnen, muss die neu-
trale Axe sich wieder gegen die Zugseite hin verschieben. Die Stahldehnungen
auf der Zugseite nehmen damit ab und die Stahlzugkraft wird bei weiterer
Verformung zur Druckkraft. Fliesst auch die Zugarmierung unter Druck, ist
die Tragféhigkeit des Querschnittes erschdpft, da beide Armierungen fliessen

und der Beton die Achsialkraft p nicht mehr Ubernehmen kann. Die Verringe-

rung der Betontragfdhigkeit und der Stahlzugkraft haben auch eine Abnahme
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des Momentes m mit wachsender Krimmung ®H zur Folge. Der entsprechende Ver-

lauf der m-%H-Kurve ist aus Bild 4.5 ersichtlich.

Etwas anders sind die Verhdltnisse fir den grossen Armierungsgehalt w = 0,5
(Bild 4.6b). Auch bei diesem Querschnitt nimmt der Betondruck db flr grosse
Stauchungen ab. Die Armierung ist aber so stark bemessen, dass sie das
achsiale Gleichgewicht allein gewdhrleisten kann. Der m-¢H-Verlauf (Bild
4.5b) nimmt auch flr diesen Querschnitt vorerst ab. Das Moment n&hert sich
mit zunehmendem ®H und dem‘entéprechend abnehmenden db dem Moment m das
allein vom Stahl Ubertragen werden kann. Fir diesen Fall berechnet sich m

ZU:

- (- . -y
m = ( dS + ZS] (015 H)

(0,5 + 0,2)0,4 = 0,28 (4.4)

Der m-¢H-Verlauf flir p = 0 ist durch die Annahme eines parabolischen OL"€"

Verlaufes nur wenig beeinflusst, da die Betonstauchungen die € 1~Grenze

b,
erst bei sehr grossen Krimmungen Gberschreiten.

Die Stahlsorte ist nur flr extrem hohe Armierungsgrade und kleine Verformun-
gen von Bedeutung. Im Bereich grosser Verformungen sind die unterschiedli-
chen Eigenschaften des Stahles von untergeordneter Bedeutung. Nur fir die
Untersuchung der Rotationsfédhigkeit von plastischen Gelenken (Kapitel 7)

muss die Verfestigung berlcksichtigt werden.

Das Spannungs-Stauchungs-Verhalten des Betons beeinflusst vor allem die Duk-
tilitat, d.h. das Verformungsvermégen ohne wesentlichen Abfall der Tragfahig-
keit. Unproblematisch in dieser Beziehung ist das parabolisch-gerade Oy Ey"
Diagramm. Es fihrt zu einem konstanten Moment fir grosse Verformungen. Auf
der anderen Seite ist die Duktilit3t beim parabolischen o

-¢, -Diagramm durch

b ~b
die Forderung des achsialen Gleichgewichtes begrenzt. Diese Begrenzung ent-
fdllt, sobald die Armierung allein die &ussere Achsiallast Ubertragen kann.
Im Gebrauchsbereich ist das ob-eb-Verhalten nur fir kleinen Armierungsgehalt

und grosse Achsiallast p von Bedeutung.

Zusammenfassend kann festgehalten werden, dass die Duktilitdt gewdhrleistet
ist, solange das achsiale Gleichgewicht erflillt werden kann. Ber Einfluss
des Momenten-Krimmungs-Verhaltens auf die Verformungsfdhigkeit von einge-
spannten und gelenkig gelagerten Stitzen wird in den folgenden Kapiteln un-

tersucht.
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5. BERECHNUNG VON STAHLBETONSTUETZEN

5.1 Linear-elastische Analyse

Die Stoffgesetze flir Stahlbeton haben eine nichtlineare, elastisch-plastische
Charakteristik. Flir die praktische Berechnung wird aber oft nd&herungsweise
ein linear-elastisches Verhalten angenommen. Damit wird das Stabilit&tspro-
blem als Spannungsproblem behandelt. Die grundlegende Theorie dazu hat Euler
bereits im 18. Jahrhundert entwickelt und soll in diesem Abschnitt auf die
eingespannten Stitzen angewendet werden. Die Annahme eines linearen Material-
verhaltens macht analytische Losungen mdglich. Damit kann auch der Effekt des

Einspanngrades explizit dargestellt werden.

Die nach Euler benannte Verzweigungslast PE beim zentrisch gedrickten Stab

berechnet sich zu:

_ m2eEI
PE = zﬁ : (5.1)
wobei: PE = Eulerlast
EI = Biegesteifigkeit
lk = Knicklénge

Die Knicklénge L\ ist abhadngig von der Art der Lagerung und wird weiter unten

naoch ndher diskutiert.

FGr exzentrisch belastete Sté&be gilt die folgende Beziehung:

M

EI (5.2)

R
Ourch Integration dieser Beziehung k8nnen analytische Ausdricke filir die Aus-
lenkung z und das Moment M gefunden werden. Im Folgenden werden die beiden
bereits in der Einleitung erwd&hnten Stitzenlagerungen (Bild 1.1) untersucht.
Es soll der allgemeine Fall der einseitig elastisch eingespannten Stitze mit
horizontaler Stitzenkopfverschiebung A behandelt werden (Bild 5.1). Diese
L&sung schliesst auch die beiden Extremf&lle der beidseitig eingespannten
Stlitze einerseits und der einseitig gelenkig gelagerten Stitze andererseits
ein. Der Einspanngrad ist durch die Federkonstante a gegeben. o entspricht
dem Winkel 6 bei einem Moment M = 1. Der Biegemomentenverlauf berechnet sich

ZUu:

]

M(x) = Wex + Pez - M {(5.3)



40

.T___A—_“;
X P
M

7 - © — W
8 = aM®
L

oA —-— @Au — 2
w P
MU
Bild 5.1: Elastisch eingespannte Stitze

Mit den Ausdricken (5.2} und (5.3) ergibt sich die zu ldsende Differential-

gleichung:
27 v kPez = Lot - Wex)ek? (5.4)
P
] . 2:._..-
wobei: Kk ET

Die LOsung dieser inhomogenen Differentialgleichung fir die Auslenkung z

ergibt sich zu:

z = Aesin(kex) + Becos(kex) + Csx + O (5.5)

Die vier Integrationskonstanten A, B, C und D kdnnen mit den folgenden Rand-

bedingungen bestimmt werden:

z = 0 fir x =0
z'= 0 flir x =0 (5.6)
zZ = A flr x = &
z'= MPea flir x = %
Mit der Momentengleichgewichtsbedingung flir den Stitzenfuss
MY = Pen + Weg - MO . (5.7)

und der L&sung (5.5) ergeben sich die folgenden Ausdrlcke flr die Einspann-

momente, die Horizontalkraft und die Auslenkungen:
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o _ EI-k*+(1-cos(k+)),

M 5 A (5.8)

mo - EI-kZ-(1-cos(k-z))5(5112-k3-a-sin(k-z),A (5.9)

W= EI-k3-sin(k-23+(Eé)zvk“-avcos(k-z) A (5.10)
z = genled oy %;-(1-cos(k-x)) (5.11)
wobei

Q = 2-2+cos(kefl)-keflesin(keQ)+Elekeaessin(kel)-EI+k?+2e0scos(ke®)

Die Auflagerreaktionen M und W sind abhangig vom Einspanngrad. DBie beiden ex-
tremen Federkonstanten a entsprechen den in Bild 1.1 gezeigten Auflagerbe-
dingungen. Federkonstante a = 0 entspricht der beidseitig eingespannten
Stitze. Die Einspannmomente M° und M" berechnen sich aus (5.8) und (5.9)

fiir diesen Fall zu:

ul _ EI-k?+(1-cos(k+%))

® 77 cos(k L) k-L-sin(k-py 2 fira =0 (5.12)

Eine unendlich grosse Federkonstante o + ® entspricht der oben gelenkig ge-
lagerten Stltze. Die Momente berechnen sich aus (5.8) und (5.9) fir diesen

Fall zu:

flir @ » « {5.13)
A

v . EI-k* |
1-kefecot(keq)

In Bild 5.2 ist ein Rechenbeispiel des Verlaufes der Einspannmomente M und
MY in Abhéngigkeit der Federkonstanten a gezeigt. Auffallend ist der starke
Abfall der Kurven flr kleine o. Dies bedeutet eine grosse Abnahme der Stit-
zenbeanspruchung schon bei einer kleinen Lockerung der Einspannung beim

Stitzenkopf.

Bild 5.3 zeigt ein Beispiel eines Tragwerkes, bei dem die Grdssenordnung
fir mogliche Federkonstanten o gezeigt werden kann. Die Parameter sind die-
selben wie beim Rechenbeispiel von Bild 5.2. Nach der Theorie 1. Ordnung

berechnet sich o (= reziproker Wert der Stabsteifigkeit) zu:

o = L. 0,01 {(5.14)
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| Y
M(cx=0})
100 , T2 E]
U1 Rechenbeispiel: Fz = z 61.71
Pp =
/PE 0.16
0.7
MU
-0 ———==0,
0.50+ x v MU(x=0) 045
) =
025+
al
LN AN A AN | T T ! -
0 0.25 05 075 10 o4
beidseitige Gelenk
Einspannung oben

Bild 5.2 : Einfluss des Einspanngrades bei einer elastisch eingespannten Stitze
(Rechenbeispiel)

< 2/,—-1 ——W

; EIL
/ B=O(M°
EL, L / L
/ = '4El (Theorie 1.Ordnung)
/
i

Bild 5.3: Rechenbeispiel flir Federkonstante
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Zu diesem Wert fir a kann die Beanspruchung der Stitze dem Bild 5.2 entnom-
men werden. Das Stltzenkopfmoment m° betrdgt zum Beispiel noch ungefé&hr 50%
des Momentes bei absolut fester Einspannung (d.h. a = 0). Diese Berechnung

von o gilt streng richtig nur fir unverschiebliche Lagerung. Flr eine ver-
schiebliche Lagerung wie sie in Bild 5.3vgestrichelt dargestellt ist, missen
die Gleichgewichtsbedingungen am deformierten System formuliert werden. Dies
wurde gemacht in Gleichung (5.7) und in der Berechnung der Kurven in Bild 5.2.
Dagegen ist in Gleichung (5.14) keine Normalkraft berﬂcksichtigf. Im hori-
zontalen Stab des deformierten Systems des Rechenbeispieles existiert aber
eine Zugkraft W. Diese Zugkraft hat die Tendenz, den Stab zu strecken und da-

mit den Einspanngrad der Stltze etwas zu erhdhen.

Im Briickenbau sind die Verhdltnisse insofern anders, als die Steifigkeit des
Ueberbaues normalerweise wesentlich grdsser ist als diejenige der Stiitzen.
Dementsprechend ist auch der Einspanngrad grosser. Immerhin ist auch bei
Bricken mit dblichen Abmessungen eine Reduktion der Stdtzenkopfmomente durch
Lockerung der Einspannung méglich. Eine 100-prozentige Einspannung ist prak-

tisch nie zu erreichen.

Die Eulerlast PE isf in (5.1) gegeben. Sie entspricht nicht nur der Verzwei-
gungslast flr den zentrisch gedrickten Stab, sondern wird in linear-elasti-
schen Berechnungsmethoden oft auch als Bezugsgrdsse bei Verformungsberechnun-
gen exzentrisch belasteter Stitzen verwendet. Der Hauptparameter ist dabei
die von der Lagerung abh&ngige Knicklange Qk' Sie soll anhand der beiden in
dieser Arbeit zur Diskussion stehenden Stiitzen (Bild 1.1) veranschaulicht

werden.

Bild 5.4 zeigt schematisch flr die beiden Stitzen 1 und 2 die méglichen Aus-
lenkungskonfigurationen. Sie kdnnen in Abh&ngigkeit von P aus den Gleichun-

gen (5.9), (5.10) und (5.11) berechnet werden. Flir die lLast P die mit

(5.1) und einer Knicklénge 2k1,1 = % flr die beidseitig eingeié;nnte Stitze 1
resp. 2k2,1 = 2+8 flr die einseitig gelenkig gelagerte Stitze 2 berechnet
wird, wird die Horizontalkraft W gleich null. PE,1 entspricht der Knicklast
fir die verschiebliche Lagerung. Flir P > PE.1 wird W negativ und das Ein-
spannmoment MY beim Stiitzenfuss wird kleiner. Fir M"Y = 0 hat die Biegelinie
beim Stitzenfuss einen Wendepunkt und P wird gleich PE,Z' PE,Z ist die Eu-
lerlast berechnet aufgrund £k1,2 = 0,5¢2 resp. 2k2,2 = 2. Fir 2k1,3 = 0,352
resp. 2k2,3 = 0,7+% wird P = PE,B' Unter dieser Last werden die Einspannmo-

mente, die Horizontalkrédfte W und die Auslenkungen « gross. PE 3 ist die

Knicklast fUr die unverschieblich gelagerten Stitzen. Die beiden Stitzen 1
und 2 kdnnen analog betrachtet werden. Stitze 1 ist symmetrisch und ihre

Knickfiguren lassen sich auch aus den Knickfiguren der Stitze 2 bestimmen.
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lkg, 1= 2L

A
~le,2®

Stitze 1 Stitze 2

Bild 5.4 : Mogliche Knickfiguren fir die Stitzen 1 und 2

Die Knickl&ngen der Stitze 1 sind halb so gross wie diejenigen der Stiitze 2.
Es ist aber zu beachten, dass fir Stltze 1 auch eine asymmetrische Knick-

figur (Bild 5.4) mit einer Knicklénge % 0,52 mbglich ist. In der

k1,4 ~
Praxis wird die symmetrische Knickfigur durchschlagen, wenn die Stitze
nicht in der Mitte gehalten wird. Die praktische Knicklast fir die unver-

schieblich gelagerte Stitze 1 liegt also bei PE1 2"

5.2 Nichtlineare, elastisch-plastische Analyse

Das nichtlineare, elastisch-plastische Verformungsverhalten von Stahlbeton
erfordert iterative Rechenprozesse, die mit vernlinftigem Rechenaufwand nur
mit dem Computer bewdltigt werden kdnnen. Das fir diese Arbeit entwickelte
Rechenprogramm ist in [2] und [3] detailliert beschrieben. Im folgenden Ab-
schnitt soll der dem Programm zugrundeliegende Rechnungsgang erldutert wer-

den.

Die Traglast- und Verformungsberechnungen von Stahlbetonrahmen bieten zwei
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grundsdtzliche Schwierigkeiten:

- Die nichtlinearen Spannungs-VYerformungs-Zeit-Beziehungen flhren zu einer

Nichtlinearitdt des Materialverhaltens.

- Der Einfluss der Verformungen auf die Gleichgewichtsbedingungen bewirken

eine geometrische Nichtlinearitét.

Diese beiden Nichtlinearit&dten werden getrennt beriicksichtigt, wie es in

Bild 5.5 gezeigt ist.

Elastische Berechnung 2. Ordnung

_ (P,E) == (M,N) , (gn,®)
(geometrische Nichtlinearitit ) ,

Gleichgewicht
Vertrdglichkeit

Querschnittsanalyse
(M{,N;) == (€, ;)
( Nichtlinearitdt des Materials)

Bild 5.5: Schematische Darstellung des Rechnungsganges

Die Querschnittsanalyse und die elastische Berechnung 2. Ordnung sind durch
die Gleichgewichtsbedingungen und durch die Vertraglichkeitsbedingungen der

Verformungen miteinander gekoppelt.

In der Querschnittsanalyse werden die inneren Kridfte Mi und N, wie folgt be-
rechnet (Bild 4.1):

M, = [gezedF
{5.15}

=
]

Jo-dF

Mi und Ni werden flr gegebene Querschnittseigenschaften, eine bestimmte Deh-
nungsverteilung und gegebene Materialeigenschaften berechnet. Unter der An-

nahme des Ebenbleibens des Querschnittes berechnet sich die DBehnungsvertei-

lung (Bild 4.1} wie folgt:
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€.(z) =€ . - dez (5.16)

€ . = Achsiale Verformung in der Bezugsaxe
] = Krimmung

z = Distanz von der Bezugsaxe

Mit einem beliebigen Spannungs-Verformungs-Diagramm, wie es im 3. Kapitel

diskutiert ist, k&nnen mit (5.15) die inneren Krédfte bestimmt werden.

In der elastischen Analyse werden die Krafte M, N und die Verformungen €

® aufgrund gegebener CGeometrie des Tragwerkes, gegebener Lasten und gege-
bener Steifigkeiten bestimmt. Dies ist méglich mit der Methode der finiten
Elemente, die flUr diesen einfachen Fall ebener Stabtragwerke im Anhang A.2
ndher beschrieben ist. Das Tragwerk wird in Balken und Druckglieder unter-
teilt, die ihrerseits in einzelne Elemente aufgeteilt werden. DBie Verschie-
bungen der Verbindungspunkte sind die Unbekannten, mit Hilfe derer die Bean-
spruchung und Verformungen der einzelnen Elemente berechnet werden kdnnen.
Die Last-Verschiebungs-Beziehungen missen flr das ganze Tragwerk formuliert

werden und kdnnen wie folgt geschrieben werden:

QLY [Kz]]'{w} = {P} (5.17)
wobei

[K1] = Steifigkeitsmatrix 1. Ordnung

[KZ] = geometrische Steifigkeitsmatrix

{w} = Verschiebungsvektor

{P} = Lastvektor

In einer Berechnung 1. Ordnung werden die Gleichgéwichtsbedingungen am unver-

formten System formuliert und die geometrische Steifigkeitsmatrix [K,] ver-

schwindet. In einer Berechnung 2. Ordnung werden die Gleichgewichtsbzdingun-
gen am deformierten System formuliert. Die zus&tzliche Steifigkeitsmatrix
[KZ] ist abh&ngig von den Normalkré&ften N in den Elementen. Diese sind wie-
derum abhé&ngig von den &dusseren Lasten, so dass eine nichtlineare Beziehung
besteht zwischen den Verschiebungen und den Lasten. Daraus resultiert ein
iterativer Rechenprozess, der mit angenommenen Normalkrdften beginnt. Norma-

lerweise sind die Normalkrd&fte nur wenig beeinflusst von den Effekten 2. Ord-

nung, so dass eine sehr schnelle Konvergenz modglich ist.
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Der eigentliche Rechnungsgang zielt dahin, die Gleichgewichts- und die Ver-

trdglichkeitsbedingungen zu erfillen und damit einen Punkt der Last-Verschie-

bungs-Beziehung des Tragwerkes zu finden.

Geometrie, Materialeigenschaften
Querschnittseigenschaften

!

El

M
N
= f
)
d
M; :
=f (€m, D)
i
J
nein

El=-M /(D)

In Bild 5.6 ist als Flussdiagramm

gegeben_

angenommen

Elastische Berechnung

2.0rdnung

Querschnittsanalyse

ein Punkt der Last -

verschiebungs - Kurve

ist bestimmt

Sekantensteifigkeit

Bild 5.6 Flussdiagramm des Berechnungsganges eines Rahmentragwerkes
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der Rechnungsgang dargestellt. Mit gegebener Geometrie des Tragwerkes, ge-
gebenen Material- und Querschnittseigenschaften und angenommenen Biegestei-
figkeiten fir alle Elemente werden in einer elastischen Berechnung 2. Ord-
nung die Krdfte M, N und die Dehnungsverteilung bestimmt. Die Dehnungsver-
teilung ist gegeben durch die Verformung € in der Bezugsaxe und der Krim-
mung ®. Die inneren Krafte My und Ni werden in der Querschnittsanalyse auf-
grund der in der elastischen Berechnung gefundenen Dehnungsverteilung be-
stimmt. Damit sind die Vertrdglichkeitsbedingungen erflillt und das Kréfte-
gleichgewicht wird zum Konvergenzkriterium.®) Ist die Konvergenz nicht er-
reicht, wird der ganze Rechnungsgang mit verbesserten Sekantensteifigkeiten,

die aus den inneren Momenten berechnet werden, wiederholt.

Die Traglastberechnung von schlanken Druckgliedern kann auf ein Stabilit&ts-

problem fihren, wie es in Bild 5.7 gezeigt ist. Bei einem lastgesteuerten

Last
Stabilitbtsgrenze

—_— Materialbruch

|
|
[
I
|
Last - | T Verformungs-
gesteuert | gesteuert
|
|
|
I
|
L

Verformung

Bild 5.7: Last- Verformungs -~ Kurve eines schlanken Druckgliedes

Rechengang, bei dem die lLast schrittweise erhtht wird, ist die Konvergenz in
der Néhe der Maximallast schlecht. Der absteigende Ast der Last-Verformungs-
Kurve kann nicht gerechnet werden. Anders ist es bei einem verformungsge-
steuerten Vorgehen, bei dem eine spezifizierte Verformung schrittweise er-
héht, und die dazugehdrende Last berechnet wird. Bei diesem Vorgehen treten

keine Konvergenzschwierigkeiten auf.

*) Im Rechenprogramm [2], [3] wird ein anderes Konvergenzkriterium verwen-
det. In der Querschnittsanalyse wird € iterativ soc bestimmt, dass das
achsiale Gleichgewicht erflillt ist. Die Krimmung & wird konstant gehal-
ten. In diesem Fall wird das Moment M und die Verformung €, zum Konver-

genzkriterium.
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6. EINGESPANNTE STAHLBETONSTUETZEN MIT AUFGEZWUNGENEN VERFORMUNGEN

6.1 Stitzen mit elastischem Materialverhalten

Die Grundlagen fir den Vergleich der beiden Stitzenlagerungen, wie sie in
Bild 1.1 gezeigt sind, sind in Kapitel 5.1 diskutiert. Die Momentenbeanspru-
chungen bei der Einspannstelle der Stlitze 1 (o = 0) und Stitze 2 (o =+ «)
sind bei aufgezwungener, horizontaler Stltzenkopfverschiebung A mit den

Gleichungen (5.12) und (5.13) gegeben. Sie haben die folgende Form:

MY = F(P)eA (6.1)

Das Stitzenfussmoment ist abh&ngig von einer Funktion f(P), welche trigono-
metrischer Natur und linear abhdngig von der Auslenkung A ist. Der Verlauf
von M ist in Bild 6.1 gegeben. Die Momente sind auf das maximale Stitzen-

fussmoment der einseitig gelenkig gelagerten Stitze 2 bezogen. Die Achsial-

Mu. la
3El-A

-~

3 F/Pe, .
s ooy, TEEI
Peo(verschieblich) TG

f Pe2 (unverschieblich) P (unverschieblich)

—————-——-A—-————— ———— - ———

Stitze 2(1 ) | Stitze 1 (Z)

Bild 6.1 : Momentenbeanspruchung bei aufgezwungener Verschiebung in Abhd&ngigkeit
der Achsiallost P.
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lasten sind auf die Eulerlast PE der verschieblich gelagerten Stitze 2 be-

zogen. Schematisch sind auch diezMomente iber die ganzen Stitzenl&ngen an
einzelnen, charakteristischen Punkten angegeben. Diese Punkte entsprechen

den in Bild 5.4 gezeigten Knickfiguren. Diese Kurven sind nur bei elasti-
scher Betrachtung von Interesse. Im Stahlbetonbau kdnnen diese hohen Achsial-
lasten aus materialtechnischen Grinden nie erreicht werden. Der Vergleich
der beiden zur Diskussion stehenden Stitzenlagerungen wird deshalb nur fir

kleine Achsiallasten gemacht.

Bild 6.2 zeigt einen Vergleich der Stitzenfussmomente der beiden Stitzen.

-
2
3“‘ /
P P
, .Vg ¥ '
1 -
Stitzet  Stiitze2
1 2 P
/PEZ

Bild 62 : Vergleich der Stitzenfussmomente fir die beiden Lagerungen 1und 2.

Das Momentenverhdltnis K berechnet sich aus (5.12) und (5.13) zu:

u
Tl . sin{ke*f2)-sin(k+*2)+scos(kef®)-ke2escos(ksl) (5.2
U T T Zesin(keL)+(1-cos(k-L))-K+&+5in? (k+) +2)
2

und ist, wie auch aus (6.1) ersichtlich ist, unabh&ngig von der Verschiebung
A. Die in Bild 6.1 dargestellte Abnahme der Einspannmomente mit zunehmenden
Achsiallasten P ist flr die einseitig gelenkig gelagerte Stlitze 2 ausgeprég-
ter als fir Stitze 1. Diese Tatsache bewirkt eine geringe Zunahme der Ver-
gleichswerte K mit zunehmendem P (Bild 6.2). Diese Zunahme von K ist aber im

Gebrauchsbereich des Stahlbetons, wo P << PE' nicht von Bedeutung.
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6.2 Unelastisches Verformungsverhalten von Stahlbetonstitzen unter der

Annahme einer parabolisch-geraden Beton-Charakteristik

In diesem und im folgenden Abschnitt wird vor allem der Einfluss der mit
der Beanspruchung verdnderlichen Biegesteifigkeit von Stahlbetonquerschnit-
ten auf das Verformungsverhalten von Stitzen untersucht. Grundlagen zu die-
sen Untersuchungen sind die in Kapitel 4 diskutierten Momenten-Krimmungs-
Beziehungen. Es werden dieselben Parameterkonstellationen berlcksichtigt.
Neben der Achsiallast p und dem Armierungsgehalt w ist auch die Schlankheit
4/H, die durch das Verhdltnis der Stltzenldnge & zur Querschnittsh8he H ge-
geben ist, von Bedeutung. In den Bildern 6.3 und 6.4 sind die maximalen
Momentenbeanspruchungen in Abh&ngigkeit der aufgezwungenen Stitzenkopfver-

schiebungen A gezeigt. Diese Rechenbeispiele wurden entsprechend dem im vor-

(°/€ )l " & € € €
(-1.) 015 ? 1 “b,max Is ’ b,max
e /—'——-r-_-—.j
€l m gs Igs 4 'v ! ] /. Stitze
o, ] ] ,
{%o0) ! i ] /
34 01 | / (/ %
' ( /€ =299 E41=2.19%
! 1/ "2b,max st =2:19%0 gosf- <19 700
7 T
2] o /’Sﬁ’atzej//
0054 ‘L
1 ' p=03
p=0
- ——
o4 o2 M 02 /M
w=005; Yny=10"
°€ m
'eb.max (/OE)J E,‘ feb.max ei /:eb.max
/ 05 TSty 7 Storze 2
Stiitze2 / ; .
7
7/
15
/ v{‘:sf=2.19°/oo 4 . 'Q’ JE,,=2.19%°
p=0 =03
oz = &

Bild 6.3 : Momente und Dehnungen im Einspannquerschnitt bei aufgezwungenen Verschiebungen
(parabolisch -gerades G} - €~ Diagramm).
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0154

Stiutze1

34 O1-4

w=005; Yy=20

Bild 6.4: Momente und Dehnungen im Einspannquerschnitt bei qufgezwungenen Verschiebungen
(parabolisch - gerades Gy, - €, - Diagramm).

angehenden Kapitel beschriebenen Rechengang mit dem bereits erwdhnten Com-
puterprogramm (([2), [3]) durchgefihrt.

Der Vergleich der beidseitig eingespannten Stiitze 1 mit der einseitig ge-
lenkig gelagerten Stitze 2 ist fir die Frage der Stitzenlagerung von Inter-
esse und ist schematisch in Bild 6.5 gezeigt. Fir bilineares Verformungsver-

halten - in Bild 6.5 gestrichelt dargestellt - ist die Momentenbeanspruchung

m
Stitze 1 m = my
My 4-~--3——--- h 4
4
/4
/
/
"R T A
////
M
K= m,
2
1
=A/H

Bild 6.5: Schematischer Vergleich der Momentenbeanspruchung (K= ™/m;)
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bei gleicher aufgezwungener Stitzenkopfverschiebung fir Stitze 1 doppelt so

K

rer Verformung bildet sich bei S

gross wie flr Stiitze 2 (d.h.

m = konstant.

=m Entsprechend

1

den Wert 1 erreicht beil m

der beiden Stitzen nicht linear,

2) bis m,

titze 1 ein plastisches Gelenk aus und

den Wert m, erreicht. Bel weit

nimmt das Momentenverhdltnis K ab bis es

so andert sich auch der Verlauf von K. E

e-

=m. Sind die Momenten-Auslenkungs-Beziehungen

in

solches Verhalten ist die Folge von Rissen und dem nicht linearen Spannungs-b

Stauchungs-Diagramm des Betons.

Momenten-Auslenkungs-Beziehung bei m = Mo

In Bild 6.5 ist es mit einem Knick in der

schematisch dargestellt. Die stér-

ker beanspruchte Stitze 1 erreicht diesen Punkt flir kleinere Verschiebungeh,

was einen Abfall von K bewirkt.

Dieses Verhalten l&sst sich damit erklé&ren,

dass das gestellte Problem ein Zwéngungsproblem darstellt. Zw&ngungsmomente

nehmen mit kleinerer Biegesteifigkeit ab.

Fir das effektive Verformungsverhalten, wie es fir extreme Parameter berech-

net wurde und in den Bildern 6.3 und 6.4 dargestellt ist,

kann flir die mei-

sten Parameterkonstellationen ein anndhernd bilineares Diagramm festgestellt

werden.

Insbesondere trifft dies fir diejenigen F&lle zu, bei denen w im

Vergleich zu p sehr gross ist und dementsprechend das bilineare Verhalten des

Armierungsstahles dominant wird. Analog zur schematischen Betrachtung in

Bild 6.5 ist der Momentenvergleich flir das effektive Trag- und Verformungs-

verhalten, wie es in den Bildern 6.3 und 6.4 gezeigt ist, in Bild 6.6 gemacht.

szi/mz4
2. g My
p:O(l/H =10,20)
1.5
+P=03( l/H=20)
1 ——
my—>my
05-
A
o ______ 07 ______02Wa0L
r 04 08 7H=20)
w = 0.05

K=My /mzr
2- p =O(VH =1O, 20)
- \\(p=0.3(l/H=20)
- \ 0.3(l/H=10)
1 e
my==m,
05+
o_______ o1« 02 (Yg=10) ol
04 0B (/H=2
w=0.5

Bild 6.6: Vergleich der Momentenbeanspruchungen im Einspannquerschnitt der Stitzen 1und 2

Das anndhernd bilineare Verhalten der Stitzen mit kleiner Achsialkraft

oder grossem Armierungsgehalt (w>0,5)

grosse K erkennbar.

(p>0)

ist auch im Verlauf der Vergleichs-

FUr diese Parameter unterscheidet sich K nur unwesent-
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lich vom gestrichelten Verlauf in Bild 6.5. In den Berechnungen wurde keine
Zugfestigkeit berlicksichtigt. Dies und die Tatsache, dass die maximalen Be-

tonstauchungen € , die ebenfalls in den Bildern 6.3 und 6.4 gegeben sind,

flr kleines p segémiiein sind, flhren zum bilinearen Verhalten. Flir p » O

ist das Momentenverh&ltnis K = 2 und nimmt erst ab, wenn m, > m.. Fir grosses
p wird bei kleinen A die Zugzone des Querschnittes Uberdriickt. In den Bildern
zeigt sich dies an den Stauchungen € der Zugarmierung. Bei grdsserem A

kommt die Uberdrlckte Zugzone in den Zugbereich und diese Unstetigkeit macht
sich bemerkbar bei der Bestimmung der Biegesteifigkeit. Dies &ussert sich in
einer kleinen Krlmmung des m-A/H-Verlaufes. Dementsprechend nimmt auch K ab,
was in Bild 6.6 flir w = 0,5 und p = 0,3 besonders gut ersichtlich ist. Noch
stdrker weicht der Momentenverlauf flir kleines w und grosses p von der Linea-
ritadt ab. K nimmt deshalb fir p = 0,3 und w = 0,05 schon fir kleine A stark
ab.

In Bild 6.4 ist die Momentenbeanspruchung gegeben fir Stltzen mit doppelter
Schlankheit im Vergleich zu derjenigen von Bild 6.3. Anhand dieser Kurven
und dem entsprechenden Verlauf von K fir &/H = 20 in Bild 6.6 kann der'Ein-
fluss der Schlankheit auf den Vergleich der beiden Stitzenlagerungen unter-
sucht werden. Die Stlitzenauslenkungen kdnnen durch Integration der Kridmmun-
gen berechnet werden. Fir p = 0 (Theorie 1. Ordnung) und konstante Biege-
steifigkeit ist die Krlimmungsverteilung unabhé&ngig von der Schlankheit 2/H
der Stitze. In diesem Fall nehmen die Auslenkungen mit &/H quadratisch zu,

oder was gleichbedeutend ist, die Momente bei gegebener Auslenkung nehmen

mit zunehmender Schlankheit ab. Flr das Momentenverhdltnis K in Bild 6.6
muss flir p = 0 und &/H = 20 deshalb nur der Massstab flr A/H (Abszisse)
gedndert werden. Flr grosse Achsialkraft p = 0,3 (Theorie 2. Ordnung) ist
die Kriimmungsverteilung abh&ngig von der Schlankheit. Die Auslenkungen wach-
sen mehr als quadratisch mit &/H oder die Momente fir gegebenes A nehmen
mehr‘als quadratisch ab mit %2/H. Dies bewirkt fir schlanke Stitzen, dass die
Momente der einseitig eingespannten Stiitze 2 noch mehr abnehmen im Verhadlt-
nis zu den Momenten der beidseitig eingespannten Stiitze 1, d.h. das Verhé&lt-

nis K wird grésser flr zunehmende Schlankheit (Bild 6.6).

Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass der Vergleich der Momenten-
beanspruchungen der beiden Stilitzen 1 und 2 stark abhédngig ist von der m-%H-
Beziehung. Weicht sie von der elastischen Beziehung ab, so nimmt die Biege-
steifigkeit EI mit zunehmender Beanspruchung ab und der Vergleichswert K
nimmt ebenfalls ab. Dies ist der Fall fir grosse Achsialkraft und kleine Ar-
mierung. Hingegen ist wegen des anndhernd bilinearen Verformungsverhaltens
die Abnahme von K bis zum Erreichen des Maximalmomentes bei Stitze 1 im all-
gemeinen nicht sehr bedeutend. Erst bei sehr grossen Verschiebungen ndhert

sich K dem Wert 1, wenn auch das Moment der einseitig gelenkig gelagerten
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Stiitze das Maximalmoment erreicht.

In diesen Untersuchungen wurden uneingeschré&nkte Verformungsmidglichkeiten

im maximal beanspruchteh Querschnitt bei der Einspannstelle vorausgesetzt.
Die Verformungen werden bei der beidseitig eingespannten Stitze schon bei
Verschiebungen, bei denen die einseitig gelenkig gelagerte Stltze die maxi-
mal mégliche Momentenbeanspruchung noch nicht erreicht, sehr gross. Beim Ver-
gleich der beiden Stiitzen muss der Gebrauchsbereich einerseits und der Bruch-
bereich andererseits betrachtet werden. Im Gebrauchsbereich muss wegen der
grossen Verformungen speziell das Risseverhalten untersucht werden. Im Bruch-
bereich sind die Bruchverformungen der Materialien von ausschlaggebender Be-
deutung. Ist bei einem anndhernd bilinearen m-®H-Verhalten das Maximalmoment
m, erreicht, dreht sich die "erstarrte” Stitze bei aufgezwungener Verschie-
bung nur noch um den Stiitzenfuss. Dieses Verhalten ist bereits im Kapitel 2
am Federmodell untersucht. Es bildet sich ein plastisches Gelenk aus. Die
grossen Verformungen in diesem Gelenk sind abh&ngig von dessen L&nge. Das

Problem der Gelenkbildung wird in Kapitel 7 diskutiert.

6.3 Unelastisches Verformungsverhalten von Stahlbetonstlitzen unter der An-

nahme einer parabolischen Beton-Charakteristik

Die Spannungs-Stauchungs-Beziehung des Betons bestimmt weitgehend das Momen-
ten-Krimmungs-Verhalten der Querschnitte und damit auch das Verformungsver-
halten der Stiitzen. Im Folgenden soll das Verformungsverhalten bei paraboli-

scher Betancharakteristik untersucht werden.

Gemd&ss den Aussagen von Kapitel 4 ist die Tragfdhigkeit des Querschnittes bei
parabolischer Betoncharakteristik durch die Forderung des achsialen Gleich-
gewichtes begrenzt. Nach Ueberschreiten der Maximalspannung B bei einer Stau-
b, 1 b1 verschwindet (Bild 3.6).
Entsprechend nimmt auch die Betondruckkraft ab (Bilder 4.6 und 4.7). Fir

chung ¢ nimmt die Spannung ab bis sie bei 2<¢
sehr grosse Verformungen muss die Armierung die ganze Oruckkraft p aufnehmen.

Dies ist mdglich, wenn
el < fu'] + lul (6.3)

Die letzte Reserve des Querschnittes ist erschdpft, wenn auch die Zugarmie-
rung unter Druck zum Fliessen kommt. Der Einfluss des Verh&ltnisses von p zu
w ist ersichtlich aus den Bildern 6.7 bis 6.10. Fir einen mittleren Armie-
rungsgehalt von w = w'= 0,2 sind in Bild 6.7 die m-®H-Diagramme flr verschie-
dene p gegeben. Mit wachsender Achsialkraft p nimmt die Tragf&higkeit des

Querschnittes bel grossen Verformungen ab. Fir p < 2+w ndhert sich m dem Mo-
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Bild 6.7 : Momenten- Kriimmungs- Verhalten (parabolisches G},- €~ Diagramm)

ment m_» das vom Stahl allein Ubernommen wird, nachdem die Tragféhigkeit

des Betons erschopft ist (d_ +~ 0). Flir p = 2+*w = 0,4 fliesst die gesamte

b
Armierung und bei symmetrischer Anordnung der Armierung kann bei grossen
Verformungen kein Moment Ubertragen werden. Flir p > 2+w ist das achsiale
Gleichgewicht bei einer gewissen Verformung nicht mehr méglich, und der

Querschnitt verliert seine Tragfdhigkeit (z.B. Bild 4.5a).

In Bild 6.8 sind die Momentenbeanspruchungen in den Einspannquerschnitten
der Stilitzen 1 und 2 bei aufgezwungenen Stltzenkopfverschiebungen A gegeben.
Sie sind aufgrund der m-®H-Kurven von Bild 6.7 berechnet. Entsprechend dem
m-®H-Verhalten nehmen die Momente flr zunehmende VYerformung ab, nachdem die
Fliessgrenze auf der Zug- und au¥'der Druckseite {iberschritten ist. Flr
stark abnehmenden Momentenverlauf bei grosser Achsialkraft p nehmen die Aus-
lenkungen A des Stitzenkopfes ab trotz zunehmender Verformung bei der Ein-
spannstelle (Bild 6.8, 6.9).

Die Kurven dieser beiden Bilder konnten mit dem in [2] und [3] beschriebe-
nen Rechenprogramm ermittelt werden. Dank dem verformungsgesteuerten Rechen-
prozess konnten die Krimmungen beim Einspannquerschnitt stetig erh8ht wer-
den. Diese Computerberechnungen bestdtigen die im Kapitel 2 ‘an einem ein-
fachen Gedankenmodell erlangten Erkenntnisse. Der Verlauf der Stlitzenkopf-
auslenkungen (Bild 6.9) bei zunehmender Krimmung bei der Einspannstelle ist

direkt vergleichbar mit Bild 2.3 resp. 2.5. Flr einen horizontalen Momenten-
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Bild 6.8: Momentenbeanspruchung im Einspannquerschnitt bei aufgezwungenen
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querschnitt

Bild 6.9 Stitzenkopfausienkungen in Abhdngigkeit der Krimmung im Einspannquerschnitt
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verlauf (z.B. fir p = 0) nehmen die Auslenkungen mit ¢H stetig zu. Dies
entspricht der Verdrehung der "erstarrten” Stltze (Pendelstab) um den Stit-

zenfuss wie fir die Verh&ltnisse beim parabolisch-geraden o -Diagramm

-€
von Abschnitt 6.2. Fir abnebmenden Momentenverlauf (z.B. FU? g?osses p)
"streckt” sich die gekrimmte Stitze und die Auslenkungen nehmen ab bis der
Momentenverlauf flr sehr grosse ®H wieder horizontal wird. Wie beim einfa-
chen Federmodell sind diese Auslenkungskurven abhdngig von der Elementein-
teilung. FiUr diese gerechneten Beispiele wurde beim Stitzenfuss eine Ele-

mentl&nge von der Stltzenlénge gewdhlt. Dies entspricht ungef8hr einem

2
32
Drittel der Querschnittshdhe. Die Ausbreitung des plastischen Gelenkes ist

in Kapitel 7 noch genauer untersucht.

Bild 6.8 erlaubt einen Vergleich der beidseitig eingespannten mit der ein-
seitig gelenkig gelagerten Stitze. Der Vergleichsparameter K = %% nimmt
zwar bis zu My max ab wie flir das parabolisch-gerade ob-eb-Diagramm, ver-
liert aber seine Bedeutung flr grdssere Auslenkungen. Werden grdssere A er-
zwungen, so missen die Verformungen im Einspannquerschnitt sprungartig zu-
nehmen, was einem Stabilit&tsproblem gleichkommt. Der maximalen Auslenkung
Amax kommt deshalb grosse Bedeutung zu. In Bild 6.10 sind die Amax in Ab-
hdngigkeit der Achsiallasten p fir die beiden Stlitzenlagerungen gegeben.

Die Amax flir Stltze 2 sind ungef&hr doppelt so gross wie fir Stitze 1.

Stitze 1 ' Stitze 2

2 o
064 / ’ /W

0.4+

"
O
N

'
w Fw

VH=10

0.2-

—— Amox

Bild 610: Maximale Auslenkungen in Abhdngigkeit von p
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Die extreme Annahme eines parabolischen Spannungs-Stauchungs-Verlaufes des
Betons hat eine beschrankte Tragf&higkeit bei grossen Verformungen zur Fol-
ge. Dementsprechend sind auch die maximal m&glichen Auslenkungen klein. Sie
kénnen aber wesentlichbvergrﬁssert werden durch die Plastifizierung der
Einspannstellen. Die Rotationsféhigkeit'solcher plastischer Gelenke ist im

folgenden Kapitel untersucht.
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7. ROTATIONSFAEHIGKEIT VON PLASTISCHEN GELENKEN BEI EINGESPANNTEN STUETZEN

7.1 Allgemeines

Duktilitat

Um die Frage der Stltzenlagerung diskutieren zu kdnnen, muss das Verformungs-
verhalten der Stltzen auch im plastischen Bereich untersucht werden. Die
Vergleiche der beidseitig eingespannten mit den einseitig gelenkig gelager-
ten Stitzen im Kapitel 6 haben gezeigt, dass eingespannte Stiitzen sehr gros-
se Rotationsfdhigkeiten bei der Eimspannung erfordern. Die Rotationsfdhig-
keit ist abhédngig von der Duktilit&t des Materials. Definitionsgemdss hat

ein duktiles Material die Fahigkeit, aufgezwungene Deformationen Uber die
Elastizitdtsgrenze hinaus ohne wesentliche Reduktion der Tragfahigkeit mit-

zumachen.

Fir Stahl trifft diese Forderung sehr gut zu. Im Stahlbau ist deshalb die
Traglastberechnung schon seit l&ngerer Zeit verbreitet. Sie geht davon aus,
dass die Last so weit gesteigert werden kann, bis sich genligend plastische
Gelenke ausgebildet haben, um einen Mechanismus zu ermdglichen. Zudem hat der
Stahl die Eigenschaft, sich bei grossen Verformungen zu verfestigen. Dieser
Verfestigungseffekt hat eine Ausbreitung des Fliessbereiches zur Folge. Da-
mit wird die L&nge des plastischen Gelenkes und die mdgliche Rotation ver-
grossert. Im Stahlbau werden daher oft festgelegte Deformationsbeschrankun-

gen fir die Bemessung massgebend.

Die Bruchverformung des unarmierten Betons ist wesentlich geringer als beim
Stahl. Wie bereits in Kapitel 3 gezeigt, hat das Spannungs-Stauchungs-Dia-
gramm des Betons flr grosse Verformungen nach dem Ueberschreiten der Maxi-
malspannung B einen absteigenden Ast. Dieser Entfestigungseffekt hat eine
Beschrdnkung der mglichen Rotationsf&higkeit zur Folge, die bei der Unter-
suchung der plastischen Gelenke berlcksichtigt werden muss. Die Tragfahig-
keit von Beton wird durch die Stahleinlagen wesentlich verbessert. Nach
Kapitel 3 verdndert vor allem die Querarmierung den Spannungszustand im
Stahlbeton, was eine bedeutende Steigerung der Duktilit&t zur Folge hat.
Mit zunehmendem Gehalt an Langsarmierung wird die erwdhnte grosse Duktilitat
des Stahles massgebend flr die Verformbarkeit des Stahlbetonquerschnittes.

(Kapitel 4).

Das Momenten-Krimmungs-Oiagramm ist in Kapitel 4 eingehend untersucht. Zwei
extreme Annahmen sind in Kapitel 6 bei der Berechnung eingespannter Stlitzen

mit aufgezwungenen Stltzenkopfverschiebungen gemacht worden. Fir die Unter-
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suchung der Rotations?éhigkeit der plastifizierten Einspannung muss das
Momenten-Kridmmungs-Diagramm noch etwas genauer betrachtet werden. Im speziel-
len missen die in diesem Zusammenhang besonders wichtige Verfestigung des
naturharten Armierungsstahles und die Verformungseigenschaften von kaltver-
formtem Armierungsstahl berlcksichtigt werden. Die flr die Berechnung der
Rotationsfahigkeit des plastischen Gelenkes massgebende Krimmungsverteilung
wird im Folgenden fir verschiedene m-¢H-Diagramme diskutiert. Die Verhdlt-
nisse werden an einer unten eingespannten Stltze mit aufgezwungener Stitzen-
kopfverschiebung untefsucht. Es ist dieselbe Stitze, welche vereinfacht in
Kapitel 2 mit dem Federmodell untersucht ist (Bild 2.1).

Bild 7.1 zeigt fir die angegebene Momentenverteilung den Einfluss verschie-

dener Momenten-Krimmungs-Beziehungen auf die Krimmungsverhdltnisse Uber die
Stlitzenldnge &. Beim linearen M-6-Diagramm (Bild 7.1a) verlaufen die Krim-

mungen Uber die ganze Stlitzenld&nge % &hnlich zu den Momenten. Nur beim meist
beanspruchten Querschnitt an der Einspannstelle gibt es eine Diskontinuitéat
im Krdmmungsverlauf. Mit einer Integration lber die Krimmungen wird der Ver-
drehungswinkel @ berechnet. Bel einer Steigerung von © Uber den elastischen
Bereich hinaus nimmt die Krimmung im Einspannquerschnitt unendlich zu. Das

plastische Gelenk kann sich wegen des angenommenen bilinearen M-¢-Diagrammes
nicht ausbreiten. Diese Situation ist praktisch nicht méglich und zeigt die

Fragwlirdigkeit einer reinen Querschnittsanalyse.

Eine plastische Rotation ist méglich, wenn das M-¢-Diagramm bereits vor dem
Erreichen des Fliessplateaus gekrimmt ist. In Kapitel 4 ist gezeigt, dass
dies vor allem bei grossen Achsiallasten zutrifft, wenn der Beton filr das
Verformungsverhalten des Querschnittes massgebend ist. Auch kaltverformte
Armierungsstdhle weichen vor Erreichen der Streckgrenze von der elastischen
Geraden ab. Schematisch ist dieses Verformungsverhalten in Bild 7.1b durch
drei Gerade dargestellt. Der entsprechende Krimmungsverlauf Uber die Stit-
zenlénge % welicht stark vom elastischen Verhalten ab. Die schraffierte Fla-
che stellt die plastische Rotation Op dar. Auch bei diesem Verhalten werden

die Krimmungen im Einspannquerschnitt unendlich gross.

Eine wesentliche Verbesserung der Rotationsfdhigkeit wird erreicht, wenn
die Verfestigung des Materials in Rechnung gestellt wird. Bild 7.1c zeigt
die entsprechende Krimmungsverteilung. Bas Anwachsen der Kriimmungen bei der
Einspannung ist nicht unbegrenzt. Die extrem grossen Krimmungen, in Bild
7.1c nicht massstdblich gezeichnet, verteilen sich Uber eine gewisse Ldnge.

Damit wird die plastische Rotation @p wesentlich vergréssert.
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Bild 7.2 zeigt die Krimmungsverh&ltnisse fiUr ein M-¢-Diagramm mit einem ab-
steigenden Ast. Wird nach dem Erreichen des maximalen Momentes I"IF die Ver-
formung weiter vergrdssert [@1 > QF), 50 nimmt das Moment beim meistbean-
spruchten Querschnitt ab (M1 < Mf). Damit miissen auch die Momente in den
ibrigen Querschnitten abnehmen. Dies fihrt dazu, dass mit Ausnahme des Ein-
spannquerschnittes alle Krimmungen Uber die Stiitzenldnge kleiner werden.
Entsprechend der eng schraffierten Fl&che nimmt damit auch die plastische
Rotation um A® ab. Die stark anwachsenden Krimmungen ¢ im Einspannquerschnitt

tragen nichts zu einer Vergrdsserung der Rotation © bei.

M
T
| M1
1 J
Moy [ B |
| | |

[ (| !

11 [ |

[l [} ] ]

i1 (I | 1 —

a) M- Q@ -Diogramm mit absteigendem Ast

M M, O

b) Momenten - und Krimmungsverteilung

Bild 7.2 : Einfluss eines M -<¢ - Diagrammes mit absteigendem ‘Ast
auf die plastische Rotation 8,
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Die Diskussion des Einflusses des M-&-Diagrammes auf die Rotationsfahigkeit
hat die Fragwlirdigkeit einer reinen Querschnittsanalyse gezeigt. Wenn keine
Verfestigung des Materials bericksichtigt wird, werden die Krimmungen des
Einspannquerschnittes unendlich gross. Stahlbetonstltzenversuche [8] haben
aber gezeigt, dass der Bruch der Stitze sich immer lber eine gewisse L&nge
ausbreitet. In [15] ist auf das diskontinuierliche Form&nderungsverhalten
von Stahlbetonstitzen hingewiesen. Die Momenten-Krimmungs-Beziehung darf
nicht aus lokalen Verformungen ermittelt werden, da die Dehnungen zu stark
durch die Risse beeginflusst werden. Verformungshberechnungen mit nominellen
Krimmungen, die aus Dehnungsmittelwerten Uber eine L&nge mehrerer Rissab-
stdnde berechnet sind, ergeben gute Uebereinstimmung mit gemessenen Biege-

linien.

In Versuchen kbnnen immer gewisse Ausbreitungen der plastischen Gelenkldngen
beobachtet werden. In "Druckgelenken” springt die Betonldberdeckung der Ar-
mierung Uber eine gewisse La&nge ab. "Zuggelenke" breiten sich aus durch ei-
nen gewissen Verlust an Verbund zwischen Armierung und Beton. Oies fihrt da-
zu, dass der Fliessbereich der Armierung sich verlédngert. Schiefe Risse,

die vom Momentengradienten (Schub) abh&ngig sind, vergrdssern die Gelenk-

lé&nge ebenfalls.

Durch die Ausbreitung des Gelenkes wird die Rotationsf@higkeit entscheidend
verbessert. Bild 7.3 zeigt die Krlimmungsverteilung und als schraffierte
Fladche die Rotation @p unter der Annahme einer Gelenklédnge Alg. Ein Vergleich
mit Bild 7.1b zeigt die unterschiedlichen ep. Bei aufgezwungenem O werden

die Kridmmungen in diesem Fall nicht unendlich grass.

-——4‘
i L
! ep
|
G oA e - \%
A0 Ty _
¢1 Lo} ¢1 ®f

Bild 7.3: Vergrésserung der plastischen Rotation 8p durch Ausbreitung
des Gelenkes um AL%.
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Auch in diesem Beispiel weist aber die Krimmungsverteilung eine deutliche
Diskontinuitdt auf. Der Ort, wo dieser Sprung der Verformung geschieht, ist
nicht genau zu definieren. Selbst innerhalb des plastischen Gelenkes AQG

wird es Querschnitte geben, die diesen Krimmungssprung nicht mitmachen.p

Die Gelenkldnge zp, innerhalb deren die Krimmungen im plastischen Bereich
sich befinden, ist deshalb eine Rechengrdsse, die dem diskontinuierlichen
Verformungsverhalten Rechnung trégt. Das VerFormungsverhaiten von Stahl-
betonstltzen kann mit dieser integralen Grisse besser erfasst werden als mit
einer reinen Querschnittsanalyse. Oamit wird die Momenten-Verdrehungs-Be-
ziehung die Grundlage der Verformungsberechnung. Die extremen Krimmungen mis-

sen Uber die Gelenklénge Rp "verschmiert” werden.

7.2 Ausbildung des plastischen Gelenkes

Die Biegelinie einer Stitze setzt sich aus einem elastisch-plastischen und
ginem plastischen Teil zusammen (Bild 7.4). Die elastisch-plastische Biege-
linie ist lber die ganze Stitzenldnge & gekrimmt. Die grdsseren, plastischen
Verformungen konzentrieren sich beil der meist beanspruchten Stelle der Stit-
ze, wo sich ein plastisches Gelenk mit der L&nge Qp ausbildet. Die Trennung
in diese belden Anteile ist rechentechnisch bedingt. Der elastisch-plastische
Verformungsbereich ist durch die Betonstauchung €p,1° die der maximal mdg-
lichen Spannung B entspricht, und durch die Fliess- resp. Streckgrenze des
Armierungsstahles begrenzt. Diese elastisch-plastischen Verformungen werden
mit dem Computer berechnet und sind im vorhergehenden Kapitel beschrieben.
Oie Berechnung der Rotation des plastischen Gelenkes ist im ndchsten Ab-

schnitt gegeben.

&

Biegelinien

elastisch- plastisch
plastisch

Bild 7.4: Biegelinie fir eine einseitig eingespannte Stutze
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Die Gelenklédnge ldsst sich wie folgt berechnen:

L= AL+ Alp (7.1)

wobei: Alg Gelenkl&nge aus Querschnittsanalyse infolge

Momentengradient

At
p

Gelenklé&nge aus Betrachtung am Stabelement

Dies ist eine zweckmdssige Aufspaltung der Gelenklé&nge zur Berechnung der
Rotationsfdhigkeit. Verschiedene Annahmen, vor allem flr den zweiten Anteil

AQE, erlauben den Einfluss der Gelenkl&nge abzusché&tzen.

Der Anteil AZE aus der Querschnittsanalyse ist eine Funktion des Momenten-
gradienten. Fir Tragwerksteile mit kleinem Momentenabfall im Bereich der

maximalen Beanspruchung (z.B. eingespannte Stitze mit grosser Achsiallast)
wird dieser Anteil gross. Er ist rechnerisch nur fir gekrimmte M-®H-Bezie-

hung oder bei Berlcksichtigung der Verfestigung zu erfassen.

Der Anteil AZE ergibt sich aus der Betrachtung eines Stabelementes. Flr ei-
ne unterarmierte Stiitze, bei der das Verformungsverhalten der Zugseite fir
den Bruch massgebend ist, wird die Gelenkl&nge durch eine Schubkraft zusdtz-
lich vergrdssert. Beim Fliessen der Zugarmierung entstehen schiefe Risse un-
ter einem Winkel o zur Stlitzenaxe. Der Schub wird durch die sogenannte Fach-
werkwirkung Ubertragen, die als Reaktion zur Druckdiagonalen eine zusatz-
liche Zugkraft auf die Zugarmierung bewirkt. Der Zugkraftverlauf wird um das
sogenannte Versatzmass verschoben, womit die Gelenkl&nge zus&tzlich vergrds-
sert wird und sich wie folgt berechnet:

as® = Hicotg (7.2)
p 2

Je nach Winkel o ergibt sich der folgende Bereich fir Alg:

ST

iMSiH (7.3)

Eine weitere Vergrdsserung der Gelenkl&nge ist die Folge einer teilweisen
Lockerung des Verbundes zwischen Beton und Armierung. Die Annahme des Eben-
bleibens der Querschnitte ist damit nicht mehr erflillt und eine Vergridsse-

rung von lp in einer Elementbetrachtung im Vergleich zur Querschnittsanalyse

ist gegeben.

Auch wenn der Druckbereich fiir die Verformungskapazitdt des Gelenkes mass-

gebend ist, hat das Gelenk eine gewisse Ausbreitung. Der Beton 18st sich im
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Bruchzustand immer Uber eine bestimmte L&nge, die rechnerisch allerdings
kaum zu erfassen ist. Sie ist abhdngig von der Betonqualit&t und im beson-
deren auch von der Korngrdsse der Zuschlagstoffe. Flr ein solches "DOruckge-
lenk", das fir die praktische Anwendung nicht von grosser Bedeutung ist,
wird die zusédtzliche Verldngerung von Zﬁ egher im unteren Bereich von (7.3)

liegen.

7.3 Rotation des plastischen Gelenkes und entsprechende Stitzenkopfverschie-

b A
ung b

Die Stitzenkopfverschiebungen Ap infolge der plastischen Rotation Op, wie
sie in Bild 7.4 dargestellt ist, wird flr einige Beispiele berechnet. Die
plastische Rotation wird aufgrund der plastischen Verformungen bestimmt, die

mindestens eine der untenstehenden Bedingungen erfillen:

Beton : g, < € = - 2%0
+ 0 (7.4)

o ¢ p
stahl : |e | oder |el| > [e_¢| = |

Je nach Armierungsgehalt w und Achsialkraft p wird der Beton oder der Stahl
massgebend flir das Erreichen des plastischen Bereiches, wie er mit (7.4)

definiert ist. Wie bereits in den Bildern 7.1 bis 7.3 als schraffierte F1l3&-
chen dargestellt, wird die Rotation als Integral der plastischen Krimmungen

@p iber die Gelenklénge Zp berechnet:

0 = [ & +ds = & <% (7.5)

»

wobei: @p m mittlere plastische Krimmung ilber Gelenkl&nge Qp

Die plastische Kriimmung ®p‘m wird durch Subtraktion der Krimmung des ela-
stisch-plastischen Anteiles vom Mittelwert der Krimmung im Verfestigungsbe-
reich berechnet. Gem&ss Gleichung (7.1) setzt sich die Gelenkldnge aus AQM
und Alg zusammen. Fir die Berechnung von Alg wird ndherungsweise ein gerad-
liniger Momentenverlauf lUber die Stldtzenldnge angenommen. Bel gegebenem
“Momenten-Krimmungs-Diagramm kann damit ARE berechnet werden. Mit verschie-

denen Annahmen fir Alg kann die Grdssenordnung von Zp ermittelt werden.

Die plastische Stitzenkopfauslenkung berechnet sich zu:

L

-2, . _B.
(=) H‘tanG)D 2 (@p

. . &2
o LRI (7.8)

’
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Im Folgenden werden einige numerische Rechenbeispiele gegeben, die auf den

nachstehenden Daten beruhen:

o_p = 4600 kg/cm? Fliessspannung der Armierung
ES = 2,1-108 kg/cm? Elastizitdtsmodul der Armierung
1 .
Es,v * 30 ES Verfestigungsmodul
€., "¢ 20%o0 Stahldehnung bei Beginn der Verfestigung
U = 0,1+H Ueberdeckung der Armierung
L = 10 Stitzenlénge bezogen auf die Querschnitts-
H hohe
p =0,3 Achsiallast
w=w' = 0,2 bezogener Armierungsgehalt

____________________ p-€p-Diagramm

Beim parabolisch-geraden ob-sb-Diagramm verliert der Beton auch beil grossen
Stauchungen seine Tragféhigkeit nicht. Der Beton vermag die gesamte Achsial-
last zu tragen, wenn beil grossen Verformungen sowohl die Zug- als auch die
Druckarmierung ins Fliessen kommen. Unter diesen Umsté&nden bildet sich ein
Zuggelenk aus, dessen Rotationsfé&higkeit durch die Grenzdehnungen der Zugar-
mierung gégeben ist. FlUr verschiedene Dehnungen der Zugarmierung sind in
Bild 7.5 die Stitzenkopfverschiebungen (A/H) gegeben. Der elastisch-plasti-

sche Bereich, wie er in Abschnitt 7.2 definiert ist, wurde mit dem Computer

Stiitze 1
40%o
m | 259, 30%o ‘
0.6 1 es'v =a20°/°° - ‘ g
40%e
25%o 0%y = 10
p =03
Stitze 2 w = =05
1
:
]
: -
0002 £,
06 08 1.0 1.2 DM

Bild 7.5: Stiutzenkopfauslenkungen 8/4 in Abhdngigkeit der Verfestigung
der Zugarmierung (AL =H ).
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berechnet. Die entsprechenden Auslenkungen k&nnen auch dem Bild 6.3 entnom-
men werden. Die plastischen Auslenkungen [A/H)p berechnen sich sehr einfach
mit den Gleichungen (7.5) und (7.6). Sie sind unabhdngig von der lLagerung
der Stitzen und wesentlich grdsser als die Auslenkungen des elastisch-
plastischen Bereiches. Bild 7.5 zeigt die graosse Verformungsfdhigkeit des
plastischen Gelenkes in Abh&ngigkeit des Verfestigungsgrades der Zugarmie-
rung. Wegen dieser Verformungsfdhigkeit wird die Abh&ngigkeit der mﬁglichenb

Stiitzenkopfauslenkungen von der Lagerung der Stitzen vernachl&ssigbar.

Der Berechnung zu Bild 7.5 wurde eine zusdtzliche Gelenkausbildung Alg
gleich der Querschnittshdhe zugrundegelegt. Eine Berechnung mit Alg = 0,5+H
ergibt nur wenig verschiedene Resultate. Auch Rechnungen mit anderen p und
w, wie sie bei den Berechnungen in den Kapiteln 4 und 6 berilcksichtigt wor-
den sind, lassen dieselben Schlussfolgerungen zu. Diese grosse Verformungs-
fdhigkeit ist mBglich, da eine unbegrenzte Duktilit&t des Betons vorausge-

setzt ist. Im folgenden Abschnitt wird auf diese Voraussetzung verzichtet.

0,7e,-0iagramm mit Entfestigungseffekt

Unter den Voraussetzungen, die im obigen Abschnitt gemacht sind, ist die
Grenzverformung der Zugarmierung massgebend flr die mdgliche Rotation des
Gelenkes. Fir sehr grosse Achsiallasten (+ p > 0,4), die allerdings nicht
sehr hdufig sind, kann aber auch die Druckzone fir die Grenzrotation des
plastischen Gelenkes massgebend werden. Ein solches "Druckgelenk" entsteht
auch fir kleine Achsiallasten, wenn die Tragfahigkeit des Betons bei grossen
Verformungen abnimmt und die Armierung entsprechend sté&rker beansprucht
wird. Wenn die Druckarmierung die Fliessgrenze erreicht und bei wachsender
Verformung die Betondruckkraft abnimmt, kann das achsiale Gleichgewicht nur
noch durch Reduktion der Stahlzugkraft gewdhrleistet werden. Bei zunehmen-
der Krimmung nehmen dabei die Stauchungen der Druckarmierung stark zu. Die
Verfestigung der Druckarmierung wird in dieser Situation massgebend fir die

Rotationsfédhigkeit des Gelenkes.

Vorrangig ist der Einfluss der Duktilit&t des Betons. Bereits in Kapitel 6
sind die maximal mdglichen Stitzenkopfauslenkungen fir ein parabolisches

o] -Diagramm, bei dem die Tragfé&higkeit bei einer Stauchung von -4%o0 voll-

-e
SSénsig erschépft ist, untersucht (Bilder 6.7 - 6.10). Dabei bestimmt das
Verh&dltnis p/w das Verhalten bei grossen Verformungen. Die Berechnung der
maximalen A, wie sie in Bild 6.10 dargestellt sind, ist allerdings sehr kon-
servativ, da mit einer Gelenkldnge von nur H/3 gerechnet wurde. Wird eine
grissere plastische Gelenklénge Qp in Rechnung gestellt, so werden die Aus-

lenkungen A wesentlich grisser. Bei diesem extremen Betonverhalten ist

max
aber die Duktilitdt sehr begrenzt und der Armierungsgehalt wird massgebend
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fir die Rotationsfdhigkeit des Gelenkes. Eine Vergrdsserung der Léngsarmie-
rung kann die Verformungsfdhigkeit steigern. Dabei wird allerdings auch die
Beanspruchung des Betons vergrdssert und die Gelenkrotation wird bestimmt
durch die Verfestigung der Druckarmierung. Das Ausknicken der Drucksté&be
muss mit einer engen Verblgelung verhindert werden. Diese wiederum verbes-
sert die Duktilit&t des Betons ganz wesentlich. In Kapitel 3 ist der Ein-

fluss der Querarmierung auf das o -Diagramm diskutiert. Daraus ergibt

-€
sich fir eine enge Spiralarmierunz e?n anndhernd parabolisch-gerades OL€L"
Diagramm, wie es flir die Berechnung im vorhergehenden Abschnitt verwendet
wurde. Eine enge Bligelarmierung bewirkt ein etwas weniger duktiles Verfor-
mungsverhalten, dessen Einfluss auf die Gelenkrotation im Folgenden noch

untersucht wird.

Es wird ein Spannungs-Stauchungs-Diagramm verwendet, wie es in Bild 3.5 ge-

zeigt und in Bild 3.8 schematisiert ist. Mit den Werten

s = H/2 (Bigelabstand)

Mg T 2% (BlUgelarmierungsgehalt)
wird die Stauchung €54, bei der die Tragfahigkeit um die H&lfte abgenommen
hat, nach Formel (3.6) gleich:

€59 = 30%0
Damit ergibt sich im Bereich grosser Verformungen nd&herungsweise ein Span-
nungs-Stauchungs-Verhalten von folgender Form:

o

b b

B . — 7.7

B ( )
Ausgehend von der Dehnung der Zugarmierung kann das m-®H-Verhalten mit der
Beziehung (7.7), der Gleichgewichtsbedingungen und der Voraussetzung des
Ebenbleibens der Querschnitte bestimmt werden. Die Stahldehnung kann aber
nicht beliebig anwachsen, da damit auch die Betonstauchungen zunehmen und
nach Gleichung (7.7) die Spannungen und die entsprechende Betondruckkraft

abnehmen. Wegen des achsialen Gleichgewichtes muss daher je nach der Achsial-

last p bei einer bestimmten Kridmmung die Zugarmierung entlastet werden.

Dieses Spannungs-Stauchungs-Verhalten ist vor allem flr grosse p, grossen
Armierungsgehalt w und den entsprechend grossen Betonstauchungen von Bedeu-
tung. Bild 7.6 zeigt ein Rechenbeispiel fir p = 0,3 und w = w' = 0,5. Einer-
seits wdchst das Moment mit zunehmender Verfestigung der Zugarmierung und

andererseits nimmt es mit abnehmender Betondruckkraft ab. Diese beiden Ein-
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m Stiifze 1

Esy = 20%0 25%0  21.5%o

06- ‘ | ‘ ‘
4 — ¢
os b
£ = 20%. 2 ‘ v = 10
] syv* Yoo 25%o 275%o p =03
' w = =05
6,
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] i
:
0 0002 [
T J | L ]
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Bild 7.6: Stitzenkopfauslenkungen 4/H in Abhdéingigkeit der Verfestigung
der Zugarmierung (Al‘,’; = H),

flisse heben sich in diesem Beispiel ungef&hr auf. Das Moment bleibt des-
halb flr zunehmende Auslenkung konstant und das Gelenk breitet sich nicht
aus (ARE +~ 0). Hingegen nehmen die Krimmungen flr gegebene Dehnung der Zug-
armierung mit abnehmenden Betonspannungen zu. Die resultierenden Rotationen
des plastischen Gelenkes und damit die plastischen Stitzenkopfauslenkungen
sind ungefahr gleich gross wie beim Rechenbeispiel mit parabolisch-geradem

o} -Diagramm (Bild 7.5). Bei einer Stahldehnung von ¢ = 27,5%0 wird

-€
d?e Serformung auf der Druckseite so gross und damit diZ,;etondruokkraFt S0
klein, dass aus Gleichgewichtsgrinden eine weitere Steigerung der Stahlzug-
dehnung nicht mehr mdglich ist. Eine weitere Zunahme der Gelenkrotation wa-
re nur noch m8glich durch Abnahme der Stahlzugdehnung und gleichzeitiger

Verfestigung der Druckarmieruhg.

Bei der Berechnung der Rotationsf&higkeit von plastischen Stahlbetongelenken
ist die Tragfahigkeit von Beton bei grossen Stauchungen von vorrangiger Be-
deutung. Solange der Beton die Achsiallast Ubertragen kann, ist die Rota-
tionsfdhigkeit durch die Dehnung der Zugarmierung bestimmt. Die Verfestigung
des Stahles bewirkt eine Ausbreitung des plastischen Gelenkes und dement-
sprechend eine Vergrdsserung der Rotationsfédhigkeit. Entzieht sich der Beton
bei grossen Verformungen seiner Tragfdhigkeit, wird die Druckarmierung zu-
sdtzlich belastet. Die Rotationsf&higkeit ist in diesem Fali durch die Bruch-

stauchung der Druckarmierung oder durch Ausknicken derselben begrenzt.

Wird die Rotationsfadhigkeit von plastischen Stahlbetongelenken rechnerisch
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durch die Fliessgrenze der Armierung oder durch die Betonstauchung bei maxi-
maler Spannung begrenzt, so bleibt der griosste Teil der plastischen Verfor-
mungsfahigkeit unberlcksichtigt. Aus den Bildern 7.5 und 7.6 ist ersicht-
lich, dass die plastischen Stitzenkopfauslenkungen, die aus der Rotation der
plastischen Gelenke resultieren, wesentlich grosser sind als die elastisch-
plastischen Auslenkungen, die aufgrund der Krimmungen Uber die ganze Stitzen-
lange m8glich sind. Die plastischen Auslenkungen sind unabh&ngig von der

Art der Lagerung der Stltze. Die beidseitig eingespannte Stilitze 1 hat prak-
tisch die gleiche Verformungsfédhigkeit wie die einseitig gelenkig gelagerte
Stlitze 2. Diese Folgerung trifft auch fir das Beispiel von Bild 7.6 zu, das
mit Berlicksichtigung der Entfestigung des Betons berechnet ist. Die grosse
Rotationsfédhigkeit von plastischen Stahlbetongelenken ist dank einer starken
Querarmierung im Bereich der grdssten Beanspruchung mdglich. Diese verbes-
sert nicht nur das Trag- und Verformungsverhalten des eingeschniirten Betons,
sondern behindert auch das Ausknicken der Oruckarmierung. Damit wird es mdg-
lich, Stitzen vermehrt fest einzuspannen, und die Stabilit&t der Einzelstit-

ze sowie die Gesamtstabilitdt eines Tragwerkes kdnnen erhdht werden.
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8. EINFLUSS DER STUETZENLAGERUNG AUF DIE STABILITAET VON STAHLBETONSTUETZEN

8.1 Stabilitadt der Einzelstitze

In diesem Abschnitt soll die Traglast von unverschieblich gelagerten Stitzen
uhtersucht werden. Bei elastischem Materialverhalten ist sie durch die Eu-
lerlast, welche von einer gegebenen Stitzenkopfverschiebung unabhdngig ist,
gegeben., Die flr die Eulerlast massgebenden Knickl&ngen sind in Bild 5.4 ge-
zeigt. Das unelastische Materialverhalten von Stahlbeton verdndert die Bie-
gesteifigkeit in Funktion der Beanspruchung. Damit wird die Traglast nicht
nur von der Stitzenlagerung, sondern auch von der gegebenen Stlitzenkopfver-
schiebung abhangig. Fir gedrungene Stitzen und grosse Stiitzenkopfverschie-
bungen AO wird der meist beanspruchte Querschnitt versagen, bevor die Stitze
instabil wird. Das Trag- und Verformungsverhalten ist in diesem Falle durch
die Momenten-Normalkraft-Interaktion des Querschnittes begrenzt. Diese Ver-
hadltnisse bei nichtlinearem Materialverhalten werden im Folgenden anhand
einiger Beispiele gezeigt, die mit dem im Anhang beschriebenen Computerpro-

gramm berechnet werden kdnnen.

Den Berechnungen zu den Bildern 8.1 bis 8.3 wurden die folgenden Annahmen

zugrundegelegt:

-0 4600 kg/cm?

st

- E 2,1.10° kg/cm?

S

Parabolisch-gerades g, "€ -Diagramm mit €y 4 = 7 2%0 beim Erreichen von B

Betonliberdeckung = 0,1+H

b

- Symmetrischer Rechteckquerschnitt B x H

Beim elastischen Verhalten nimmt die Momentenbeanspruchung bei aufgezwunge-
ner Verschiebung mit zunehmender Achsiallast P ab (Bild 6.1). Dies trifft
fir Stahlbetonstiitzen erst flr grosse Lasten zu, da die Steifigkeit bei
Fliessbeginn (Eé

resp. € ) bis zu einer Last von ungefé&hr p = (0,65+w)

zunimmt. Schlankz Stitzen i;lgegen kdnnen instabil werden, bevor die Fliess-
grenze irgendwo erreicht ist. Unter der Knicklast wechseln die Momente im
Einspannguerschnitt die Vorzeichen und werden unendlich gross. Bel einem
numerischen Rechenverfahren missen Kriterien flr das Instabilwerden defi-
niert werden. In den Rechenbeispielen der Bilder 8.1 bis 8.3 werden im Sta-
bilitatsfall diejenigen Lasten verglichen, die ein Verschwinden der Einspann-
momente zur Folge haben. Beim elastischen Verhalten entsprechen diese Lasten

Knicklé&ngen von &/2 flr Stitze 1 und & flr Stitze 2. Die Eulerlast ist da-

mit flr Stdtze 1 viermal grdsser als flr Stitze 2.
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Bei nichtlineareh elastisch-plastischem Materialverhalten ist die Traglast
auch von der Belastungsgeschichte abh&ngig. Zum Beispiel wird die infolge
der aufgezwungenen Stltzenkopfverschiebung gedehnte Zugarmierung bei zuneh-
mender Achsialkraft entlastet. Waren aber die Stahldehnungen bereits im
Fliessbereich, so bleiben auch nach vollstdndiger Entlastung plastische Deh-
nungen erhalten. Diese verringern die Steifigkeiten und beeinflussen auch
das M-N-Interaktionsdiagramm. In den Rechenbeispielen wurde die Vorausset-
zung gemacht, dass zuerst die Stitzenkopfverschiebung AO aufgezwungen und

dann die Last bis zum Versagen der Stiitze gesteigert wird.

Die Bilder 8.1 und 8.2 zeigen die Traglasten fir schlanke Stiitzen mit sehr
kleinem Armierungsgehalt einerseits und sehr grossem Armierungsgehalt ande-
rerseits. Die sehr schlanken Stitzen (2/H = 60) versagen durch Instabilwer-
den. Fir grosse Stitzenkopfverschiebungen und kleine Armierungsgehalte sind
die Traglasten der beidseitig eingespannten Stiitzen mehr als viermal gros-
ser. Dies ist der Fall, weil die Steifigkeit der Stitze 1 grosser ist als
diejenige der Stlitze 2. Fir kleines AO sowie auch flr grosses w werden die
Achsiallasten bei der beidseitig eingespannten Stilitze so gross, dass die
Biegesteifigkeiten abnehmen. Dies hat zur Folge, dass das Verh&dltnis der
Traglasten von Stitze 1 zu Stltze 2 kleiner wird als bei elastischem Verhal-
ten. Bei den weniger schlanken Stiitzen (£/H = 40) nimmt dieses Verhdltnis
noch weiter ab. Flr grosse AO wird die Stitze 1 mit einer Schlankheit A = 70
schon so stark gekrimmt, dass das Bruchmoment des Einspannquerschnittes er-
reicht wird. Die Armierung fliesst und die kleine Betondruckzone l&sst keine
Steigerung der Last mehr zu. Die Traglast ist durch Wuerschnittsversagen be-

grenzt und fallt mit zunehmendem AO vermehrt ab. Beil unbegrenzten Beton-

I Stiitze 2 Stiitze1

04 \\\ St
81 e

0.2
Stiitze 2 (\=150)

T T

0 10 20 30 408gy, O 05 10 15 Doy

Bild 8.1: Traglasten in Abhdngigkeit der Stiitzenkopfverschiebungen Ag
(Armierungsgehalt w = 0.05)
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Bild 8.2: Traglasten in Abhdngigkeit der Stiitzenkopfverschiebungen Agq
(Armierungsgehalt w = 0.5)

stauchungen liegt die Traglast der Stilitze 1 noch deutlich Uber derjenigen
der Stitze 2. Der Einfluss einer Begrenzung der Betonstauchungen auf die
Traglasten ist in den Bildern ebenfalls gezeigt. Eine Begrenzung auf -6%0
ist vor allem bei kleinem Armierungsgehalt noch ohne wesentlichen Einfluss.
Eine Begrenzung auf -2%o hat bei grossen AO einen entscheidenden Einfluss.
Die Traglast der Stitze 2 mit A = 100 ist durch eine 2%o-Begrenzung und

2/H = 40 noch nicht beeinflusst im gezeigten Bereich der Stitzenkopfverschie-
bungen. Die Traglast der Stitze 1 f&llt daher bei diesen Annahmen wesentlich
unter diejenige der Stitze 2. Extremer sind die Verh&ltnisse bei noch weniger
schlanken Stltzen. In Bild 8.3 sind die Traglasfén fir die beiden Stitzen-
lagerungen bei einem kleinen Armierungsgehalt und einer Stitzenl&nge von

2/H = 20 gezeigt. Die Traglast der beidseitig eingespannten Stlitze 1 er-
reicht bei zentrischer Belastung das Maximum von (1 + 2+w). Bei zunehmender
Verschiebung nimmt die durch Querschnittsversagen begrenzte Traglast stark
ab. Die schlankere Stitze 2 mit einseitig gelenkiger Lagerung wird fir klei-
ne Verschiebungen instabil. Die entsprechende Traglast ist deshalb kleiner
als diejenige der Stilitze 1. Erst bei grossen Verschiebungen wird der Trag-
lastabfall infolge Querschnittsversagen der Stltze 1 massgebend und die
Traglast der Stitze 2 wird grdsser als diejenige der Stiitze 1. Bei diesen
gedrungenen Stilitzen ist der Traglastabfall bei einer Begrenzung der Beton-
stauchungen besonders gross. Rechts in Bild 8.3 sind die Stahldehnungen in
Funktion der Achsiallast gegeben. Dabei entspricht jede Kurve einer bestimm-
ten Stltzenkopfauslenkung. Infolge der angenommenen Belastungsgeschichte
sind die Dehnungen flir p = 0 am grossten und nehmen mit wachsender Achsial-
last ab. Wird eine bestimmte Last schon vor der Stitzenkopfverschiebung

aufgebracht, wie das zum Beispiel flr das Eigengewicht des Ueberbaues zu-
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Bild 8.3: Traglasten und Stahldehnungen im Einspannquerschnitt in Abhdngigkeit der Stitzen-
kopfverschiebungen A, { Armierungsgehalt w = 0,05)

trifft, so werden die Stahldehnungen etwas kleiner. Damit wird der Steifig-

keitsverlust infolge der plastischen Dehnungen geringer.

Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass die Traglast fir beidseitig
eingespannte Stitzen in allen F&llen grdsser ist, bei denen sie durch In-
stabilwerden begrenzt ist. FUr gedrungene Stitzen und grosse Stiltzenkopfver-
schiebungen ist die Traglast durch Querschnittsversagen beschrédnkt. In die-
sem Fall muss geprift werden, ob durch eine Verringerung des Querschnittes
die Schlankheit vergrdssert werden kann oder ob ein einseitiger Gelenkan-
schluss notwendig wird. Der starke Abfall der Traglast bei einer Begrenzung
der Betonstauchungen zum Beispiel auf -2%o0 darf nicht Uberbewertet werden.
Im Falle des Querschnittsversagens ist der massgebende Querschnitt immer bei
der Einspannstelle. Durch geeignete konstruktive Massnahmen in diesem loka-
len Bereich kann die Duktilit&t verbessert werden und damit wird in vielen
F&llen die auch konstruktiv einfachere Ldsung einer festen Einspannung mdg-
lich. Eingespannte Stitzen verbessern vor allem auch die Gesamtstabilitéat,

wie im Folgenden noch gezeigt werden soll.
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8.2 Gesamtstabilitat

Bei langen Bricken mit verschieblicher Lagerung werden die Horizontalver-
schiebungen zum Beispiel infolge Vorspannung, Kriechen, Schwinden oder Tem-
peraturdnderungen in den Randfeldern sehr gross. H&ufig werden daher die

Stitzen in Widerlagerndhe gelenkig gelagert, wie es in Bild 8.4 gezeigt ist.

Z N _
;ﬁf 1 \} | \.
\ /
\ /

7. . S~
P ‘P *P ‘P
/EIB»EIS A /EIB»EI
lp
L l
Elg ] —Elg
Pendel 4 Pendel
Stitze1 . Stitze 2

System 1 System 2

Bild 8.4 : Mégliche Stitzenlagerungen bei Briicken

Jedes zusdtzliche Gelenk hat zur Folge, dass die Gesamtstabilitdt kleiner
und die Konstruktion geschwédcht wird. Vor allem beidseitig gelenkig gela-
gerte Stiitzen, sogenannte Pendelstiitzen, sind in dieser Hinsicht sehr un-
glinstig. Schon kleine Horizontalverschiebungen haben treibende Horizontal-
kréafte zur Folge, denen die stabilisierenden Kra&fte der eingespannten Stit-

zen entgegenwirken miissen.

Im Folgenden werden die beiden Systeme 1 und 2 von Bild 8.4 untersucht. Die
Steifigkeit des Balkens wird als wesentlich grosser als diejenige der Stit-

Zen angenommen.

Fir lineares Materialverhalten (d.h. EI = konstant) kann die Last beim In-
stabilwerden der Konstruktion mit der Deformationsmethode unter Berlicksich-
tigung der Achsialkraft analytisch genau bestimmt werden. Flr praktische
Fadlle geniigend genau ist die folgende Energiebetrachtung, bei der zur Ver-

einfachung ein parabolischer Ansatz fUr die Biegelinie gemacht wird.
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Die &ussere Arbeit, die die Achsiallast P bei einer Einsenkung A% infolge

einer Horizontalverschiebung A leistet, berechnet sich wie folgt:

. = L] = -1. .L. 2 W
Pendelstab: Aa,P = PeAL = 5 P T A

Stidtze 1: A

P-AQ/ = —OP.%.AZ L (8-1)

3.p.lp2
a2 = PrAL = FePeged

wn
(22
)
s
N
@
N
P
]

Die innere Arbeit berechnet sich filr die drei Stitzentypen zu:

Pendelstab: A, =0
i,P
Stiitze 1: A, 5 = - GeCren? L (8.2)
i,P [}
. . _ 3, EI 2
Stitze 2: Ai,P = 2" A
J
Mit der Arbeitsgleichung
A_+ A, =0 (8.3)

und den Ausdriicken (8.1) und (8.2) berechnen sich die Traglasten filr die

beiden Systeme zu:

B BeEI
System 1: P1 = $Z+(0,5+v:0,6)

e (8.4)

P
) 1,5°E1 N
System 2: Py = 22+(0,5+y+0,6) 4

wobei y = éL
F)

Aus (B8.4) ist ersichtlich, dass die kritische Last fir das System 1 mit der

beidseitig eingespannten Stltze viermal grisser ist als flr das System 2

mit der einseitig gelenkig gelagerten Stitze. Die Pendelstitze reduziert in

beiden F&allen die Traglast. Je kiirzer sie ist (y >), desto grdsser ist diese
Reduktion. Die Traglast (8.4) ist unabhdngig von der Horizontalverschiebung

A. Unter dieser Last bewirken beliebig kleine zus&tzliche Verschiebungen,

dass die treibenden Kréfte grdsser werden als die stabilisierenden Kr&fte.
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Bei nichtlinearem Materialverhalten hat die Horizontalverschiebung A einen
Einfluss auf die Traglast. Bild 8.5 zeigt den Vergleich der stabilisieren-
den Krdfte fir die beiden Stilitzenlagerungen 1 und 2. Der horizontale Wider-
stand w ist bei gegebener Stltzenkopfverschiebung, Schlankheit und gegebe-
nem Armierungsgehalt von der Achsiallast p abhéngig. FUr das Rechenbeispiel
von Bild 8.5 nimmt die Horizontalkraft vor allem flr die beidseitig einge-
spannte Stlitze 1 und die entsprechenden hohen Achsiallasten bis zu_einem
Maximum zu. Dies kommt daher, dass die Biegesteifigkeit mit p zunimmt. Erst
flir gréssere Achsiallasten bewirkt der Einfluss 2. Ordnung eine Reduktion
der stabilisierenden Horizontalkraft. Mit der gestrichelten Geraden in Bild
8.5 ist die treibende Horizontalkraft einer Pendelstlitze mit derselben Lé&nge
% wie die stabilisierenden Stiitzen gegeben. Die Schnittpunkte geben die Trag-
lasten fir die entsprechenden Systeme. Die Traglast fir System 1 ist um ein
Mehrfaches grdsser als fUr System 2. Aus Bild 8.5 ist aber auch ersichtlich,
dass die einseitig gelenkig gelagerte Stiitze 2 schon fir kleine Achsialla-

sten Uberhaupt keinen Widerstand gegenilber einer Horizontalverschiebung

= 0.25

40
= 005

Bild 8.5: Einfluss der Stiitzenlagerung auf die Traglast (Gesamtstabilitét)
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leistet. Die Horizontalkraft W, wird negativ und hat damit sogar eine trei-
bende Wirkung auf das Gesamttragwerk zur Folge. Die Sicherheit gegeniber
Instabilwerden des Gesamttragwerkes wird demnach durch eingespannte Stiitzen
erh8ht. Dabei muss vorausgesetzt werden, dass die Traglast der eingespann-
ten Einzelstiitze infolge Querschnittsversagen nicht kleiner ist als dieje-

nige der einseitig gelenkig gelagerten Stitze (Bild 8.3).

Einem Tragwerk kann auch eine Verschiebung aufgezwungen werden (z.B. Wider-
lagerverschiebung, Erdbeben). Es stellt sich in diesem Fall die Frage, bei
welcher Verschiebung bei gegebener Last das Gesamtsystem instabil wird. Im
Rechenbeispiel von Bild 8.6 sind die stabilisierenden Horizontalkrifte flr
die beiden Stiltzenlagerungen 1 und 2 in Abhdngigkeit der Verschiebung gege-

ben. Die Schnittpunkte mit den Geraden der treibenden Horizontalkrafte von

W_
BHB
0.03 M
03 s \jz)
Wy (Stitze 1 e \e”
Y e
~
002- -~ -
~ —
- ///// p = 0.3 = konstant
P // l‘/H = 10
0‘01-‘ M
//‘,//// W2 (Stiitze 2) w = 005
1
g A
o . . —e—5/H
0 0 0.2 0.3
==TA/H

Bild 8.6: Einfluss der Stitzenlogerung auf die maximale Stitzenkopfverschiebung
(Gesamtstabilitdt )
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zwel verschieden langen Pendelstlitzen geben die Verschiebungen, bei denen
die entsprechendeh Systeme instabil werden. Flr das Rechenbeispiel mit ei~
ner Pendelstiitze mit ZP = 0,252 trifft dies flir das System mit einer ein-
seitig gelenkig gelagerten Stiitze bei einer Auslenkung von A/H = 0,08 zu.
Bei dieser Auslenkung ist flr das System 1 mit einer beidseitig eingespann-
ten Stiltze die Sicherheit gegeniber Instabilwerden noch gewdhrleistet. Erst
bei einer mehr als doppelt so grossen Auslenkung wird'auch dieses System in-
stabil.

In Bild 8.6 sind auch die Stahldehnungen und die maximalen Betonstauchungen
gegeben. Daraus ist ersichtlich, dass bei einer zuldssigen Stahldehnung von
D,S-esF das System 2 mit dem Gelenkanschluss bereits instabil wird. Hinge-
gen ist auch flir wesentlich grdssere Stahldehnungen beim System 1 eine aus-
reichende Gesamtstabilit&t gewdhrleistet. Mit den Stahldehnungen nehmen na-
tlirlich auch die Betonstauchungen zu. Eine gute Querarmierung im Bereiche
der Einspannung ermdglicht aber die erforderlichen Verformungen, wie be-
reits in den friheren Kapiteln gezeigt ist. Das Beispiel ist fir eine sehr
gedrungene Stitze (&/H = 10) und einen sehr kleinen Armierungsgehalt gerech-
net. Bei schlankeren Stitzen wird die Sicherheit gegeniiber Instabilwerden
vor allem fiUr die einseitig gelenkig gelagerte Stitze 2 kleiner, und eine
Einspannung dré&ngt sich auf. Grdssere Armierungsgehalte bedingen eine besse-

re Querarmierung.

Diese Rechenbeispiele zeigen, dass Gelenkanschlliisse die Sicherheit gegenilber
Instabilwerden stark reduzieren. Eine Konstruktion mit méglichst wenig Ge-
lenken ist besser, auch wenn bereits im Gebrauchszustand ein paar Risse auf-
treten. Diese sind voraussehbar und mit konstruktiven Massnahmen unter Kon-
trolle zu halten. Sie rechtfertigen eine Gelenkkonstruktion nicht, die im
Katastrophenfall (z.B. Erdbeben) eine viel geringere Sicherheit aufweist als

ein Tragwerk mit festen Verbindungen.
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SCHLUSSFOLGERUNGEN UND ZUSAMMENFASSUNG

Aufgezwungene Verformungen bei eingespannten Stlitzen stellen hohe Anforde-
rungen an die Rotationsfdhigkeit der Einspannbereiche. Versuche zeigen,

dass der Beton sich viel duktiler verh&lt als vielfach angenommen wird. Be-
sonders bei starker Querarmierung sind erstaunliche Stauchungen ohne grossen
Tragfdhigkeitsverlust mdglich. Da das Spannungs-Stauchungs-Verhalten von
Beton vor allem im Bereich grosser Verformungen starken Streuungen unterwor-
fen ist, werden in dieser Arbeit zwei extreme Annahmen daflir gemacht. Einer-
seits wird ein parabolisches Spannungs-Stauchungs-Diagramm verwendet, bei
dem nach Erreichen der Betonfestigkeit die Tragfdhigkeit durch Entfestigung
wieder abnimmt (Bild 3.6). Andererseits wird ein parabolisch-gerades Dia-
gramm angenommen, bei dem nach Erreichen der maximalen Festigkeit auch bei
weiterer Stauchung keine Entfestigung eintritt. Je nach Querarmierungsgehalt
und weiteren Parametern folgt das effektive Spannungs-Stauchungs-Verhalten

des Betons dem einen oder anderen Extremum.

Diese verschiedenen Materialannahmen beeinflussen die Momenten-Krimmungs-
Beziehung und damit auch das Verformungsverhalten der Stitzen. Wegen der
Nichtlinearitat des Materials und des Einflusses der Verformungen auf das
Tragverhalten (Theorie 2. Ordnung) missen flr Stitzenberechnungen numerische
Verfahren verwendet werden. Ein entsprechendes Computerprogramm ist im An-
hang beschrieben. Aber schon Ueberlegungen an einer einfachen einseitig ein-
gespannten Modellstltze, die sich nur in zwei Rotationsfedern verformen kann,
zeigen das prinzipielle Verformungsverhalten. Die gemachten Schlussfolgerun-
gen werden durch Computerberechnungen bestdtigt. Wird bei konstanter Achsial-
last die Rotation bei der Einspannstelle vergrdssert (Deformationssteuerung),
und wird flr die Momenten-Rotations-Beziehung die Entfestigung bei grossen
Verformungen berilicksichtigt, so "streckt” sich die Stitze, d.h. bei zuneh-
mender Rotation in der Einspannstelle am Stltzenfuss kann die Séﬁtzenkopf-
verschiebung abnehmen. Wird keine Entfestigung berlicksichtigt, so bleiben

die Momente bei zunehmender Rotation konstant, und die Stitze biegt sich
nicht mehr weiter, d.h. die Stitze "erstarrt” und dreht sich wie ein Pendel-

stab um den Stitzenfuss. Dabei nehmen die Stltzenkopfverschiebungen zu.

Mit der nichtlinearen Momenten-Krimmungs-Beziehung flr gegebene Achsiallast
nimmt die Biegesteifigkeit mit zunehmender Beanspruchung ab. Die Zw&ngungs-
beanspruchungen nehmen dadurch bei der beidseitig eingespannten Stlitze mehr
ab als bei der einseitig gelenkig gelagerten Stltze. Ein Vergleich der bei-
den Stitzen zeigt jedoch, dass diese Tendenz erst bei grossen Verformungen
im plastischen Bereich von Bedeutung ist. Ein N&herungsverfahren mit kon-

stanter Biegesteifigkeit flr gegebene Achsiallast wird deshalb als sinnvoll



83

erachtet.

Die Untersuchungen der Rotationsfdhigkeit von plastischen Gelenken zeigen,
dass die von der Lagerﬁng unabh&ngigen plastischen Stitzenkapfverschiebun-
gen sehr gross werden kdnnen. Sie sind wesentlich grdsser als die elasti-
schen Auslenkungen. Ein Vergleich der beiden Stiitzenlagerungen zeigt deshalb

ungefdhr dieselbe Verformungsfahigkeit der beiden Stiitzen im Bruchbereich.

Die Berechnungsbeispiele zeigen, dass fir die unverschiebliche Lagerung die
Tragfdhigkeit der eingespannten Stlitze im allgemeinen wesentlich hbher ist
als diejenige der einseitig gelenkig gelagerten Stitze. Auch bei gedrungenen
Stiitzen mit grosser aufgezwungener Stltzenkopfverschiebung, bei denen nicht
Stabilitéts-, sondern Querschnittsversagen massgebend wird, ist die einge-
spannte Lagerung meist besser. Tragwerke, die verschieblich gelagert sind,
kdnnen als Ganzes instabil werden. Eingespannte Stitzen erhShen in diesem
Fall die Gesamtstabilitdt. Ein allgemeines Rezept fir die Stidtzenlagerung
kann nicht gegeben werden. Zuviele Parameter wie z.B. die Bodenverhdltnisse
oder das Auftreten grosser Risse im Gebrauchsbereich beeinflussen diese Ent-
scheidung. Die vorliegenden Untersuchungen zeigen jedoch, dass es mdglich
und in vielen F&llen besser ist, in der Praxis vermehrt auf gelenkige und
verschiebliche Lagerkonstruktionen zu verzichten und mit festeingespannten

Stitzen die Stabilitdt zu erhGhen.

Die bei den Einspannstellen geforderte grosse Verformungsf&higkeit kann mit
geeigneten konstruktiven Massnahmen (z.B. Querarmierung) erreicht werden.
Ourch experimentelle Untersuchungen Uber das Risseverhalten eingespannter
Stahlbetonstiitzen im Gebrauchsbereich und Uber die Rotatioﬁsféhigkeit von
plastischen Gelenken im Bruchbereich kdnnen geeignete konstruktive Ausbil-

dungen Uberprift werden.
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CONCLUSIONS ET RESUME

I1 est reconnu que les déformations imposées provoguent de grands efforts
dans les extremités encastrées d’'un pilier et mettent spécialement & con-
tribution leur pouvoir rotatoire. Des essais ont montré, gque le béton se
comporte avec plus de coercibilité qu’on a 1'habitude de 1'admettre. En
effet, avec/un fort pourcentage d'armature transversale, on peut obtenir

un important écrasement du béton sans pour autant remarquer une grande
diminution de la capacité portante du pilier. Etant donné que le diagramme
contrainte-déformation du béton peut contenir de larges écarts types, on a
étudié dans ce travail, deux cas extrémes. D'une part, on admettra un dia-
gramme contrainte-déformation parabolique jusqu'3 la résistance limite du
béton suivi d'une augmentation de coercibilité simultanée & une diminution
de l'effort de compression. D'autre part, on fera 1'hypth&se d'un diagramme
contrainte-déformation parabolique-linéaire domme défini dans la figure 3.
Suivant 1'importance du pourcentage de 1'armature transversale, on admettra

1’un ou l'autre des diagramme défini ci-dessus.

Ces différentes hypothéses relatives au comportement du béton influencent

la loi moment-courbure et par conséquent le pouvoir de déformation des
piliers. Compte tenu du comportement non-linéaire du béton ainsi que de la
nécessité de considerer 1'influence des déformations (théqrie du 2éme ordre),
on devra développer une méthode numérique de calcul. Un programme adéquat

est décrit dans 1'annexe. Le raisonnement fait sur un moddle, qui représente
un pilier ayant une extrémité libre et 1'autre encastrée, illustre son com-
portement pendant la phase de déformation. Le mod&le est constitué par deux
segments articulés & 1'aide de ressorts rotatifs. Le calcul établi par
l’ordinateur confirmera les conclusions tirées de 1'étude. Si sous 1'action
d'une charge axiale constante, on fait varier 1'angle de rotation de 1'-
encastrement (la déformation étant la variable indépendante), et que 1l'on
considére dans la loi moment-courbure 1'augmentation de coercibilité du
béton, le pilier "se redresse” c'est-3-dire que pendant l’augmentation de

la rotation & 1'encastrement le déplacement de la téte du pilier peut di-
minuer. Négligeons 1'augmentation de coercibilité du béton, alors les moments
restent constants bien que 1'angle de rotation augmaente. Le pilier ne se
déforme plus, il "se raidit” et tourne autour de 1'encastrement comme un

balancier. A ce moment-13 le dépilacement de la téte du pilier augmente.

Si pour une force axiale donnée, on admet une loi moment-courbure non-
linéaire, 3 ce moment la rigidité & la flexion diminue au fur et a mesure
que les efforts augmentent. Les efforts indirects, qui agissent sur un

pilier doublement encastré, diminuent plus que ceux qui sollicitent un pilier
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articulé 3 1l'une de ses extremités et encastré & l'autre. La comparaison
de ces deux cas montre toutefois que cette tendance ne devient significa-
tive que dans le domaine des grandes déformations. Une méthode de calcul
approché basé sur l'hypothése d'une rigidité & la flexion constante pour

un eF?ort axial donné, conduit & des résultats trés satisfaisants.

L'étude de la capacité de rotation des rotules plastiques montre que les
déplacements de la téte du pilier, bien qu'indépendants du genre d'appuis,
peuvent devenir importants. Ils sont notablement plus grande que ceux gui
se produisent dans le domaine élastique. La comparaison des deux genres
d'appuis montre toutefois gue leur comportement dans le domaine ultime est
tout & fait semblable.

Les examples montrent, que pour une structure immobile la capacité portante
des piliers doublement encastrés est plus élevée que celle d'un pilier
simplement encastré. On retrouve cette supériorité méme par rapport aux
pidces comprimées, peu &lancées, pour lesguelles la résistance de la section
et non pas les critéres de stabilité représente la condition déterminante

a8 la rupture. Pour les structures mobiles, on peut se trouver en présence
d'un probléme de stabilité de l'ensemble de 1l'ouvrage. Dans ce cas, les

piliers doublement encastrés contribuent 3 augmenter la stabilité générale.

La possibilité de donner une "recette” générale pour le choix du systéme
d’appuis n'existe certes pas. Trop de paramétres (conditions du sol, forma-
tion de fissures dans le domaine d'utilisation) influencent ce choix. La
présente étude montre toutefois, qu'il est possible voir méme préférable
dans beaucoup de cas, de construire des piliers doublement encastrés plutédt
qu'articulés ou libres & l'une de leurs extremités. Ce choix ne peut qu'-

influencer favorablement la stabilité générale de l'ouvrage.

La grande capacité de déformation requise au droit des encastrements peut
8tre assurée par des mesures constructives adéquates. A 1'aide d’'essais
ayant pour but d'établir le comportement & la fissuration dans le domaine
d’utilisation ainsi que la capacité de rotation, on pourrait expéfimenter
différentes solutions constructives qui se rappdrtent au probléme sus-

mentionné.
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CONCLUSTONS AND SUMMARY

Imposed deformations on fixed columns demand a big rotation capacity at the
fixed ends. It can be seen from test results that the behavior of concrete
is considerably more ductile than usually assumed. Especially with a strong
lateral reinforcement, considerable compressive strains are possible without
a significant reduction of the strength. Due to wide scattering of the mate-
rial properties it is difficult to formulate an unique stress-strain rela-
tionship for concrete. Therefore, two extreme assumptions are made in this
investigation. On one side a parabolic stress-strain diagram is used which
accounts for a decrease in strength due to strain softening. On the other
side a parabolic-straight diagram is used with no softening effect at all.
Depending on the lateral reinforcement and other parameters the real stress-

strain behavior of concrete lies between the two extreme assumptiaons.

The assumed material praoperties influence the moment-curvature relationship
and thereby the deformation behavior of the columns. Due to the nonlinear
material properties and the influence of deformations on the ultimate load
(second order theory), numerical procedures have to be applied for the com-
putation of columns. A corresponding computer program is described in the
appendix. But also considerations on a simple cantilever model column, with
one end fixed and the possibility to deform at two given rotation springs,
show the principal deformation behavior. The conclusions drawn from the
simple model are confirmed by computer computations on reinforced concrete
columns. If under constant axial load the rotation of the fixed end is in-
creased (i.e. deformation controlled procedure) and if for the moment-rata-
tion relationship strain softening is considered, the column "straightens”.
For increasing rotation of the fixed end at the column base a decrease of
the displacement of the column top is possible. If no strain softening is
considered the moments remain constant for increasing rotatian and the
column does not bend further, i.e. the column "stiffens” and rotates like

a column hinged at both ends. Hereby the displacements of the column top

increase.

For the nonlinear moment-curvature relationship under constant axial load,
the bending stiffness decreases for increasing deformations. Thus, the forces
imposed by the displacements of the column top decrease more for the fixed
column than for the column hinged on one side. But a comparison of the two
columns shows that this is only of significance for large strains in the
plastic range. An approximate computation procedure with constant bending

stiffness for a given axial load is therefore justified.
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The investigations on the rotation capacity of the plastic hinges show that
the plastic displacements of the column top which are independent on the
support conditions can become very large. They are much bigger than the
elastic displacements. A comparison shows approximately the same deforma-

tion capacity before failure for the two columns.

The computation examples show that the ultimate load for laterally supported
columns with fixed ends is generally bigger than for the hinged ones. For
short columns with large imposed displacements, failure of the cross section
instead of stability failure restricts the ultimate load. But even in this
case the fixed ended column is usually better. For unbraced structures with
sidesway deflections, instability of the whole system is possible. Fixed

ended columns improve significantly the system stability.

No general rule for the choice of support conditions of columns can be given.
Too many parameters like the properties of the soil or the cracking state
under working loads influence this decision. But these investigations allow
to draw the conclusion that in practical design, generally more fixed ended

columns should be used to increase the stability of the structures.

The big deformation capacity which is necessary at the fixed ends of columns
has to be established by carefully designed details (e.g. lateral reinforce-
ment) within the plastic hinge length. Some further experimental studies on
the behavior of fixed ended columns could give appropriate constructive
provisions. Of special interest are the cracking state under working load

and the rotation capacity of plastic hinges under ultimate load.
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ANHANG: COMPUTER-PROGRAMM FUER DIE BERECHNUNG UNELASTISCHER RAHMEN NACH DER
THEORIE 2. ORDNUNG

Dieses Programm war ein wesentliches Hilfsmittel flir die Berechnung numeri-
scher Beispiele in dieser Arbeit und scll deshalb kurz erlédutert werden. Es

ist in [2] und [3] im Detail beschrieben.

Das Programm ermdglicht die Berechnung des Trag- und Verformungsverhaltens
ebener Rahmen unter Berlcksichtigung der Theorie 2. Ordnung und des unelasti-
schen Materialverhaltens. Es kann eine beliebige Geometrie und Belastungs-
geschichte eingegeben werden. Neben konstanten Lasten k&nnen auch proportio-
nale Lasten berilicksichtigt und der entsprechende Lastfaktor A kann bestimmt
werden. Flr die Ermittlung instabiler Lagen des Rahmens kann ein verformungs-

gesteuertes Rechenverfahren verwendet werden.
Eine Uebersicht lber den Rechengang ist in Bild 5.6 gegeben. Im Folgenden

werden der generelle Aufbau des Programmes und das Vorgehen bei der elasti-

schen Berechnung 2. Ordnung gezeigt.

A.1 Genereller Aufbau des Programmes

Das Programm besteht aus einem Hauptprogramm (MAIN) und 10 Unterprogrammen.

Bild A.1 gibt einen schematischen Ueberblick (ber dessen Aufbau.

S |
Steifigkeitsberechnung {Elastische Rohmenberechnung

TR

Hauptprogramm I Steuerung :
| | |Rechenhilfen
MAIN : LASTG | ! RAHMEN
] | | ;
_ | BANDGL
INPUT | | PHIG : '
| EIS |'
|_ 7 I
OUTPUT AG JI INPOL
I
I
l
l

Bild A.1: Aufbau des Programmes
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Es kdnnen die vier folgenden Gruppen unterschieden werden:

Hauptprogramm: Zum kurzen Hauptprogramm gehdren die Input- und

Output-Routinen.

- Steuerung: Die Steuerung wird vom Hauptprogramm kontrolliert.
LASTG steuert einen gegebenen Lastfaktor A.

PHIG kontrolliert die Krimmung ¢ im Kontroll-

ks
Schnitt bei der Verformungssteuerung.

Steifigkeitsberechnung: Die Subroutinen EIS, AG und MN berechnen die Sekan-
' tensteifigkeit EI flr jedes Element unter Beriick-
sichtigung der berechneten Krimmungen und Achsial-

lasten (Momenten-Krimmungs-Beziehung).

- Elastische Rahmenberechnung und Rechenhilfen:

RAHMEN flihrt eine elastische Rahmenberechnung nach
der Deformationsmethode unter Berlicksichtigung der
Theorie 2. Ordnung durch. BANDGL 1ldst das dazuge-

horende lineare Gleichungssystem.

INPOL ist eine Interpolationsroutine zur Beschlesu-

nigung der Konvergenz.

Im Folgenden wird eine summarische Beschreibung der einzelnen Programmteile

gegeben.

RAHMEN

Die Biegesteifigkeiten und die Achsiallasten fir jedes Element, die Randbe-
dingungen und alle Lasten missen gegeben sein. Das Unterprogramm berechnet
die globale Steifigkeitsmatrix (K] unter Berlicksichtigung der Biegesteifig-
keiten, der Achsiallasten (Theorie 2. Ordnung) und der Randbedingungen. Fir
den Lastfaktor A = 1 und X = 2 wird je eine elastische Analyse des Tragwer-
kes gemacht. Dabei werden neben den Verschiebungen auch die Stabkrafte und

die Reaktionen bestimmt.

Je nach der aktuellen Steuerung werden durch Interpolation die Verschiebun-
gen, Stabkrdfte und Reaktionen so ermittelt, dass A mit dem gegebenen Last-
faktor (Laststeuerung) oder, dass die Krimmung im Kontroll-Schnitt mit der

spezifizierten Krimmung (Verformungssteuerung) Ubereinstimmt.
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Nach dem Gauss'schen Algorithmus 1l8st das Programm das lineare Gleichungs-
system der Rahmenberechnung, wobei beriicksichtigt wird, dass die Steifigkeits-

matrix bandfdrmig und symmetrisch ist.

Durch n-Stltzstellen wird ein Polynom von (n-1)tem Grade gelegt und die ge-

suchten Werte werden interpoliert.

EIS (Steifigkeit EI)

Es werden die Sekantensteifigkeiten fir alle Elemente berechnet (EI = M/9).
Die inneren Momente M werden aufgrund der gegebenen Krimmungen (&) unter

Wahrung des achsialen Gleichgewichtes in AG resp. MN ermittelt.

AG (Achsiales Gleichgewicht)

Fir eine gegebene Krimmung irgend eines Querschnittes wird die mittlere

achsiale Dehnung € variiert bis das achsiale Gleichgewicht erflillt ist.

Fiir jede Position der Dehnungsebene werden M und N in der MN-Routine be-
rechnet. Nach der Durchrechnung von zwei Dehnungspositionen € wird ein
neuer N&herungswert fir €n durch eine lineare Interpolation bestimmt, so
dass sich die dazugehSrende Normalkraft N sehr rasch der gegebenen Normal-
kraft nd&hert. Das Konvergenzkriterium kann in der INPUT-Routine spezifiziert
werden. Hat diese Iteration konvergiert, so wird mit dem entsprechenden M

in der EIS-Routine die Sekantensteifigkeit berechnet.

MN (Moment, Neormalkraft)

Fir eine gegebene Position der Dehnungsebene werden die inneren Krafte M

und N durch Integration der Spannungen Uber die Querschnittsfldche bestimmt.

Der Rahmen wird nach der lastgesteuerten Methode berechnet. Eingegeben wer-

den der Lastfaktor A und die Belastungsdauer At.

PHIG (Krimmung ¢ wird gesteuert)

FUr Kurzzeitbelastung wird die bezogene Kriimmung ®<H im Kontroll-Schnitt
stufenweise erhht und der dazugehdrende Lastfaktor A wird ermittelt. Ein
Versagen infolge Instabilit&t stellt sich dann ein, wenn bei einer Erhdhung

van ¢+H die Last P kleiner wird.
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Bei Langzeitbelastung wird zusdtzlich noch At variiert bis A gleich dem ge-
gebenen Faktor AD fir die Dauerlast wird. Wird X ohne Verdnderung von t nach
einer Erhdhung der Krimmung kleiner als der gegebene Lastfaktor AD' so be-

deutet dies ein vorzeitiges Versagen infolge Kriechen.

Mit Namelist-Anweisungen kdnnen die Daten eingelesen werden.

OUTPUT

Fir alle Elemente ist ein selektiver Output mdglich. Es kdnnen die Momente,
Normalkr&dfte und Verschiebungen, die Dehnungen, Krimmungen und Spannungen

sowie die Biegesteifigkeiten und Reaktionen ausgedruckt werden.

MAIN

Dieses kurze Programm bestimmt die Steuerungsart geméss den Input-Daten.

A.2 Elastische Berechnung nach der Theorie 2. Ordnung

Die elastische Berechnung 2. Ordnung ist ein wichtiger Bestandteil der
nichtlinearen, elastisch-plastischen Analyse, wie sie in Kapitel 5.2 be-
schrieben ist. Sie wird im Unterprogramm RAHMEN mit Hilfe der Methode der
finiten Elemente durchgeflihrt. Der Rahmen wird in Stabelemente unterteilt,
die an ihren Enden, in den Knotenpunkten, miteinander verbunden sind. Bei
bekannten Beziehungen zwischen Knotenkr&ften und Knotenverschiebungen flr
jedes Element kann der Gleichgewichtszustand des ganzen Tragwerkes in Funk-
tion der Knotenverschiebungen ausgedrickt werden. Diese Beziehungen fir das
in Figur A.2 gegebene Element flhren zu einem linearen Gleichungssystem vaon

folgender Form:

w3,P3 WG'PG
W P——%@}O W ,P — y
T Gy oo ‘
w2.P, ws,Ps

Z

Bild A.2: Stabelement in lokalen Koordinaten
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(K1{w} = {P} (A1)

wobei {w} den Verschiebungsvektor des Elementes und {P} den Vektor der ent-
sprechenden Knotenkrafte darstellt:

{w} = ( W, 1 ey = ( P )
W) Py
) W L P3 L
Wy T Py
Wg Pg
L Y6 s

FGr die Besfimmung der Steifigkeitsmatrix [K] wird die Arbeit Ai der inne-

ren Krdfte flir die Verschiebungen {w} wie folgt berechnet:

1 T
Ay = 3 {w} «[KI«{w} (A.2)
In einem konservativen System geht die gesamte Arbeit der inneren Krafte in

Formé&nderungsenergie U lber. Diese berechnet sich zu:

U = 3+ ferale)av (A.3)

v

und kann flr prismatische Stdbe in Funktion der Verschiebungen u und w wie

folgt ausgedrickt werden:

1 d?w,? 1 du,? 1 dw, 2
E-EI'{ (32) tdx*3 EF'{(R) dx+z yLN (Fy) +dx (A.4)

U =

Die beiden ersten Terme entsprechen den bekannten Ausdriicken fir die Formén-
derungsenergie bei Biegung resp. achsialer Verformung. Der letzte Term ent-

spricht der inneren Arbeit, die N bei der Verklrzung infolge Verbiegung des
Stabes leistet (Bild A.3).
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ALY S——
dx dA; = N-Bx=N-3-(9%) ax
g 2 ‘dx

dw
dx

/1

/1w

.

Bild A.3: Innere Arbeit der Normalkraft bei der Verkirzung Ax infolge
Verbiegung des Stabes

Mit den Gleichungen (A.2) und (A.4) kann die Steifigkeitsmatrix [K] be-
stimmt werden. Die einzelnen Koeffizienten berechnen sich zu:
32U

K, , = +————ov» (A.5)
1,3 awi awj

Die Steifigkeitsmatrix [K] kann in eine Steifigkeitsmatrix [K1] 1. Ordnung
und in eine geometrische Steifigkeitsmatrix [K2] unterteilt werden. [K1] be-
rechnet sich aus den beiden ersten Termen von (A.4) und [KZ] aus dem letzten
Term, der von N abhéngig ist. Um die Formé&nderungsenergie (A.4) ermitteln

zu k&nnen, missen die Verschiebungen u und w in Funktion der Knotenverschie-

bungen {w} gegeben sein. Mit den folgenden Verschiebungsansé&tzen

gU% [1-5! 0 » 0 » E: 0 ’ 0 ]'{W}
W 0, 1-3+E2+2£%, 8¢ (g-2°E%+E%), 0,3-82-2-£%,2-(-E2+£7)

wobei & = % (A.B)

berechnen sich die Steifigkeitsmatrizen [K1] und [KZ]. wie sie in Bild A.4

gegeben sind.
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[K,]= EL£ ‘ETF [K2)=N
12E1| 6Kl 12E!l | 6E1 6 1 6 1
I % Slw| 8w
4El _6El | 2El 2L L
L l L 15 101 30
EF
symmetrisch | L symmetrisch
12Ei | 6E1 6 L
{3 12 5L | 10
4El 2L
l 15

Steifigkeitsmatrix 1. Ordnung Geometrische Steifigkeitsmatrix

Bild A4: Lokale Steifigkeitsmatrizen

Ist das Element um den Winkel © gegenliber der x-Axe verdreht, wie es in

Bild A.5 gezeigt ist, so entsprechen die Steifigkeitsmatrizen in Bild A.4
den lokalen Matrizen [K,].

L

Bild A.5: Globale Verschiebungen und Lasten
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Die globale Matrix berechnet sich zu:
T
(K] = [R] [KR][R] (A.7)

wobei [R] = Transformationsmatrix, welche lokale und globale Verschiebungen

oder Lasten wie folgt verbindet:

(R} {w}

—~—

£

—
i

(R] {P}

-~

Qo

—
I

[R] ist in Bild A.6 gegeben.

[r]

"
(@]
wn

sin @

(@]

w

wn
"

cosé@

'
w
(@}
@]
"

Bild A.6: Transformationsmatrix [R]
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Die globale Elementsteifigkeitsmatrix [K] = [K1] + [Kz] ist in Bild A.7

gegeben.
[K,]= %Cz*%sz (Elf~12 %)SC - %%" S - kyg - ky2 kyz
g§_52+1_21_§l_ ?l SE¢ ~¥yp - k22 k23
4EL ~ky3 - k23 £H
symmetrisch kyy k12 -ky3
k22 -ke23
k33
[N 5t s - SC 16 S ~kyy K2 ki3
51 C° 6° g | kg k23
%% k3 k23 "%6
symmetrisch Ky K12 Ky3
k22 k23
K3z

S = sing C=cos @

(k] + [k2]

Bild A.7: Globale Elementsteifigkeitsmatrix [K]

Aehnlich der Beziehung (A.1) flr ein einzelnes Element kdnnen die Beziehun-
gen zwischen Knotenkré&ften und Verschiebungen fir das ganze System wie

folgt geschrieben werden:
(K1{w} = {P} (A.8)

wobei {w} alle Knotenverschiebungen und {P} alle Knotenkrifte des Systems
enthalt. |

Die Steifigkeitsmatrix [K] fir das ganze System wird durch Superposition

aller Elementsteifigkeitsmatrizen ermittelt.

Nachdem die Steifigkeitsmatrix (K] und der Lastvektor {P} flr das ganze Sys-

tem bestimmt sind, missen die Gleichungen noch den gegebenen Randbedingungen
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angepasst werden. Wenn zum Beispiel eine Verschiebung Wy gieich null sein
muss, kann dies so erreicht werden, dass der Steifigkeitskoeffizient kii

durch eine sehr grosse Zahl (z.B. 1050) ersetzt'wird.

Die L&sung des Gleichungssystems (A.8) kann sehr effizient gefunden werden,
wenn die Symmetrie und die Bandcharakteristik der Steifigkeitsmatrix berick-
sichtigt werden.. Mit den berechneten Verschiebungen {w} kd8nnen die Knoten-
kr&fte aus (A.1) bestimmt werden. Die globalen Verschiebungen missen dabei

mit [R] in lokale Verschiebungen transformiert werden.
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BEZEICHNUNGEN

B Querschnittsbreite

D Duktilit&tsparameter

Db Betondruckkraft

E Elastizit&tsmodul

EI Biegesteifigkeit

FB Bligelquerschnitt

Fb Betonfléche

Fk ' Betonfléche innerhalb Querarmierung

FS Querschnittsfléche der Zugarmierung

Fé Querschnittsflache der Druckarmierung

FU Betonfl&che ausserhalb Querarmierung

H Querschnittshohe

(K] Steifigkeitsmatrix

K Momentenverhdltnis (= m1/m2J

M Moment

m° Moment beim Stitzenkopf

M Moment beim Stlitzenfuss

N Normalkraft

{P} Lastvektor

PE Eulerlast

Pu Traglast

UB Bligelumfang

U Forménderungsenergie

W Horizontallast

a,k Konstante fir die Beschreibung der linearen m-0-Beziehung
db Betondruckkraft, dimensionslos (= Db/B'H-B)
dS Stahldruckkraft, dimensionslos (= Fé-oS/B-H-B]
L Stdtzenlénge

ZP L&nge der Pendelstiitze

L1 Knicklé&nge



AR

AR

TV =

tdnge des plastischen Gelenkas

Plastische Gelenkldnge aus Querschnittsanalyse
Plastische Gelenkldnge (Betrachtung am Stabelement)
Moment, dimensionslos (= M/B<H?-8)

Rissmoment

ﬁoment der Armierung

Bruchmoment

Moment der beidseitig eingespannten Stitze 1
Moment der einseitig gelenkig gelagerten Stitze 2
Achsiallast, dimensionslos (= P/B+H*B)
Bligelabstand

Verschiebungen in x- resp. y-Richtung
Verschiebungsvektar

Horizontalkraft, dimensionsles (= W/BeH-8)
Kaordinaten

Lage der lLéngsarmierung

Stahlzugkraft, dimensionslos (= FS-OS/B'H'B)

Federkonstante'(rad/mt)
Betonfestigkeit

Zugfestigkeit des Stahles

= Z/RP

Horizontale Stitzenkopfverschiebung
Festgehaltene Stitzenkopfverschiebung
Plastische Stltzenkopfverschiebung
Dehnung resp. Stauchung
Betonstauchung

Stauchung bei Erreichen der Betonfestigkeit B
Stahldehnung

Stahldehnung bei Streckgrenze

= UsF/E

Stahlverformung bei Beginn der Verfestigung

99
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Stauchung, bei der die Festigkeit um die H&lfte abgenommen hat
Verformungsgeschwindigkeit (= de/dt)

Drehwinkel

Plastische Rotation

Lastfaktor flir proportionale Lasten

Lastfaktor flr Dauerlasten

Armierungsgehalt (= FS/B'H)

Armierungsgehalt (= Fé/B'H)

Querarmierungsgehalt (= F -UB/B-H-S)

B
= x/%, dimensionslose Koordinate

Lage der neutralen Axe

Betonspannung

Stahlspannung

Fliessspannung des Stahles

Streckgrenze

Spannung innerhalb Querarmierung

Spannung ausserhalb Querarmierung
Proportionalitédtsgrenze

Krimmung

mittlere, plastische Krlimmung im Gelenk lP

Bezogener Armierungsgehalt, Zugseite (= u-cSF/B)

Bezogener Armierungsgehalt, Druckseite (= u"os¥/6)
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