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1. EINLEITUNG

Die Versuchsserie C von 5 teilweise vorgespannten Betontrigern wurde am Insti-
tut fiir Baustatik, Abt. Massivbau, durchgefiihrt. Sie schliesst an die bereits
in [1] und [2] beschriebenen Serien A und B an. Wie aus der Parametervariation
(Tabellen 1 und 2) ersichtlich ist, wurde mit gezielten Einzelversuchen, die
einen Vergleich mit den Resultaten von Serie A und B erlaubten, das Schubtrag-

verhalten ndher abgeklirt.

Die Auswertung der Versuche erfolgte im gleichen Rahmen wie bei den vorange-
gangenen Versuchsreihen. Um einen Vergleich mit ihnen zu erleichtern, sind

die gleichen Bezeichnungen und Darstellungen gewdhlt worden.



2. VERSUCHSPLANUNG

2.1 Zielsetzung der Versuchsserie C

In den zwei Versuchsserien A und B wurden grundsdtzliche Aspekte des Biege-
und Schubverhaltens teilweise vorgespannter Betonbalken untersucht. Die Re-
sultate wurden in den zwei Berichten [1] und [2] zusammengestellt. Die
wichtigsten Erkenntnisse wurden in den Zusammenfassungen dargelegt. Daraus

kénnen folgende Schliisse gezogen werden:

- Biegeverhalten . Bruchzustand ist gut erfassbar
Fliessmoment kann exakt berechnet werden
Deformationsverhalten im Gebrauchszustand

bedarf noch weiterer Abkldrungen.

- Schubverhalten . Bruchzustand ist noch unabgeklirt
. Fliessquerkraft kann genau bestimmt werden
. Deformationsverhalten im Gebrauchszustand

ist nicht v6llig abgeklirt.

Aus dieser Zusammenstellung ist ersichtlich, dass vor allem das Schubbruch-
verhalten weiterer Untersuchungen bedarf. Deshalb wurden in der Serie C primir
jene Parameter variiert, von welchen man einen erheblichen Einfluss auf das
Schubbruchverhalten erwartete. Im weitern wurden die noch freien Parameter so
variiert, dass das Deformationsverhalten des Biege- und Schubbereichs besser

beurteilt werden konnte.

2.2 Biegeparameter

Da die Parametervariation vor allem auf die Untersuchung des Schubbruchverhal-
tens ausgerichtet war, konnten die Biegeparameter nur wenig variiert werden.
Bruch- und Fliessverhalten wurde nicht untersucht, da man nach Mdglichkeit vor
dem Fliessen der Lidngsarmierung einen Schubbruch erzeugen wollte. Das Verhal-
ten im Gebrauchszustand konnte jedoch eingehend iberpriift werden. Folgende
Parameter haben einen mehr oder weniger grossen Einfluss auf das Risseverhalten

im Biegebereich:

Haftung der Armierung

- Durchmesser der Armierung §

Oberflédchenabstand der Armierung i

Stahlspannungen O




- Bligelabstand ty
- Armierungsgehalt Zugzone

- Verteilung der Lingsarmierung

Auch bei der Serie C wurde wie bei Serie A und B die Haftung der verschiedenen
Betonstihle nicht untersucht. Der Armierungsgehalt der Zugzone wurde durch die
Untersuchung des Schubbereichs festgelegt. Die Verteilung der Lidngsarmierung
war bei diesen Querschnittsgrdssen ausschliesslich eine Funktion des Durchmes-
sers der Lingsarmierung. Deshalb beschridnkte sich die Variation der Biegepara-
meter hauptsdchlich auf die Untersuchung des Oberflidchenabstandes der Lidngs-
armierung. Bei den Serien A und B wurde die Betoniliberdeckung i zu 2 cm ange-
nommen. Bei der Serie C wurde der Oberfldchenabstand G konstant zu 4 cm fest-
gelegt. Durch einen Vergleich konnte der Einfluss der Betoniliberdeckung auf die
maximalen Rissbreiten uUberpriift werden. Da noch weitere Variationsmdglichkei-
ten offen waren, wurde zudem der Einfluss des Durchmessers sowie der Biligel-
abstdnde untersucht. Die resultierende Parametervariation wurde in den Tabellen
1 und 2 dargestellt.

Nach Bild 3 ergeben sich folgende Vergleichsmfglichkeiten:

Einfluss § bei tg =10 cm : 4 = 4cm- 2cm (Serie C/B)
Einfluss f# bei tB =30cm:U4 = 4cm- 2cm (Serie C/B)
Einfluss f bei it = 4 cm : t, = 10 cm - 30 cm (Serie C)

L]
[y 8]

Einfluss § bei U cm : t 10 cm - 30 cm (Serie B)

B
Der Einfluss der Stahlspannungen auf die Rissbreiten ergab sich zwangsliufig
aus dem Moment-Riss-Diagramm, so dass dieser Parameter nicht speziell variiert

werden musste.
Die Querschnittsform der Zugzone wurde entsprechend den Balken der Serie A

gewdhlt. Die Querschnittsgestaltung der Druckzone wurde durch die Variation

der Schubparameter festgelegt.

2.3 Schubparameter

Die Resultate der Schubversuche der Serien A und B [2] hatten gezeigt, dass
das Schubbruchverhalten noch nicht vd1llig abgeklidrt ist. Deshalb wurde die
Serie C so ausgelegt, dass vor allem das Schubverhalten zwischen Fliesslast
und Bruchlast untersucht werden konnte. Zu diesem Zweck wurde die theoreti-
sche Schubbruchquerkraft zu 40 % bis 57 % der theoretischen Biegebruchquer-
kraft festgelegt (Tab. 20). Um mit den wenigen Balken mdglichst klare Erkennt-



nisse lber das Schubbruchverhalten zu erreichen, wurden nur einzelne Parame-
ter variiert. Auf Grund der im Versuchsbericht [2] Abschnitt 3.22 aufgefiihr-
ten Klassifikation der Schubbrucharten wurden bei der Versuchsplanung der
Serie C folgende Ueberlegungen angestellt. Da die Stauchungs-Schiebungs-Brii-
che SS und Verankerungsbriiche V, bei welchen die Schubarmierung die Fliess-
spannung lberschreitet und die maximale Dehnung der Lédngsarmierung kleiner als
die Fliessdehnung ist,noch wenig abgeklédrt sind, wurden vor allem diese Bruch-
arten nidher untersucht. Der Stauchungsbruch S, der bei verschiedenen Kombina-
tionsmdglichkeiten des Fliessens oder Nichtfliessens der Schub- resp. Lings-
armierung auftreten kann, war hingegen nicht von Bedeutung, da diese Bruch-
last mehr oder weniger bekannt ist (5 bis 7 rl). Jene Bruchart, bei welcher
die Lidngsarmierung die Fliessspannung erreicht (BS), war weiter nicht inte-
ressant, da nach Fliessbeginn der Lingsarmierung keine grosse Steigerung der
Belastung bis zum Biegebruch mehr méglich ist (~10 %). Der Spezialfall, bei
welchem die Lingsarmierung im Schubbereich zu rasch abgestuft ist und dadurch
vor dem Fliessen der Lingsarmierung in Feldmitte im Schubbereich einen Biege-
schubbruch auslésen kann, wurde weiter nicht untersucht. Von den erwidhnten
und zu untersuchenden Schubbrucharten SS und V interessierte vor allem die
Bruchart VD (Abschieben der Druckplatte). Ein Verankerungsbruch in der Zugzone
(VZ) kann konstruktiv verhindert werden. Die Stauchungs-Schiebungs-Briiche SS

kénnen in ihrer Grdssenordnung einigermassen erfasst werden.

Folgende Faktoren kdnnen das Abschieben der Druckplatte beeinflussen:

Dicke der Druckplatte
Biigelabstand

Form der Bligel (geschlossen oder offen)

Lage der Neutralaxe

Die aus diesen Faktoren resultierende Parametervariation wurde im Bild 3 auf-
getragen. Die Ueberlegungen, die zu dieser Zusammenstellung gefiihrt hatten,
sind im folgenden kurz zusammengefasst. Der Einfluss geschlossener gegeniiber
offenen Bligel tritt nur bei Tridgern mit einem diinnen Druckflansch auf und
zeigt den grdssten Unterschied bei kleinen Biligelabstinden (tB = 12,5 cm:

C22 - Clz’ tB = 20 cm: C2r - Blr)' Der Einfluss des Biligelabstandes wird eben-
falls bei den Balken mit diinnem Druckflansch am grdssten sein (C12 - B1r - Clr)'
Die Untersuchung der Druckplattengestaltung wurde bei t, = 20 resp. 30 cm

B
durchgefiihrt, da bei kleinen Bligelabstinden und grossen Flanschdicken kaum

ein Abschieben der Druckplatte stattfinden kann.



3. VERSUCHSBALKEN

3.1 Beschreibung

3.11 Abmessungen, Armierungen

Die Abmessungen und Armierungen der Balken sind in den Tabellen 1 bis 3 und
den Bildern 1 und 2 festgehalten. Wie bei den Versuchsserien A und B ([1], [2])
wurden auch hier die Stege ausserhalb der interessierenden Bereiche zu kraf-
tigen Endbldcken vergrdssert. Dadurch war eine einwandfreie Verankerung sowohl
der Vorspannkraft wie auch der hakenlosen, schlaffen Armierung gewdhrleistet.
Bei allen vier Balken waren die Spannkabel geradlinig gefithrt. Die schlaffe
Lingsarmierung wurde ohne irgendwelche Abbiegungen durchgezogen. Wie aus Ta-
belle 2 hervorgeht, bestand die Schubarmierung ausschliesslich aus vertikalen
Biigeln, die oben mit Endhaken versehen waren. Eine Ausnahme bildete der Balken
C,, wo geschlossene, verschweisste Bligel verwendet wurden. Die Verteilarmie-

rung im oberen und unteren Flansch entsprach derjenigen der Serien A und B.

Die Biligelarmierung des Zwischenbereiches (M = konstant) wurde im Priifbereich B
fiir die grdsste Querkraft bemessen, die bei Laststellung II (Bild 1) méglich
war. Im Priifbereich C wurde eine konstruktive Armierung angeordnet. Die Beton-
iiberdeckung der Bligel betrug 1 cm, diejenige der Lingsarmierung 4 cm.

3.12 Herstellung, Vorspannung, Lagerung

Die vier Versuchsbalken wurden in normierten Stahlschalungen hergestellt, die
-auf einem Stahlboden verkeilt und gegenseitig verschraubt wurden. Die Ver-

dichtung des Betons geschah durch drei Schalungsvibratoren.

2 Tage nach dem Betonieren wurden die Balken ausgeschalt und am folgenden

Tag auf ca. 50 % von Vo vorgespannt. Die Vorspanﬁung auf Vo wurde jeweils
nach 7 Tagen durchgefiihrt. 2 Dynamometer an den beiden Enden des Balkens
ermbglichten eine Kontrolle der Kridfte wdhrend des Spannens. Aus der Diffe-
renz dieser Kridfte wurde die Reibung der Spanndrihte experimentell bestimmt.
Dies ermdglichte ein Festlegen der Krifte fiir das Ueberspannen und anschlies-
sende Ablassen. Dadurch konnte eine bestimmte, mittlere Vorspannkraft 1lings
des zu untersuchenden Balkenbereiches erzielt werden. Nach beendetem Spannen

wurden die Kabel sofort injiziert.



Die grosse Transportdistanz zwischen Herstellungs- und Priifort bedingte den
gleichzeitigen Transport von je 2 Balken. Ihre Herstellung erfolgte im Herbst
1969 in einem 2-Wochen-Rhythmus. Aus diesen Griinden wurden sie widhrend ver-
schieden langer Zeit im Freien zwischengelagert, nachdem sie bis zur Vor-
spannung auf 100 % in der Werkhalle verblieben waren. Spdtestens 3 Wochen
nach Herstellungsbeginn wurden die Balken ins Versuchslabor transportiert

und dort bei ungefédhr 20°C fir die Versuche vorbereitet.

3.13 Schwinden, Kriechen, Relaxation

Um die Vorspannkraft zum Zeitpunkt des Versuches mdglichst genau bestimmen

zu koénnen, musste die Spannkraftabnahme infolge Schwinden und Kriechen bestimmt
werden. Zu diesem Zweck wurden auf der Hohe des Spanngliedes Messbolzen im
Abstand von 20 cm auf den Beton geklebt. Unmittelbar nach dem Vorspannen wur-
den diese Messstrecken mit einem Deformeter gemessen (Genauigkeit 1/1000 mm).
Vor den Versuchen wurde diese Messung wiederholt. Aus der gemittelten Diffe-
renz dieser beiden Messungen liess sich die Spannkraftabnahme iiber die Deh-
nungsdifferenz bestimmen. Die Massnahmen, die getroffen wurden, um den Ein-
fluss der Temperatur auszuschliessen, sind bereits in [1], Abschnitt 3.13

beschrieben worden.

Fir die Relaxation wurde mit 3¥2 % ein mittlerer Wert eingesetzt, der sich

aus Relaxationsversuchen entsprechender Stdhle ergeben hatte (Tabelle 9).

3.2 Baustoffe

3.21 Beton

Fir die Betonherstellung wurde als Zuschlagstoff rundes Material (0 + 18 mm)
verwendet, das folgende 2 Komponenten aufwies:

Sand 0 # 8 mm

Kies 8§ %+ 18 mm

PRCRPINS

~ o
(=2 ]

Die Siebkurve dieses Materials lag zwischen EMPA-~ und Fullerkurve. Vom Her-
stellungswerk wurde hochwertiger Portlandzement in der Dosierung 250 kg/m3
Fertigbeton verwendet. Der Wasser-Zementfaktor W/Z lag ungefihr bei 0,62.

Die Konsistenz des Frischbetons war schwach plastisch.



Gleichzeitig mit der Herstellung der Balken wurden 6 Prismen 12 x 12 x 36 cm
betoniert. Die Resultate dieser Betonproben sind in Tabelle 6 zusammengestellt.

Es wurden folgende Werte ermittelt:

nach 7 Tagen: By,» B, an 1 Prisma
nach 37 Tagen: By, By 2D 2 Prismen
nach 37 Tagen: B8 an 2 Prismen

P
nach 38 Tagen: o - ¢ - Diagramm an 1 Prisma (Tab. 7)

Das Spannungs-Dehnungsverhalten, aufgenommen an einem Prisma nach 38 Tagen,
ist in Tabelle 7 dargestellt. Die Priifeinrichtung, das Belastungsprogramm,
wie auch die Auswertung sind in [1], Abschn. 3.21 beschrieben.

Die gemittelten Werte dieser Untersuchungen kdnnen der Tabelle 8 entnommen

werden.

3.22 Armierungsstahl

Fir alle Versuchsbalken wurde der naturharte Stahl "Box-Ultra" verwendet.

Der in den bisherigen Versuchsserien A und B [1] verwendete "Box-Normal" war
nicht mehr erhdltlich. Um die Gleichmissigkeit der Stahlqualitidt pro Durch-
messer sicherzustellen, wurde die Armierung direkt im Werk bestellt. Wie frii-
her wurden fiir die Stahlpriifungen 2 grundsidtzlich verschiedene Priifmaschinen
verwendet, ndmlich eine kraft- und eine dehnungsgesteuerte. Die Materialkenn-
werte wurden, analog wie in [1], Abschn. 3.22 dargelegt, ermittelt und sind
in Tabelle 4 zusammengestellt.

Die verwendeten Boxstdhle zeigten ein unterschiedliches Verhalten im unela-
stischen Bereich. Die Stdhle vom Durchmesser > 8 mm wiesen ein fiir naturharte
Stdhle charakteristisches Fliessplateau auf. Beim Durchmesser 6 mm dagegen
war das Fliessplateau durch Kaltrecken eliminiert worden.

Die Bruchdehnungen Ag und ‘o konnten bei den Priifstiicken der § 8, 10, 28 mm,
die auf der dehnungsgesteuerten Maschine gepriift wurden, nicht bestimmt werden,
da in den meisten Fdllen die Briiche in den Lasteinleitungsstellen erfolgten.
Die Ermittlung von Ocf und B, war aber v6llig einwandfrei, da die erwidhnten

Briiche immer erst bei grossen Dehnungen auftraten.

Fir die theoretischen Auswertungen der in Abschnitt 3.3 zusammengestellten
Kennwerte wurden nur die in Tabelle 4 aufgefiihrten, statischen Gréssen ver-

wendet, die mit der dehnungsgesteuerten Maschine ermittelt worden waren.



10

3.23 Spannstahl

Um eine gute Haftung zu erzielen, wurde ein stark profilierter Draht verwen-
det. Bei der Priifung des ersten Balkens (C%) zeigte sich, dass der verwen-
dete Spannstahl offenbar zu sprbde war. Es konnte ndmlich beobachtet werden,
dass kurz nach Erreichen der Gebrauchslast die Spanndridhte bei den im Mittel-
bereich aufgestauchten Zwischenképfchen rissen. Fiir die nachfolgenden Balken
wurde eine andere Spannstahlsorte verwendet, bei welcher dieses Problem

nicht mehr auftrat.

Wie aus Tabelle 5, in welcher die Materialkennwerte zusammengestellt sind,
ersichtlich ist, wurde die Spannarmierung sowohl mit der kraftgesteuerten

als auch mit der dehnungsgesteuerten Maschine gepriift. Bei der ersten Stahl-
sorte (Cé) konnten im Falle der dehnungsgesteuerten Maschine weder die Gleich-
massdehnungen noch die Einschniirung bestimmt werden, da die Briliche grdssten-
teils in unmittelbarer Nidhe der Lasteinleitung auftraten. Flir die theoreti-
schen Untersuchungen wurden nur die effektiv gemessenen, statischen Werte

gebraucht, die mit der dehnungsgesteuerten Maschine ermittelt worden waren.

3.3 Rechnerische Werte

3.31 Querschnittswerte

In Tabelle 1 sind die Querschnitte der Balken der Serie C dargestellt. Die
Querschnittswerte koénnen der Tabelle 3 entnommen werden. Sie wurden berech-
net fir n = 5 und n = 10, so dass auch Zwischenwerte leicht interpoliert
werden konnen. Der Berechnung wurde der Schnitt in Balkenmitte (y = 300 cm)
zugrunde gelegt, in welchem die statischen Hohen he und hS am grdssten wa-
ren (Bild 2).

3.32 Schubarmierung

Die Schubarmierung samtlicher Balken bestand aus vertikalen Biigeln. Sche-
matisch ist die Schubarmierung in Tabelle 2 dargestellt, wdhrend die Schub-

armierungsgehalte Py der Tabelle 10 entnommen werden kodnnen.

3.33 Vorspannkrifte

In Tabelle 9 sind die Vorspannkrdfte zusammengestellt, die unmittelbar nach
dem Spannen (Vo) und bei Versuchsbeginn (V37) vorhanden waren. Die Ermittlung

der Kriech-, Schwind- und Relaxationsverluste ist in Abschn. 3.13 beschrieben.
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3.34 Bruchmomente

Die Berechnung des theoretischen Biegebruchmomentes erfolgte nach der SIA-
Norm 162 (1968) [4]. Die Spannungen der schlaffen Armierung sowie des Spann-
stahls wurden aus den Dehnungen der entsprechenden, experimentell ermittel-
ten Spannungs-Dehnungs-Diagramme entnommen. Der Spannungsverteilung in der
Betondruckzone wurde das Spannungs-Stauchungs-Diagramm nach SIA-Norm 162
(1968), Richtlinie 29, zu Grunde gelegt. Danach betrug die maximale Beton-
randspannung 2/3 By bei einer maximalen Randstauchung von 3-10-3. Die theo-
retischen Bruchmomente sind aus Tabelle 11 ersichtlich.

3.35 Fliessmomente

Das theoretische Fliessmoment wurde nach der Stahlbetontheorie bestimmt,
wobei die Vorspannkraft als #dussere Normalkraft beriicksichtigt wurde. Die
massgebende Wertigkeit n berechnete sich aus den Elastizititsmoduli des
Betons (Tab. 8) und Ee = 2,1~106 kg/cmz. Als Fliessmoment wurde jenes Moment
bezeichnet, das im Schwerpunkt der untersten Lage der schlaffen Armierung
die Fliessdehnung erzeugte. Bei der Berechnung der Fliessmomente zeigte sich,
dass infolge der relativ hohen Fliessgrenzen des schlaffen Stahls, beim
Fliessbeginn der untersten Lage der Spannstahl bereits iiber die Proportio-
nalitédtsgrenze hinaus beansprucht war. Diesem Umstand wurde durch die Ver-
wendung des entsprechenden ¢ - ¢ - Diagrammes des Spannstahls Rechnung

getragen.

Die theoretischen Fliessmomente sind in Tabelle 12 fir n = 5, n = 10 und

fir das jedem einzelnen Balken entsprechende n aufgefiihrt.

3.36 Schubbruchquerkrifte

Die Berechnung der theoretischen Schubbruchquerkrifte erfolgte nach der SIA-
Norm 162 (1968), Richtlinie 17. Aus Tabelle 13 sind die entsprechenden Werte
ersichtlich. Als massgebender Schnitt S wurde y = 115 cm gewdhlt (Bild 2),
der vom Rand der Lasteinleitung den Abstand h/2 hatte. Der Beitrag Qﬁ wurde
nicht beriicksichtigt, da die Randzugspannung unter rechnerischer Bruchlast
tiberall grésser als Bw/ZO war. Weil die Vorspannkabel bei allen Balken hori-
zontal eingelegt waren, entfiel der Anteil QV infolge Kabelneigung. Der Quer-
schnittswiderstand setzte sich deshalb nur aus den beiden Anteilen QE und Qﬁ
zusammen.
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3.37 Gebrauchslasten im Biegebereich

Die Biegemomente MG unter Gebrauchslast wurden nach der SIA-Norm 162 (1968)
bestimmt, so dass die folgenden Forderungen eingehalten wurden:

. . ... - Th
MGl ¢ Bruchsicherheit: MG1 1,3 Mu (1)
Mg, ¢ Schlaffe Armierung: o_ = 1500 kg/cm? (2)
Spannarmierung: Spannungszuwachs Aos = 1500 kg/cm2
MG3 : Betonrandspannung: oy = 0,4 Bw28 (3)

Nach der erwdhnten Norm ist der kleinste dieser drei Werte massgebend. Fiir

die folgenden Vergleiche wurden sowohl MGl als auch MG2 verwendet. Da MG3

in keinem Fall massgebend war, wurde dieser Wert nicht weiter aufgefiihrt.

Als ein Bezugsmoment wurde noch das zuldssige Moment MO fiir volle Vorspannung
bestimmt. Nach der SIA-Norm miissen die untere und obere Betonrandspannung
zwischen folgenden Grenzen liegen:

70,6 VByupg 2 op 2 054 Byg (4)
Fir Vergleichszwecke wurde das Vorspannverhdltnis wie folgt definiert:

K =¥ (5)

In Tabelle 14 wurden alle diese Werte zusammengestellt.

3.38 Gebrauchslasten im Schubbereich

Die Berechnung der Querkrifte des Gebrauchszustandes erfolgte nach der SIA-
Norm 162 (1968) sowohl nach Art. 5.13 wie auch nach der Richtlinie 17. In
beiden Fidllen war die Armierung und nicht die obere Schubspannungsgrenze
des Betons massgebend fiir die Ermittlung der Gebrauchsquerkraft. Eine Zu-
sammenstellung dieser Werte wurde in Tabelle 15 vorgenommen.
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4, DURCHFUEHRUNG DER VERSUCHE

4.1 Vorbereitung der Balken

Die Balken wurden jeweils ein bis zwei Wochen vor der Versuchsdurchfiihrung
vorbereitet. Folgende Arbeiten wurden dabei ausgefiihrt: Reinigen der Beton-
und Stahloberflichen, Kleben der Messbolzen, Weisseln des Balkens aus foto-
grafischen Griinden, Anschreiben der Messstellen und Anbringen der Durchbie-

gungsmassstébe.

4.2 Versuchseinrichtung

Sie wurde bereits in [1], Abschn. 4.2 beschrieben. Die Balken wurden auf ein
Kipp- und ein Rollenlager gesetzt. Die Lasteinleitung erfolgte durch zwei

Pressen (P = 50 t). Ein Lastverteiltrédger zwischen dem Balken und den

Pressen ve?i?nderte eine Schiefstellung der Belastungseinrichtung wdhrend

dem Versuch. Gesteuert wurde die Belastung durch ein Pendelmanometer. Fiir die
Laststellung II musste eine Zugkraft am dussersten Ende des Balkens aufgebracht
werden. Das geschah jeweils mittels einem Zugkolben,der an einer Handpumpe mit

einem Manometer angeschlossen war (Bild 4).

4.3 Laststellungen

Es wurden zwei Laststellungen, L I und L II, verwendet. Mit L I wurde be-
gonnen und der Balken soweit belastet, bis auf der schwicheren Seite ein
Schubbruch eintrat. Anschliessend wurde die Anlage fir L II umgebaut, um die
noch unzerstérte Balkenhdlfte zu priifen (Bild 1).

4.4 Versuchsablauf, Belastungsprogramm

Im Bericht [1], Abschn. 4.41 wurde das Belastungsprogramm eingehend beschrie-

ben. Pro Laststufe wurde in drei Phasen vorgegangen:

Phase I : Lasterhdhung bis zur gewdhlten Laststufe, Anfangslast PA wihrend 3
Minuten konstant gehalten.

Phase II: Konstanthalten der Durchbiegungen und damit der Deformationen all-

gemein, entsprechender Lastabfall.

Phase III: Ablesen der Endlast PE nach Beendigung aller Messungen der Laststufe.
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Die nichste Laststufe schloss sich entsprechend an. Dieses Belastungsprogramm
hatte den Vorteil, dass die Deformationen widhrend der ganzen Messdauer von
ungefihr 45 Minuten konstant blieben und direkt der Endlast PE zugeordnet
werden konnten.

Das Belastungsprogramm fir L I sah im allgemeinen die folgenden Laststufen

vor:

Lst 1 : Nullablesung mit PA = 0,5t

Lst 2 : Gebrauchslast Schub

Lst 3 und 4: Fliessen der Schubarmierungen

Lst 5 : Gebrauchslast Biegung

Lst 6 £f. : Steigerung in Schritten von zuerst 3 t, spidter 2 t (entsprechend

ungefihr 5 % der Totallast) bis zur Bruchlast

Das Belastungsprogramm fiir L II nahm folgenden Verlauf:

Lst 1 : Nullablesung mit PA = 0,5t

Lst 2 : Querkraft im Schnitt S (y = 115 cm) gleich der Querkraft vor dem
Bruch in L I

Lst 3 ff. : Steigerung in Schritten von 2 t bis zum Bruch

In Bild 5 ist ein schematisches Belastungsprogramm anhand einer Last-Durchbie-
gungs-Kurve dargestellt.

4.5 Messungen

4.51 Lasten

Wegen der statisch bestimmten Lagerung der Balken geniigte die Messung der &dus-
seren Lasten, um die inneren Schnittkridfte berechnen zu kdnnen. Die Krédfte

der Druckpressen wurden mit dem Pendelmanometer gemessen, widhrend zur Bestim-
mung der Zugkraft ein Druckmanometer zur Verfiigung stand.

4.52 Dehnungen, Stauchungen

Pro Balken wurden bis zu 300 Messstrecken ausgelegt. Diese wurden pro Last-
stufe mit Deformetern von der Linge 10 cm und 20 cm gemessen (Genauigkeit:

1/100 mm). Spezielle Messungen wurden auch mit lidngeren Deformetern ausge-

fiihrt. Folgende Beobachtungen wurden durchgefiihrt:
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Beton: In den Schubbereichen wurden an der vorderen und hinteren Steg-
seite je 33 Messstellen gemessen. Zus#dtzliche Messstellen befan-

den sich auf der Vorder- und der Oberseite der Balken.

Stahl: Die Dehnungen der Lingsarmierung und der Schubarmierung wurden
direkt auf den Stahleinlagen gemessen. Die Dehnungen der Lédngsar-
mierung wurden sowohl in den Schubbereichen A und D, wie auch im
Bereich des konstanten Biegemomentes (B, C) erfasst. Die Dehnungen

der Schubarmierung wurden iliber den ganzen Stegbereich gemessen.

Spannstahl: Die Dehnung des Spannstahls wurde indirekt liber Betonmessstellen

gemessen, die sich auf der HS8he des Spannkabels befanden.

4.53 Durchbiegungen

Die Durchbiegung des Tridgers wurde mit Hilfe eines Nivellierinstrumentes und
Massstidben bestimmt, die im Abstand von 50 cm lidngs der Balkenaxe am Steg
befestigt waren. Pro Laststufe wurden diese Messungen einmal durchgefiihrt.

In den Drittelspunkten wurden zusitzlich Messuhren (Genauigkeit: 1/100 mm)
unter dem Balken aufgestellt (Bild 4). Mit Hilfe dieser Uhren wurde die Durch-
biegung des Balkens laufend kontrolliert und wihrend der Ablesungen einer
Laststufe konstant gehalten.

4.54 Risse

Die Risse wurden aus fotografischen Griinden jeweils mit einem Filzstift ge-
kennzeichnet. Mit einem Rissemikroskop (Genauigkeit: 1/100 mm) wurden die
Risse pro Laststufe an verschiedenen, vorher festgelegten Stellen (Risslinien)
gemessen. Die Rissbreiten wurden auf Kleber aufgeschrieben (Bild 35), neben
die Risse geklebt und anschliessend fotografisch festgehalten (Priifbereiche

A, B, C, D).
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5. VERSUCHSRESULTATE DES BIEGEBEREICHS

5.1 Tragverhalten im Biegebereich

Im folgenden werden einige Aspekte des Tragverhaltens dargelegt. In den wei-
teren Abschnitten wird noch speziell auf das Rissverhalten, die Durchbiegung

sowie die Krliimmung eingegangen.

5.11 Allgemeines

Alle Laststufen mit den zugehdrigen Anfangslasten PA und den entsprechenden
Endlasten PE sind in den Tabellen 17 und 18 aufgetragen. Daraus geht hervor,
dass bei der hier beschriebenen Serie C im Gegensatz zu den fritheren Serien
A und B [1] aus zeitlichen Grinden auf die Lastwechsel verzichtet wurde, die
man damals nach dem Erreichen der Gebrauchslast gemacht hatte. Das Biegever-
halten der Tridger entsprach den Erwartungen. Bei keinem Trédger wurde das
Fliessen der Lingsarmierung erreicht, da vorher ein Schubbruch auftrat. Eine

Ausnahme bildete der Balken Cé.

5.12 Spezielles Verhalten des Balkens Cé

Der Tridger Cé wurde zuerst gepriift. Infolge vorzeitigem Reissen der Spann-
drdhte (siehe Abschn. 3.23) wich er in seinem Tragverhalten wesentlich von
den Trédgern C1 bis C4 ab. Bei einer Belastung, die ungefdhr 3/4 der Biege-
Bruchlast betrug, rissen die Spanndridhte und der Balken Cé blisste seine Trag-
fihigkeit ein, ohne dass die Betondruckzone bereits Zerstérungen aufwies.

Da nicht mit Sicherheit feststeht, ob das Spannkabel bis zu P = 0,75 Pu ein-
wandfrei arbeitete, wurde der Tridger C! in den Auswertungen der Versuche des

3
Biegebereiches nicht weiter berticksichtigt.

5.13 Maximale Lasten

In der Versuchsserie C konnten im wesentlichen nur Schubbriiche beobachtet wer-
den, welche im Kapitel 6 beschrieben sind. Zu den bei der letzten gemessenen
Laststufe vorhandenen Biegemomenten wurden die Momente aus Eigengewicht hinzu-
gezdhlt. Aus der Momenten-Durchbiegungs-Kurve wurde das beim Schubbruch vorhan-
dene, maximale Biegemoment durch Extrapolation bestimmt. Ein Vergleich mit den
theoretischen Bruchmomenten zeigt, dass die maximalen, experimentell erreich-
ten Biegemomente Werte erreichen, die 70 bis 90 % der Bruchmomente Mih betra-

gen. Tabelle 19 und Bild 6 geben eine Uebersicht iiber diesen Vergleich.
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Die Fliessmomente (vgl. Abschn. 3.35) konnten experimentell nicht bestimmt
werden, da alle Schubbriiche vor dem Fliessen der Lingsarmierung auftraten.
Aus diesem Grunde wurden in Tabelle 19 und Bild 7 die maximalen, experimen-
tell erreichten Biegemomente in Bezug auf die theoretischen Fliessmomente

Th
Mfl,n dargestellt.

5.2 Gebrauchslasten

Die theoretischen Gebrauchslasten wurden nach den in 3.37 genannten Kriterien

berechnet und sind in Tabelle 14 zusammengestellt.

- MG1 (Einhalten einer Bruchsicherheit von 1,8)

Da nur Schubbriiche auftraten, war es nicht méglich, das experimentelle Biege-

bruchmoment und damit auch das Gebrauchsmoment MGl zu bestimmen.

- MGZ (Einhalten einer Stahlspannung von 1'500 kg/cmz)

Die experimentelle Bestimmung der Stahlspannungen kann nur indirekt liber die
Stahldehnungen erfolgen. Als Bezugspunkt steht dabei e§§ zur Verfiligung, von

dem aus riickwdrts die Spannungen ermittelt werden konnten. Da bei keinem
Ex
G2
zichtet. Grundsédtzlich ist festzuhalten, dass die Berechnungsmethode fiir

Mé? nach der SIA-Norm 162 (1968) die Vordriickung der schlaffen Armierung in-

Balken e?? erreicht werden konnte, wurde auf eine Ermittlung von M., ver-

folge Vorspannung, Schwinden und Kriechen nicht berilicksichtigt. Dadurch wird
die effektiv in der schlaffen Armierung vorhandene Spannung durch Mgg
schidtzt oder, mit anderen Worten, die Stahlspannung bei Mgg hat den Wert von

1'500 kg/cm?

tiber-
noch gar nicht erreicht.

- MG3 (Einhalten der zuldssigen Betonspannungen)

Wie bereits in [1] dargelegt wurde, ist die experimentelle Bestimmung von MG3

sehr fraglich. Aus diesem Grunde wurde hier iiberhaupt darauf verzichtet, die
Betonstauchungen im Biegebereich zu messen. Zudem geht aus Tabelle 14 hervor,

dass die theoretischen Werte fiir MG3 stets wesentlich liber den massgebenden

Werten von MGl oder MG2 liegen (Ausnahme: C, mit kleinerer Druckzone).
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5.3 Risse

5.31 Allgemein

Die Risse haben einen entscheidenden Einfluss auf das Verhalten eines Tragwer-
kes gegen korrosive Einwirkungen. Da bei der teilweisen Vorspannung Risse

bis zur Spannarmierung auftreten koénnen, die mit ihren kleinen Durchmessern
dem Korrosionseinfluss stdrker ausgesetzt ist, wurde das Risseverhalten im

Gebrauchszustand eingehend untersucht.

Bei den vorliegenden Versuchen wurde neben den in [1] variierten Parametern
zusdtzlich der Einfluss des Oberflidchenabstandes der Lingsarmierung unter-
sucht. Das Rissverhalten wurde auf einer Lidnge von ungefdhr 6 h beobachtet
(Priifbereiche B und C, vgl. Bild 1). Die Auswertung der Risse wurde meistens
fiir die maximale Rissbreite, z.T. auch fiir das Mittel der drei grossten Riss-

breiten vorgenommen.

In den Bildern 8 bis 11 wurden die bezogenen Biegemomente resp. die rechne-
rischen Stahlspannungen in Funktion der maximalen Rissbreite aufgetragen.

Die Biigelabstinde ty betrugen im Prufbereich B 10 cm, im Prifbereich C dagegen
30 cm. Normalerweise trat der maximale Riss am Zugrand auf. Entsprechend wurde
die Bezeichnung Bfl d.h. Priifbereich B, Flanschzone, usw. gewdhlt. Wurden
ausnahmsweise grdssere Rissbreiten in der Stegzone beobachtet, wurden sie eben-
falls in die Diagramme, Bezeichnung BSt’ usw. aufgenommen. Fiir die folgenden
Untersuchungen wurden aber nur die Risse im Zugflansch verwendet, da filir einen

Vergleich nur die Rissweiten in H6he der Lingsarmierung in Betracht kommen.

Um die in den Abschnitten 5.35 bis 5.37 aufgefiihrten Vergleiche durchfiihren
zu kénnen, wurde der experimentell ermittelte Verlauf der Rissbreiten durch

eine Gerade von der Form

L [M _ Mr] (6)
r = — e—————————
& Mzh

approximiert. Die Bestimmung dieser Geraden wurde so vorgenommen, dass die
Summe der quadratischen Abweichungen zu einem Minimum wurde. Von den total

76 Beobachtungen waren 75 % kleiner als der Mittelwert der quadratischen Ab-

fL(r - ri)2
mq = 5 (7)

weichungen:
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Die Gauss'sche Verteilung (2/3 zu 1/3) wurde damit, wie auch in [1], erreicht.
In Bild 12 sind die Abweichungen der einzelnen Beobachtungen gegeniiber der
Rissgeraden aufgetragen. Diese Darstellung zeigt, dass die experimentellen

Rissbreiten geniigend genau durch eine Gerade erfasst werden kdénnen.

5.32 Lasten bei Rissbeginn

Die Momente, die beim ersten beobachteten Biegeriss festgestellt wurden, sind
in der Tabelle 16 zusammengestellt. Die bei diesen Belastungen wirkenden
Randspannungen O die unter der Voraussetzung eines homogenen Querschnitts
berechnet wurden, sind zur Orientierung beigefiigt. Vergleichende Untersuchun-
gen wurden, wie schon in [1], keine durchgefihrt.

5.33 Rissbreiten im Gebrauchszustand

Die massgebenden maximalen Risse fiir die Gebrauchsmomente M = Mﬁh/l,s und M

Gl G2

(ce = 1'500 kg/cmz) kénnen aus Bild 13 entnommen werden.

MGI: Die beim Gebrauchsmoment MGl beobachteten maximalen Rissbreiten kdnnen
aus der Darstellung in Bild 13 herausgelesen werden. Die als zulidssig
angesetzte Rissbreite von 20/100 mm wurde bei den Balken C1 und C4 knapp
Uberschritten oder nicht erreicht, bei C2 lagen die Rissbreiten rund 10 %

dariiber und bei C3 stiegen sie schliesslich bis 25/100 mm an.

Mg,: Das Moment M., wurde nach der SIA-Norm [4] bestimmt. Die Spannung der
schlaffen Armierung bzw. der Spannungszuwachs der Spannarmierung betrigt
hier 1'500 kg/cmz. Aus Bild 13 entnimmt man, dass die Rissbreite von

20/100 mm beim Moment MG2 nur noch von dem Balken C3 knapp lberschritten
wird.

Die Betoniiberdeckung der schlaffen Armierung in Serie C betrug 4 cm gegeniiber
2 cm in Serie A und B [1]. Um einen Vergleich fithren zu kénnen, wurde in Bild
16 das Mittel der in den beiden Priifbereichen (tB = 10 cm, tB = 30 cm) fest-
gestellten, maximalen Rissbreiten aufgetragen. Aus dieser Darstellung ergibt

sich folgendes:

- Die Rissbreiten bei MGl = Mzh/l,S sind bei den C-Balken im Durchschnitt
um etwa 9/100 mm grdsser als bei den Balken der Serien A und B. Dabei ist
zu berlicksichtigen, dass die theoretischen Stahlspannungen bei MGl infolge
der erhohten Fliessspannungen der schlaffen Stihle der C-Balken um rund
300 kg/cm® hoher liegen (Bild 15; [1], Bild 48).



20

- Beim Moment MG2 (ce = 1'500 kg/cmz) ist ebenfalls ein Unterschied der
~Rissbreiten festzustellen (4,5/100 mm). Hier werden die Rissbreiten bei
den gleichen theoretischen Stahlspannungen (Biegung mit Normalkraft, Quer-

schnitt gerissen) verglichen.
Ob die bei ¢ = 0,55 festgestellte Abhidngigkeit der Rissbreite von der Beton-

tiberdeckung fiir den ganzen Bereich der teilweisen Vorspannung Giiltigkeit hat,
ist experimentell nicht nachgewiesen.

5.34 Rissbegrenzung

Die Darstellung der Rissbreiten im Gebrauchszustand geben nur ilber die Ver-
hdltnisse Auskunft, wie sie bei MGl und MG2 auftraten. Sie sagen nichts aus
liber die Trag- und Spannungsreserven bis zum Erreichen einer festgelegten Riss-
breite. Aus dem Grund sind in den Bildern 14 und 15 die Momente bzw. die
Spannungen aufgetragen, die bei den Rissbreiten 20/100 und 30/100 mm vorhanden
waren. Daraus ist ersichtlich, um wieviel die Momente resp. Spannungen ver-
grossert oder verkleinert werden miissten, um die Rissbreite von 20/100 mm oder

30/100 mm zu erreichen.

5.35 Vergleich Biligelabstand

Bei den Balken der Serie C wurde,gleich wie bei der Serie B [1], im Bereich
des konstanten Biegemomentes der Einfluss des Biigelabstandes auf die Rissbrei-
te untersucht. Im Prifbereich B waren Biigel mit dem Abstand t, = 10 cm, im

B
Prifbereich C dagegen solche mit tB = 30 cm eingelegt.

Die Versuchsresultate zeigen hier nicht den in [1] festgestellten systemati-
schen Einfluss. In Bild 17 sind die Differenzen Ar zwischen den maximalen
Rissbreiten der Bereiche ty = 30 cm und tp = 10 cm aufgetragen, in Bild 18
die Differenzen der Mittel der drei grdssten Rissbreiten. Aus Bild 17 (Ein-
fluss des Bligelabstandes auf die maximale Rissbreite) ist ersichtlich, dass
die Ar sowohl negativ (CS’ C4) wie auch positiv (Cl, Cz) s$;n kdénnen. Die

gy (= M,7/1,8) * 4/100 mn.
Sie sind also ungefidhr doppelt so gross, wie bei der Serie B [1]. Beim Ver-

Differenzen Ar betragen hier beim Gebrauchsmoment M

gleich mit der Serie B ist allerdings immer zu beriicksichtigen, dass die
Betoniiberdeckung der Lingsarmierung von Serie C mit 4 cm doppelt so gross war.
Bild 18 (Einfluss des Biligelabstandes auf das Mittel der 3 gro&ssten Risse) be-
stdtigt die obenstehende Aussage. Die Ar sind sowohl positiv (Cl) als auch
negativ (CZ, C3, C4). Die Differenzen Ar betragen hier bei M noch -1/100 mm

und + 4/100 mm.

Gl
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5.36 Vergleich Durchmesser der schlaffen Armierung

Fiir die weiteren Untersuchungen im Biegebereich wurde das Mittel der maxi-
malen Rissbreiten der Bereiche ty = 10 cm und tg = 30 cm verwendet. Dadurch
wird es mdglich, diese Werte auch mit denjenigen der Serie A (tB = 20 cm)

zu vergleichen.

Der Einfluss des Durchmessers der schlaffen Lingsarmierung auf die Riss-
breite konnte bei der Serie C bei ungefdhr konstantem Vorspannverhdltnis «
untersucht werden. Folgende Variation wurde vorgenommen: Balken Cl: 2 x Durch-

messer 28 mm; CS: 4 x Durchmesser 20 mm; C2 und C4: 8 x Durchmesser 14 mm.

Die Rissgeraden r = £ (M/Mzh) wurden fiir die Balken der Serie C in Bild 19
aufgetragen. Der Ausgangspunkt der Rissgeraden (Mr) bei konstantem k liegt
zwischen 0,27 M/MEh und 0,33 M/Mzh. Eine Gesetzmidssigkeit zwischen Rissmoment

und Durchmesser der Lingsarmierung ist nicht erkennbar.

Die entsprechende Darstellung der Rissgeraden des Mittels der 3 maximalen
Risse zeigt genau die gleichen Ergebnissse. Aus diesem Grunde wurde auf de-

ren Wiedergabe in diesem Bericht verzichtet.

Um einen Vergleich mit den Ergebnissen der fritheren Versuchsserien A und B
(Betoniiberdeckung = 2 cm) zu ermdglichen, wurden die in [1] beschriebenen

Resultate in Bild 19 ebenfalls eingezeichnet. Es zeigt sich, dass bei der
Th
u
In Bild 19 ist deutlich festzustellen, dass die Neigungswinkel der Rissge-

Serie C die Rissmomente Mr im Durchschnitt um rund 0,05 M/M " hoéher liegen.
raden der Serie C kleiner sind als diejenigen der Serien A und B, d.h.
dass sich bei einer Zunahme des Biegemomentes die Risse bei der Serie C
stidrker 6ffneten. Eine Ausnahme bildet auch hier der Balken C4, dessen &
ungefdhr demjenigen der A- und B-Balken entspricht.

5.37 Vergleich verschiedener Parameter

In diesem Abschnitt soll der Einfluss der Vorspannung, der Querschnitts-
steifigkeit und der Betoniiberdeckung auf Rissbeginn und Rissbreiten unter-
sucht werden. Da die Parametervariation nicht speziell auf diese Probleme

ausgerichtet war, kann es sich nur um Abschitzungen handeln.
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Einfluss_der_ Vorspannung_auf M_

In Bild 21 ist das Rissmoment Mr in Funktion des Vorspannverhidltnisses «
dargestellt. Die Versuchsergebnisse der Serie C liegen etwas liber der in [1]
festgelegten Parabel. Die vergleichbaren Werte der Balken B1 bis B3 liegen
dagegen alle darunter, so dass sich mdglicherweise hier der Einfluss der Be-
tonliberdeckung bemerkbar macht. Eine umfassendere Aussage ist aber nicht
méglich, da die Balken der C-Serie praktisch alle den gleichen k-Wert auf-

wiesen.

In Bild 22 ist der Neigungswinkel & in Funktion des Trigheitsmomentes If des
gerissenen Querschnitts dargestellt. Ir wurde mit der Wertigkeit n = 10 unter
Annahme von reiner Biegung bestimmt. Es zeigt sich, dass mit Ausnahme von C4,
der im Rissezustand einen andern Querschnitt aufweist, die C-Balken, mit den
zugehdrigen Werten von ¥, ziemlich unter den Resultaten liegen, die an den
vergleichbaren Balken AZ’ Bl’ B2 und B3 erhalten wurden. Versuche, die iiber
einen weiteren Bereich von Ir angelegt widren, konnten Aufschluss dariiber ge-
ben, in welcher Form & von Ir abhdngig ist unter Berlicksichtigung einer

grosseren Betoniliberdeckung der Lingseisen.

Einfluss_der_Betoniberdeckung der Lingsarmierung_auf M _und ¢

22 By» Bys By

mit jenen der Serie C verglichen. Deshalb sollen zunidchst die massgebenden

Umn diesen Einfluss feststellen zu konnen, wurden die Balken A
Querschnitts- und Materialkennwerte einander gegeniibergestellt werden.

- Querschnittswerte: Die Querschnittswerte H, b, bo’ d und Fe waren bei den
C-Balken gleich gross wie bei den A- und B-Balken. Bei den C-Balken wurde
die Ueberdeckung G von 2 auf 4 cm vergrdssert. Damit verkleinerte sich

gleichzeitig die statische HGhe h.

- Vorspannkraft: Sie betrug bei den C-Balken rund 45 t (14 Drdhte zu @ 6 mm),
bei den zu vergleichenden A- und B-Balken nur rund 30 t (10 Drihte zu @ 6 mm).

- Vorspannverhdltnis «: Es blieb konstant und betrug 0,55.
- Stahlqualitdt: Bei den C-Balken musste eine bessere Stahlqualitidt verwendet

werden. Die Fliessspannungen lagen dementsprechend um rund 40 % héher als
bei den A- und B-Balken (vgl. Tab. 4; [1], Tab. 5 und 6).
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- Betonqualitdt: Bei den C-Balken lag die Wirfeldruckfestigkeit im Mittel
bei 470 kg/cm2 (Tab. 8), widhrend sie bei den A- und B-Balken 380 kg/cm2 er-
reichte ([1], Tab. 11).

Der Balken C4 wird bei dem nun folgenden Vergleich nicht beriicksichtigt, da
seine Querschnittsform von den zu vergleichenden Balken stark abwich. Aus
Bild 19 geht hervor, dass

- M_ bei den C-Balken im Mittel rund 0,30 M/Mgh gegeniiber 0,25 M/Mzh bei den
A- und B-Balken betrigt.

- die Neigung & der Rissgeraden der C-Balken im Mittel mit 0,0118 bedeutend
unter dem Wert von 0,0216 bei den A- und B-Balken liegt.

Die C-Balken weisen somit ein unglinstigeres Biegerissverhalten auf als die
entsprechenden Balken der Serie A und B. Diese Abweichungen sind zum Teil
deshalb entstanden, weil die Rissgeraden in Funktion des auf Mﬁh bezogenen
Momentes dargestellt sind. Da die C- bzw. A- und B-Balken verschieden stark
vorgespannt waren, ist es nicht sinnvoll, den Vergleich der Rissgeraden auf
die absoluten Momente zu beziehen. Deshalb wurde in Bild 20 der Zusammen-
hang zwischen den Rissbreiten und den Stahlspannungen der Lingsarmierung dar-
gestellt. Es zeigt sich, dass die Rissbreiten der C-Balken auch in dieser
Darstellung grdsser als die A- und B-Balken sind. Diese Feststellung wurde
bereits in Abschn. 5.53 fiir MGZ (ce = 1'500 kg/cmz) gemacht. Somit kann fest-
gestellt werden, dass eine Vergrdsserung der Betoniliberdeckung gréssere Biege-
rissbreiten auf der Betonoberflidche nach sich zieht.

5.4 Durchbiegungen

5.41 Biegelinien

Die beobachteten Biegelinien entsprachen den Erwartungen. Auf eine Wiedergabe

in diesem Bericht wird deshalb verzichtet.

5.42 Durchbiegungen in Feldmitte

In Bild 23 sind fir alle Trédger die Durchbiegungen in Feldmitte dargestellt.

Ueberall ist die beim Bruch vorhandene Durchbiegung w eingetragen. Die

Bruch
relativ kleinen Bruchdurchbiegungen sind charakteristisch fiir die aufgetrete-

nen Schubbriiche.
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Bild 24 zeigt die auf P/Pu bezogenen Durchbiegungen aller Balken der Serie C.
Ein Vergleich mit den in [1] beschriebenen Resultaten der Vergleichsbalken
Bl’ BZ’ B3 ergibt den erwarteten Unterschied. Wihrend die Vergleichsbalken
bei P/Pu = 1/1,8 eine durchschnittliche Einsenkung in Feldmitte von 1,55 cm

aufwiesen, finden wir hier bei der Serie C eine solche von 2,1 cm.

5.43 Vergleich Versuch - Theorie

In Bild 25 sind die bezogenen Durchbiegungen dargestellt. Die Bezugsdurchbie-
gung w ist die nominell elastisch gerechnete Durchbiegung unter der theore-
tischen Bruchlast. Die verwendete Steifigkeit setzt sich zusammen aus dem

ideellen Trédgheitsmoment (Tab. 3) und dem Elastizitidtsmodul Eo‘ Im homogenen,
ungerissenen Bereich bis P/P;ﬂh = 0,35 stimmen die experimentellen Werte der

Durchbiegungen annidhernd mit den theoretischen liberein. Im gerissenen Zustand

weichen die Durchbiegungen mehr oder weniger stark vom homogenen Wert ab.

Ein Vergleich mit den Balken Bl bis B, in Hohe der Gebrauchslast P/Pu =1/1,8

3
zeigt auch hier im Durchschnitt einen hSheren Wert von w/w'flh = 1,35 gegeniiber

1,06 bei den Vergleichsbalken B1 bis BS'

5.5 Krummungen

Die Krimmungen wurden im Bereich des konstanten Biegemomentes ermittelt. Durch
lokale Stérungen (Risse) variierten die auf einer Basislidnge von 20 cm ermit-
telten Werte erheblich ldngs dem Balken. In Bild 26 sind die mittleren Kriimmun-
gen aller Balken aufgetragen.
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6. VERSUCHSRESULTATE DES SCHUBBEREICHS

6.1 Tragverhalten

Da das Tragverhalten der einzelnen Balken sehr #hnlich war, wurde darauf ver-
zichtet, das Verhalten jedes Balkens unter zunehmender Belastung einzeln zu
beschreiben. In diesem Abschnitt werden deshalb allgemein gliltige Beobachtun-

gen zusammengestellt,

Samtliche Balken wurden in einer ersten Phase bis zum Auftreten der ersten
Biegerisse belastet. Anschliessend erfolgte eine weitere Belastungssteigerung
bis die ersten Schubrisse auftraten. Trotzdem die Belastung kaum lber die
Risslast erhdht wurde, 6éffneten sich die Schubrisse schlagartig und erreichten
eine Breite von 10 bis 20/100 mm. Das plétzliche, starke Oeffnen der Schubrisse
nach Rissbeginn ist in der geringen mdglichen Belastungssteigerung zwischen
Risslast und Fliesslast der Schubarmierung begriindet. In einer der folgenden
Belastungsstufen erreichte die Schubarmierung die Fliess- resp. die Streckgren-
ze. Anschliessend erfolgte eine Kraftumlagerung im Tragsystem des Schubbereichs,
wie es in den Dehnungen der Schubarmierung (Bilder 93 bis 97) zum Ausdruck kommt.
Neue Schubrisse traten erst auf, nachdem die bestehenden Risse eine Breite von
30 bis 50/100 mm erreicht hatten. Dadurch konnte ein im Biegebereich bei r =
20/100 mm beobachteter Ausgleich der maximalen Risse nicht stattfinden. Der
Bruch trat ausser bei Cé durch ein Versagen der schiefen Druckdiagonalen auf.
Die Zerstorung der Diagonalen ging dabei entweder von der obern oder untern
Stegwurzel oder von der Stegmitte aus. Die Schubrisse im Bruchzustand wiesen
Gréssen von 100 bis 200/100 mm auf. Der Balken Cé wurde infolge eines Versagens

der Spannarmierung vorzeitig durch einen Biegebruch zerstort.

6.2 Bruchverhalten

6.21 Bruchlasten

In den Tabellen 17 und 18 sind die Anfangslasten PA und Endlasten PE der letzten

gemessenen Laststufe sowie die Anfangslast P beim Bruch aufgefiihrt. Da

PA,Bruch durch die BelastungsgeschwindigkeitA;EEEEhbeeinflusst wird, darf die-
ser Wert nur in beschrédnktem Masse fiir Extrapolationen verwendet werden. Die
bei der letzten gemessenen Laststufe vorhandenen Querkrifte Q = QE + Qg wurden
in der Tabelle 21 zusammengestellt. Dabei wurde unterschieden, ob der nach-
folgende Bruch im Biegebereich (@ ) oder im Schubbereich (@ ) erfolgte. Die
effektive Bruchquerkraft QEX wurde durch eine Extrapolation aus dem Q-w-Dia-

gramm ermittelt, wobei der Wert QEX bei w abgelesen wurde. Als Beispiel

Bruch
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fir dieses Vorgehen ist in Bild 37 das Q-w-Diagramm des Balkens C3 darge-
stellt. Infolge Nichtfliessens der Lingsarmierung verlduft das Q-w-Diagramm

im Bruchbereich nicht flach, sondern ist noch ansteigend. Deshalb wurde auf
Grund der gemessenen Resultate eine zum QA-w—Diagramm affin verlaufende Ver-
ldngerung der QE-w-Kurve eingezeichnet. Der Schnittpunkt dieser Verlédngerung
mit Wpuch ergab die gesuchte extrapolierte Bruchquerkraft QE,Bruch’ Da die
Laststeigerung zwischen der letzten gemessenen Laststufe und dem Bruch nicht
sehr gross war, konnten mit dieser Methode verlissliche Resultate gefunden
werden. Die so ermittelten Bruch-Endlasten wurden, ergidnzt durch die Querkraft
infolge Eigengewicht, in der Tabelle 21 bei (@ (Biegebruch) resp. @ (Schub-
bruch) aufgetragen. Der Vergleich dieser experimentell ermittelten Bruchlasten
mit den theoretischen Werten wird im Abschnitt 6.71 durchgefiihrt. Dabei wurden
fiir die theoretischen Werte jene verwendet, welche sich aus der SIA Norm 162,

Richtlinie 17 ergaben.

6.22 Brucharten

Um die verschiedenen Brucharten klassifizieren zu kénnen,ist es notwendig,

eine klare Abgrenzung und Einteilung der einzelnen Brucharten vorzunehmen. Diese
wurde bereits im Versuchsbericht 6504-2, Abschnitt 3.22 [2] durchgefiihrt. Die
verschiedenen,dort aufgezdhlten Brucharten kénnen wie folgt charakterisiert
werden (Bild 36):

ist liberdimensioniert. Der Bruch wird durch eine Stauchung
der Betondruckdiagonalen ausgeldst, wobei die Grdsse der vorangehenden Defor-

mationen keine Rolle spielt.

- —— . - - - - ———— - -0 - - - - —— -

wird durch eine Stauchung der Betondruckdiagonalen ausgeldst,
wobei die Grdsse der vorangegangenen Schiebungen entscheidend ist.

ungeniigender Verankerung der Drutkdiagonalen im Druck- oder
Zugflansch durch eine Zerstérung dieser Verankerung ausgeldst.

wird ausgeldst infolge der grossen, durch Fliessen der Schub-
und Léngsarmierung auftretenden Rotation und erfolgt im Druckflansch.
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6.23 Schubbruchverhalten der einzelnen Tréiger

Die verschiedenen Schubbriiche wurden hinsichtlich der oben erwidhnten Klassi-
fikation untersucht. Um eine Beurteilung des Fliessens oder Nichtfliessens
der Schub- resp. Lidngsarmierung vornehmen zu kénnen, wurden in Tabelle 20

die Querkrifte bei Fliessbeginn der entsprechenden Armierung sowie die Bruch-
querkrifte der entsprechenden Bereiche zusammengestellt. Die theoretischen
Werte des Schubverhaltens beziehen sich stets auf die SIA Norm 162, Richtli-

nie 17.

Die Tabelle 20 zeigt, dass bei allen Schubbereichen (links und rechts) die
Schubarmierung die Fliessgrenze bedeutend {iberschritten hatte, dass die
Fliesslast der Lingsarmierung bei keinem Triger erreicht wurde und dass alle
Balkenseiten ausser C% (siehe Abschnitt 5) durch einen Schubbruch zerstdrt
wurden. Deshalb kdnnen die aufgetretenen Schubbriiche nur den Stauchungs-
Schiebungs-Briichen (SS) oder Verankerungsbriichen (V) zugeordnet werden.

SS1: Steg
Diese Bruchart wird durch ein Versagen des Steges verursacht, indem die

Betondruckdiagonale nach vorausgegangenen Schiebungen durch eine Stau-
chung des Betons zerstdrt wird. Diese Stauchung kann primidr lokal auf-
treten und durch Stdrungen im Steg (lokal geringere Betonfestigkeit,
Schubarmierung, Hiillrohre, usw.) bedingt sein oder sie kann durch ein
allgemeines Ueberschreiten der Betonfestigkeit im ganzen Stegbereich
ausgeldst werden. Die weiteren Zerstdrungen des Steges, der Druckplatte

oder Zugzone sind stets sekundire Effekte.

Balken Cl’ links: Bei hohen Belastungen traten grosse Schiebungen im

Stegbereich auf. Die grosste gemessene Rissbreite be-
trug 135/100 mm. Im gesamten Stegbereich machten sich Anzeichen eines
Stauchens der Betondruckdiagonalen bemerkbar. In der Nihe des Auflagers
waren Zerstdrungen beim Ansatz Steg-Zugzone und in der Nihe der Last-
einleitung Zerstdrungen beim Ansatz Steg-Druckplatte festzustellen. Der
Bruch trat durch ein plétzliches Versagen des ganzen Stegbereiches auf
{(Bild 28).

Balken CZ’ rechts: Auch bei diesem Balken traten bei hohen Belastungen
grosse Risse (rmax = 210/100 mm) und grosse Schiebungen
auf. In Bild 25 sind Zeitaufnahmen dieses Schubbruches zusammengestellt.

Dabei ist eindeutig ersichtlich, wie sich der Bruch ausgehend von einer
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lokalen Stelle (zwischen Messstrecke 44 und 46) auf weitere Stegberei-
che fortpflanzt. Die Zerstdrungen der Druckplatte sowie der Zugzone,
wie es Bild 29 zeigt, entstanden erst nach dem Versagen des Steges als
sekundidrer Effekt.

Balken CZ’ links: Diese Balkenseite wies bei hohen Belastungen ebenfalls

grosse Risse (r = 200/100 mm) und grosse Schiebungen

auf. An einer lokalen Stelle (Mes?iirecke 10) machte sich eine Zerstdrung
des Steges frithzeitig bemerkbar, indem ein leichtes Abblidttern der Beton-
oberflidche festzustellen war. Es konnte durch ein in unmittelbarer Nidhe
verlaufendes Armierungseisen ausgeldst worden sein. Bei der letzten Be-
lastungssteigerung bis zum Bruch trat schliesslich eine Zerstérung des
Steges auf, ausgehend von dieser erwihnten lokalen Stelle (Bild 30). Das
weitere Stauchen des Steges sowie das Abheben der Druckplatte und Zugzo-

ne folgten.

Balken C3, links: Bei der letzten gemessenen Laststufe erreichten die
Risse eine maximale Breite Toax - 210/100 mm. Die

Schiebung war dabei nicht sehr gross, hingegen konnte ein einzelner

grosser Riss quer durch die Zugzone in der Nihe des Auflagers beobach-

tet werden. Bei der anschliessenden Laststeigerung wurde der Bruch durch

ein lokales Versagen des Steges (Messstrecke 6) ausgelést (Bild 32).

Als Folge konnte darauf ein Versagen des Steges an weiteren Stellen fest-

gestellt werden.

Balken C4, rechts: Nach grossen Schiebungen und Rissen bis zu 300/100 mm

Breite entstanden kurz vor dem Bruch schrige Risse in
der Zugzone nahe beim Auflager, Lingsrisse beim Uebergang Steg-Zugzone
und als Folge der grossen Schiebungen vertikale Risse in der Druckplatte.
Der eigentliche Bruch wurde durch ein lokales Stauchen des Betons in der
Néhe eines Biigels (Messstrecke 19) ausgeldst. Das Abschieben der Druck-
platte und der Zugzone war sekundir (Bild 33).

Steg - Druckplatte

Massgebend fiir diese Bruchart ist eine grosse Schiebung im Stegbereich.
Da die Druckdiagonale im Druckflansch eingespannt ist, bewirkt diese
Schiebung eine Rotation und damit Biegebeanspruchung der Druckdiagonalen
bei den Ansatzstellen Steg - Druckplatte und Steg - Zugzone. Die Druck-
beanspruchung sowie die erwdhnte Biegung leiteten eine Zerstdrung des
Steges an diesen Ansatzstellen ein.
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Balken Cl’ rechts: Die maximalen Rissbreiten bei der letzten gemessenen

Laststufe betrugen 135/100 mm; gleichzeitig konnten
neben grossen Schiebungen ein Aufstauchen der Druckdiagonalen beim
Uebergang zum Druckflansch beobachtet werden. Kurz vor dem Bruch ent-
stand ein weiterer Schubriss in der Ndhe der Lasteinleitung. Anschlies-
send trat eine Stauchung der Druckdiagonalen ein, welche von der oben
erwdhnten Stelle ausging. Das Abschieben der Druckplatte, das Abplatzen
der Betoniliberdeckung der Zugarmierung sowie die weiteren Stegstauchungen
waren sekundidrer Natur (Bild 27).

SS3: Steg - Zugzone

Die Ursachen dieser Bruchart entsprechen jenen von SS2 mit dem Unterschied,
dass hier die Zerstdrung von der Ansatzstelle Steg - Zugzone ausgeht.

Balken C3, rechts: Bei hohen Belastungen traten neben grossen Rissbreiten
(rmax = 320/100 mm) auch grosse Schiebungen auf. Nach
bereits frith auftretenden Anzeichen erfolgte der Bruch durch eine Zersté-
rung der Druckdiagonalen beim Uebergang zur Zugzone. Das Abspalten der
Zugzone sowie die Zerstdrung der Stegzone waren sekundidre Effekte (Bild

31). Die Druckplatte war infolge der Voute noch gut erhalten geblieben.

Diese Bruchart entsteht, wenn die Kraft der Druckdiagonalen nicht auf die

Druckplatte oder in die Lingsarmierung iibertragen werden kann.

VZ: Verankerungsbruch Zugzone

Der Bruch erfolgt durch ein Abschieben der Druckdiagonalen léngs des Zug-
gliedes.

Balken C4, links: Die grdssten Risse erreichten eine Breite von 270/100 mm.
Infolge grosser Schiebungen traten Risse im Zugflansch

neben dem Auflager und Lingsrisse beim Uebergang Steg - Zugzone auf. Nach

einer weitern Belastungssteigerung wurde der Bruch ausgeldst durch ein

Abschieben der Druckdiagonalen lings der Ansatzstelle Steg - Zugzone.

Die totale Zerstdrung der Zugzone, der Druckplatte sowie des tlibrigen

Steges waren sekundidre Effekte (Bild 34).
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6.24 Maximale nominelle Schubspannungen

Fiir sémtliche Balken wurden entsprechend der SIA Norm 162, Richtlinie 17,

die nominellen Schubspannungen

=
T 5T (8)
o
bestimmt, wobei fiir
= 9
Q=Q, *Q 9

eingesetzt wurde. Darin bedeutet h die mittlere statische Hohe der schlaffen
und vorgespannten Armierung in Feldmitte, b0 die Stegbreite. Qg und Qp sind
die Querkraftsanteile infolge Eigengewicht und Nutzlast. QV war infolge hori-
zontaler Kabelfithrung nicht zu beriicksichtigen. Die maximalen nominellen Schub-
spannungen wurden filir die letzte gemessene Laststufe sowie fiir die extrapolier-
te Querkraft im Bruchzustand ermittelt. Diese Werte wurden in der Tabelle 22
zusammengefasst und in Bild 38 graphisch dargestellt. Der Vergleich mit den

in der SIA Norm 162, Richtlinie 17, festgelegten theoretischen Werten wurde

im Abschnitt 6.72 durchgefiihrt.

6.3 Fliessen der Schubarmierung

6.31 Bestimmung der experimentellen Fliessquerkraft

Die Bestimmung der Fliess-Querkraft wurde im Versuchsbericht 6504-2 [2], Ab-
schnitt 3.31 erlédutert. Zusammenfassend kann sie wie folgt beschrieben werden.
Die experimentell bestimmte Querkraft Q und die Biligeldehnung ¢ werden in ei-
nem Q-e-Diagramm aufgetragen. Beim Schnittpunkt des elastischen mit dem pla-
stischen Ast wird die Fliess-Querkraft QE? sowie die dazugehbrige Fliessdeh-
nung eE? herausgelesen. Die auf diese Weise durchgefiihrte Bestimmung von QE?
ist nur mdglich, wenn genligend Messwerte im elastischen und plastischen Be-

reich des Q-e-Diagrammes zur Verfiigung stehen.

Bei den Versuchen der Serie C war der elastische Ast des Q-e¢-Diagrammes nicht
ausgeprdgt, da die Schubrisslast im Verhdltnis zur Fliesslast sehr hoch lag.

Zur Veranschaulichung wurden in der Tabelle 23 neben den experimentellen und

theoretischen Fliessquerkrdften (SIA Norm 162, Richtlinie 17) die Querkrifte

zusammengestellt, welche im massgebenden Querschnitt die Hauptzugspannung

Ohy = 1,2 resp. 1,5 /ew'erzeugten. Zudem wurden jene Querkridfte aufgetragen,
welche bei Rissbeginn (Qr) resp. r = 0 (Qr) vorhanden waren. Da die im Ver-
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such beobachteten Rissquerkridfte gross waren, reichte die geringe Laststei-
gerung bis zum Fliessen der Schubarmierung nicht aus, um einen verwendbaren

elastischen Ast des Q-e¢-Diagrammes zu entwickeln.

Bei der Serie C musste daher die Bestimmung von Q?? auf folgende Art durch-
gefiihrt werden. Die experimentelle Fliessquerkraft Q?ﬁ wurde aus dem Q-e¢-Dia-
gramm bei jener theoretischen Fliess-Dehnung o herausgelesen, welche aus
den bei Probestdhlen ermittelten Spannungs-Dehnungs-Diagrammen resultierte
(Tab. 4). ei? wurde dabei je nach Charakteristik der Stdhle bei ofl(natur-
hart) resp. 0%1 (kaltgereckt) bestimmt. Dieser Ermittlung von Q?i haftete
der Nachteil an, dass nichts iiber den Schwindeinfluss ausgesagt werden konnte.
? +2 - 107
herausgelesen, einer Dehnung, welche niherungsweise die durch das Schwinden

Deshalb wurde zu Vergleichszwecken die Querkraft auch bei ¢ = eg

des Betons auftretende Vordriickung des Stahls beriicksichtigt. Da die einzel-
nen Bligel nicht gleichzeitig die Fliessdehnung erreichten, wurde auch bei
der Serie C der Fliessbeginn der Schubarmierung sowie der Mittelwert der
massgebenden Biigel bestimmt ([2] Abschnitt 3.31). Diese beiden Werte stell-
ten einen untern Grenzwert resp. Mittelwert der experimentellen Fliess-
Querkraft dar. Die experimentellen Querkridfte bei Fliessgﬁginn und die

Mittelwerte der massgebenden Biigel, welche bei e}? und s + 2 10_4 auf-

traten, wurden in der Tabelle 25 zusammengestellt.

6.4 Gebrauchslasten

Die Querkrifte des Gebrauchszustandes wurden gemidss der SIA Norm 162 und
Richtlinie 17 [4] der gleichen Norm berechnet. Die zuldssigen Querkrifte
wurden einerseits durch die Betonabmessungen und anderseits durch die
vorhandene Schubarmierung festgelegt (Tab. 15). Folgende Bezeichnungen wur-
den fir die Gebrauchslast verwendet:

QGl nach SIA Norm 162, Richtlinie 17
QGls nach SIA Norm 162, Richtlinie 17, Armierung massgebend
QGlB nach SIA Norm 162, Richtlinie 17, Beton massgebend

QGZ nach SIA Norm 162, Art. 5.13
nach SIA Norm 162, Art. 5.13, Armierung massgebend
nach SIA Norm 162, Art., 5.13, Beton massgebend

Qs
Q28

Der Vergleich dieser Querkrifte mit den experimentellen Fliess- und Bruchla-
sten wird im Abschnitt 6.74 durchgefiihrt.
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6.5 Risse

6.51 Allgemein

Die Untersuchung des Rissverhaltens im Schubbereich stellt allgemein einige
Probleme. Im Biegebereich bildet sich infolge des konstanten Momentes liber
eine lidngere Strecke ein mehr oder weniger gleichmissiges Rissbild aus. Im
Schubbereich kann die Querkraft konstant gehalten werden, nicht aber das
Biegemoment. Demzufolge ist die Rissentwicklung im Schubbereich sehr unre-
gelmdssig. Die Risse entstehen oft durch Zufdlligkeiten (z.B. lokale geringe-
re Betonzugfestigkeit).

Folgende fiir den Schubbereich charakteristische Feststellungen konnten in den
Versuchen gemacht werden:

- Ein einzelner Schubriss vergrdsserte sich bei steigender Belastung unab-
hdngig von der benachbarten Rissentwicklung, das heisst ein neu auftreten-
der Riss vermag die mehr oder weniger lineare Vergrdsserung des bereits

vorhandenen Risses nicht zu beeinflussen.

- Als Folge davon war das Auftreten der maximalen Rissbreite zufdllig und ein-
malig. Die ndchst kleineren Rissbreiten wiesen oft eine bedeutend kleinere

Breite auf.

- Nach Fliessbeginn der Schubarmierung erfolgte bei steigender Belastung eine
raschere Zunahme der Rissbreiten. Infolge der erhdhten Fliesslast und den
erheblichen Kraftumlagerungen konnte diese raschere Zunahme der Rissbreiten
jedoch erst bei Q/Q$h = 1,25 bis 1,50 und Toax C 70 bis 100/100 mm beobach-

tet werden.

Die Messung der Rissbreiten wurde analog den Versuchen der Serien A und B in
drei verschiedenen H6henlagen des Stegbereichs (Risslinien) durchgefiihrt. Auch
hier trat die in Bericht 6504-2, Abschnitt 3.51 [2] erwdhnte Schwierigkeit bei
der Bestimmung der maximalen Rissbreite auf, da das Oeffnen der Schubrisse
durch Schiebung und Rotation hervorgerufen wurde. Die maximale Rissbreite konn-
te daher irgendwo 1ldngs des Schubrisses auftreten. Fiir die Bestimmung der
Schubrissbreiten wurde deshalb folgendes Vorgehen festgelegt. Die Schubriss-
breiten wurden pro Riss in drei verschiedenen HShenlagen (Risslinien) gemessen.
Fiir die weitern Untersuchungen wurden die daraus resultierenden maximalen Riss-

breiten verwendet.

Da die Rissbreiten durch lokale Effekte stark beeinflusst wurden, geniigte die
geringe Anzahl von Beobachtungen nicht, um eine abschliessende Beurteilung des
Schubrissverhaltens durchzufihren, umsomehr als die verschiedenen, die Rissent-
wicklung beeinflussenden Parameter nicht systematisch variiert wurden. Die im
Abschn. 6.55 durchgefiihrten Vergleiche folgender Einfliisse sind deshalb nur

als verninftige Abschidtzungen zu werten:
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Anteil QE am Gesamtwiderstand

Anteil QE am Gesamtwiderstand
Abstand der Bligel

Gestaltung der Druckzone

Fiir die vergleichenden Untersuchungen wurden die maximalen Rissbreiten in
Funktion der bezogenen Querkridfte verwendet, r = f(Q/th),entsprechend den
Bildern 39 bis 43. Um diese Vergleiche durchflihren zu kdnnen, musste der
experimentell ermittelte Verlauf der maximalen Rissbreiten durch eine stetige
Kurve approximiert werden. Die Bestimmung dieser Kurve wurde so vorgenommen,

dass die Summe der quadratischen Abweichungen zu einem Minimum wurde:

(r - ri)z = Minimum (10)

n o~

i=1

Da sich die Gerade flir diesen Zweck geniigend gut eignete, wurde fiir alle
Schubbereiche die Gerade

Q- Q

=1 r
r = ) ( QTh ) (11)
u
berechnet und gleichzeitig der Mittelwert der quadratischen Abweichungen
T (r - r.)2
m o=\—_— 17 (7
q (n-2)

bestimmt. Die Abweichungen von 77 % der total 48 Beobachtungen waren kleiner

und 23 % grdsser als dieser Mittelwert, d.h. die Gauss'sche Verteilung (2/3

zu 1/3)wurde lbertroffen. Im Bild 44 sind die Abweichungen der einzelnen Be-
obachtungen gegeniiber der Rissgeraden aufgetragen. Da die experimentelle
Fliessquerkraft hoher lag als der theoretische Wert QEh, wurden fiir die Be-
stimmung dieser Rissgeraden die Beobachtungen gewidhlt, welche zwischen Riss-
beginn und jenem Punkt lagen, bei welchem die Risskurve r = f(Q) einen ein-
deutigen Knick aufwies. Dieser Punkt lag ungefihr bei 1,2 bis 1,4 th. Das

Bild 44 zeigt, dass die experimentellen Rissbreiten im Bereich Rissbeginn -
experimenteller Fliessbeginn durch eine Gerade approximiert werden konnten.

Die Randabschnitte wurden durch Rissbeginn und Fliessbeginn stark beeinflusst.
Ein wesentlicher Punkt bei der Beurteilung der Rissentwicklung ist das Ver-
hdltnis von Risslast, Fliesslast der Schubarmierung und Fliesslast der Lings-
armierung. Da bei sdmtlichen Balken die Schubarmierung gegeniiber der Lings-
armierung bedeutend unterdimensioniert war, konnte sich im Stegbereich in-

folge der geringen Deformation der Lingsarmierung keine normale Rissentwicklung
einstellen. Der Rissbeginn trat spidter auf und die mégliche Belastungssteigerung
zwischen Rissbeginn und Fliessbeginn der Schubarmierung war gering. Deshalb soll
die Beurteilung der in den folgenden Abschnitten zusammengefassten Vergleiche

und Darstellungen stets unter Beriicksichtigung der oben aufgefiihrten Einschrin-
kungen erfolgen.
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6.52 Rissbeginn

Die Belastungen, welche beim ersten beobachteten Schubriss abgelesen wurden,
sind in der Tabelle 23 zusammengestellt. Der Vergleich der experimentellen mit
der theoretischen Risslast wurde aus folgenden Griinden nicht durchgefiithrt:

- Auf Grund lokal geringerer Betonzugfestigkeiten wird die Risslast erheblich
streuen.

- Bei vorgespannten Tragwerken wird der Rissbeginn durch die Grésse der Vor-
spannkraft massgebend festgelegt. Daher bewirkt eine kleine Ungenauigkeit
dieser Vorspannkraft eine grosse Differenz in der experimentellen Rissquer-
kraft.

- Da der erste Riss bei zunehmender Belastung beobachtet wird, ist die gemes-
sene Rissquerkraft infolge der gr8sseren dynamischen Festigkeitswerte

nicht identisch mit der effektiv auf den Balken wirkenden Querkraft.

Um trotzdem gewisse Vergleichsmdglichkeiten zwischen Theorie und Versuch zu

erhalten, wurden die Hauptzugspannungen fiir folgende zwei F#dlle bestimmt:

Erster Wert: Laststufe vor dem ersten Riss, maximale Hauptzugspannung im
Schnitt y = 115 cm, d.h. h/2 vom Rand der Lasteinleitung ent-
fernt.

Zweiter Wert: Laststufe nach dem ersten Riss, minimale Hauptzugspannung ent-
lang dem von der Lasteinleitung am weitesten entfernten Riss

(Berechnung am homogenen Querschnitt).

Die beiden Werte sind in der Tabelle 24 aufgefiihrt. Normalerweise liegt der
zweite Wert lUber dem ersten Wert. Es ist jedoch eine Umkehrung méglich, da

die Werte in verschiedenen Schnitten gerechnet sind und die Fortpflanzung
eines Risses durch Spannungskonzentration stark beeinflusst ist. Es darf er-
wartet werden, dass die Hauptzugspannung bei Rissbeginn zwischen diesen Werten
liegt.

Die starke Variation der minimalen und maximalen Hauptzugspannungen war nicht
systematisch bedingt, sondern war durch das unterschiedliche Verhdltnis der
Belastung bei der letzten Laststufe vor dem ersten Schubriss zur Belastung

bei der ersten Laststufe nach Rissbeginn entstanden. Im Bild 45 sind die Haupt-
zugspannungen graphisch dargestellt. Dabei ist ersichtlich, dass die ersten
Schubrisse bei Hauptzugspannungen zwischen 12 und 24 kg/cm2 auftraten. Der zwei-
te Wert variierte zwischen 18 und 29 kg/cmz.



35
Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass die Hauptzugspannungen bei

Rissbeginn erheblich variieren. Deshalb miissen die zuldssigen Hauptzug-

spannungen zur Vermeidung von Schubrissen sehr vorsichtig angesetzt werden.

6.53 Rissbreiten im Gebrauchszustand

Da die experimentellen Rissquerkrédfte bei allen Balken grosser als die Gebrauchs-
querkrifte waren, konnten bei diesen Belastungen bei keinem Balken Risse beobach-
tet werden. Die Risselosigkeit der Balken bei den Gebrauchsquerkrdften war vor
allem aus folgendem Grund entstanden: Die Gebrauchsquerkridfte QGlS und QGZS wer-
den durch die Schubarmierung festgelegt. Der Rissbeginn wird einerseits durch

die Betonabmessungen und anderseits durch die Vorspannung massgeblich bestimmt.
Die Vorspannung hat insofern einen Einfluss, als die Zugzone lberdrickt wird

und Biegerisse dadurch erst spidter auftreten. Da im Biegeschubbereich die Schub-
risse von kleinen Biegerissen ausgehen, wird der Schubrissbeginn durch das Auf-
treten von Biegerissen festgelegt. Weil die Gebrauchsquerkraft und der Rissbe-
ginn unabhingig voneinander sind und weil die Schubarmierung bei der Serie C

im Verhdltnis zur Vorspannung unterarmiert war, traten die ersten Schubrisse

erst nach der Gebrauchsquerkraft auf.

6.54 Rissbegrenzung

Die Feststellung, dass im Gebrauchszustand keine Risse auftraten,bezog sich
nur auf diese Belastung. Die Tragreserven bis zum Erreichen einer festgeleg-
ten Rissbreite von 20 resp. 30/100 mm, wie sie beispielsweise in den CEB-Emp-
fehlungen vorgeschlagen werden, sind ebenfalls von Interesse. Deshalb wurden
im Bild 46 die Querkrédfte aufgetragen, welche bei einer beobachteten Riss-
breite von 20 resp. 30/100 mm vorhanden waren. Es wurde festgestellt, dass
die Querkrdfte erheblich gesteigert werden konnten bis eine Rissbreite von
20 resp. 30/100 mm erreicht wurde. Das Mittel flir r = 20/100 mm betrug bei
Gen 10 Balkenseiten Q/Q." = 0,874 + 0,081 und fir r = 30/100 mn Q/Qgh'=

= 0,955 + 0,074. Die Resultate zeigten im weitern, dass durch eine Steige-
rung der zuldssigen Rissbreiten von 20 auf 30/100 mm im allgemeinen keine

grosse Zunahme der Querkraft festzustellen war.

6.55 Vergleiche

Um die Einfliisse der verschiedenen Parameter auf die Rissbreiten eindeutig
abkldren zu kdnnen, muss eine systematische Parametervariation durchgefiihrt
werden. Da bei den vorliegenden Tridgern primir andere Aspekte untersucht wurden,

kann es sich bei den im folgenden dargelegten Vergleichen nur um Abschitzungen
handeln.



36

Der Schubwiderstand Q¢ (SIA Norm 162, Richtlinie 17 [4]) tritt bereits am un-
gerissenen Querschnitt auf. Deshalb wurde untersucht, inwieweit eine Ueber-
Th mit dem Schubwiderstand QE/th

u
vorhanden war. Im Bild 47 wurde dieser Vergleich dargestellt. Es zeigt sich

einstimmung der bezogenen Rissquerkraft Qr/Q

dabei, dass Qr bei sdmtlichen Balken bedeutend grdsser war als der entsprechen-
de Wert QE. Diese Abweichungen wurden vor allem durch das Verhdltnis th
(Schubbruch) /Q;l;h (Biegebruch) beeinflusst (0,4 bis 0,6). Bei den Balken der
Serie A und B [2], bei welchen dieser Wert hbher lag, konnten keine Abwei-
chungen in dieser Gr&ssenordnung festgestellt werden.

_______ p-2am_Gesamtwiderstand

Im Bild 48 wurde der Neigungswinkel & der Rissgeraden in Funktion von Qﬁ/QEh
aufgetragen. Der Einfluss der verschiedenen Parameter machte sich auch hier
durch grosse Abweichungen der Einzelwerte bemerkbar. In die Schar der experi-
mentell bestimmten Punkte wurde die aus den Resultaten der Serien A und B
([2], Bild 121) ermittelte Gerade eingezeichnet. Dabei kann festgestellt
werden, dass eine Uebereinstimmung dieser Gerade mit den Werten der Serie C

vorhanden ist. Die Gleichung dieser experimentell bestimmten Gerade lautet:

5= 0,04 - (Q§/Qy" - 0,3) (12)

Da der Rissbeginn (Qr) durch den Abstand der vertikalen Biigel kaum beeinflusst
wird, beschrinkt sich diese Darlegung nur auf die Untersuchung der Neigung der
Rissgeraden 9. Im Bild 49 wurde der Neigungswinkel ¢ der Rissgeraden in Funk-
tion des Bligelabstandes ty aufgetragen. Dabei ist, trotz der grossen Streuung
der Einzelwerte, eine eindeutige Abhingigkeit des Winkels & vom Biigelabstand
tp festzustellen: Mit zunehmendem Bﬁgelabstand tp verkleinert sich der Nei-

gungswinkel ¥.

Da die Gestaltung der Druckzone der einzelnen Balken keine grossen Unterschiede
aufwies, kann auf Grund der vorhandenen Resultate keine systematische Abhédngig-
keit erwartet werden. Im Bild 50 wurden die drei Querschnittsformen sowohl fir

tp = 20 cm als auch fir ty = 30 cm miteinander verglichen. Da neben der Druck-
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zonengestaltung andere Parameter wie z.B. QE/Qﬁh variiert wurden, kann kein

eindeutiger Einfluss festgestellt werden.

6.6 Deformationen

6.61 Schiebungen

Die experimentelle Bestimmung der Schiebungen wurde wie folgt durchgefihrt
(Bild 51). In den Schubbereichen wurden Messnetze in Form von Rechtecken
festgelegt, bei welchen jeweils die Seitenlingen und Diagonalen ausgemessen
wurden. Die Messbolzen befanden sich dabei auf den Seitenflichen der Druck-
platte resp. des Zuggurtes. Um mdgliche Verdrehungseinfliisse des Querschnit-
tes zu eliminieren, wurden die Messungen beidseitig, d.h. vorne und hinten
durchgefithrt. Das Mittel dieser beiden Messungen ergab die gesuchte Schie-
bung in der Symmetrieebene des Balkens. Die Messstrecken wurden so ange-
ordnet, dass die Schiebungswinkel y im Bereich y = 0 bis 150 cm an 7 Stellen

gemessen werden konnten.

In den Bildern 53 bis 62 wurden fir sdmtliche Balken die Schiebungen der
einzelnen Messnetze in Funktion der Querkraft Q aufgetragen. Diese Bilder
zeigen, dass die grdssten Schiebungswinkel in jenen Bereichen auftraten, wel-
che 0,5 bis 2 h von der Lasteinleitung entfernt waren. Die Auflager- und Last-
einleitungs-Bereiche wiesen im allgemeinen einen bedeutend kleineren Schie-
bungswinkel y auf. Auf Grund dieser Darstellungen wurden die Schiebungswinkel
y bei spezifischen Belastungen bestimmt und in den Bildern 63 bis 67 aufge-
tragen. Auch diese Bilder zeigen deutlich, dass die Schiebungen im mittleren

Bereich (Messnetze 2, 3, 4, 5) bedeutend grdsser waren als in den Randbereichen.

6.62 Dehnungen der Lingsarmierung

Die Dehnungen der Lingsarmierung wurden sowohl im Bereich des konstanten Biege-
momentes als auch in den Schubbereichen gemessen. In den Bildern 68 bis 72 wur-
den die Dehnungen €e der Lingsarmierung im Schubbereich in Funktion der Bela-

stung PE aufgetragen. Filir diese Darstellungen wurde bewusst die Einzellast P
verwendet, da die Momente PE - y eine Funktion des Ortes sind. Bei der Last-

E

stellung II (L II) musste eine entsprechende Last PE bestimmt werden, damit
die ee—Kurven der beiden Laststellungen miteinander verbunden werden konnten
(siehe Bild 1 und Tabelle 17).

L II: PE = QE + Qg (L 11) - Qg (L 1) (13)
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Mit Ausnahme von C4 bildeten die Dehnungen €e bei L II eine kontinuierliche,
geradlinige Fortsetzung der Kurven €e bei L I. Die bei Cy auftretenden Ab-
weichungen von L II entstanden aus den unterschiedlichen Lagerungen von L I
und L II beim Auflager rechts. Bei allen iibrigen Balken wurde zundchst die
rechte Seite zerstdrt und anschliessend nach dem Umbau der Belastungseinrich-
tung die linke. Dadurch wurden die Lagerungsbedingungen des linken Schub-
bereichs nicht veridndert (festes Auflager, bleibende Lasteinleitung). Bei C4
wurde zundchst die linke Balkenseite zerstdrt. Dadurch musste fiir L II das
rechte Rollenlager durch ein Kipplager ersetzt und damit die Lasteinleitung
neu eingerichtet werden. Bei den hohen Belastungen waren die horizontalen
Verschiebungen im rechten Schubbereich infolge der unterschiedlichen Lage-
rung von L I und L II sehr verschieden. Aus diesen Griinden bildeten die
Dehnungen €e bei L II keine kontinuierliche Fortsetzung der ee-Kurve von L I.
Die Mittelbildung fiir die Bestimmung von €e konnte im Schubbereich infolge
des abnehmenden Momentes nur auf Grund zweier Messungen (eine pro Lingseisen)
durchgefilhrt werden. Daher wiesen die aufgetragenen Messwerte im Gegensatz

zu jenen des Biegebereichs, bei welchen das Mittel aus 12 Messungen bestimmt
wurde, manchmal grdssere Abweichungen auf. In den Bildern 68 bis 72 wurden
ebenfalls die mittleren Dehnungen des Biegebereichs aufgetragen. Es ist dabei
ersichtlich, dass diese Dehnungen mit jenen in den Schnitten y = 140 cm und

y = 120 cm oft recht gut ilibereinstimmten. Da die Lingsarmierung nicht bis zur
Fliessspannung beansprucht wurde, konnte die infolge Vorspannung, Schwinden
und Kriechen vorhandene Vordrickung der Stidhle experimentell nicht bestimmt
werden. Dadurch war es nicht méglich, die absoluten Stahlspannungen der Lings-
armierung zu berechnen. Deshalb wurden in den Bildern 73 bis 77 nur die rela-

tiven Dehnungen €o als Funktion verschiedener Werte der Querkraft aufgetragen:

Gebrauchslast der Schubarmierung = 1/1,8 - Qfl = QGlS
Fliesslast der Schubarmierung = Q4 = Qih
Maximale Last = Qmax

Als Zwischenwerte wurden folgende Lasten verwendet: 0,75 Qfl’ 1,25 Qfl’ 1,50 Qfl
event. 1,75 Qfl'

Aus den Bildern 73 bis 77 ist ersichtlich, dass der Dehnungsverlauf der Lings-
armierung bis zur Fliesslast Qfl ungefdhr der verschobenen Momentenlinie gemiss
SIA Norm 162, Art. 3.14 entsprach. Nach dem Erreichen der Fliesslast der Schub-
armierung fand bei zunehmender Belastung eine Kraftumlagerung statt, indem sich
die Druckdiagonalen flacher einstellten. Dadurch nahmen die Dehnungen in jenen
Bereichen stidrker zu, welche von der Lasteinleitung weiter als h entfernt wa-
ren (y = 100, 80, 60 cm). In den Bildern 73 bis 77 ist diese Entwicklung recht

deutlich zu erkennen.
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6.63 Dehnungen der Schubarmierung

Die Dehnungen der Schubarmierung wurden iiber die BiligelhShe an 2 bis 3 jeweils
10 cm langen Messstrecken bestimmt. Auf diese Weise konnte der Dehnungsver-
lauf lidngs der einzelnen Bligel ermittelt werden. Diese Dehnungen variierten
infolge des zufdlligen Auftretens von Schubrissen sehr stark. Generell konnte
festgestellt werden, dass die maximalen Stahldehnungen stets im Schnittpunkt
mit den Schubrissen auftraten. Flir die weitern Betrachtungen wurden die ma-
ximalen Deformationen der einzelnen Bligel verwendet, da nur diese fir die
Beurteilung der Beanspruchung und Tragfdhigkeit massgebend waren. In den Bil-
dern 78 bis 87 wurden deshalb die maximalen Dehnungen der einzelnen Biigel in
Funktion der Querkraft aufgetragen. Dabei wurden die gemessenen Dehnungen oh-
ne Berlicksichtigung der durch das Schwinden verursachten Vordriickung ver-
wendet. Als Querkraft wurde jene gewdhlt, welche im massgebenden Schnitt,

d.h. h/2 vom Rand der Lasteinleitung entfernt, auftrat. Simtliche Bilder zeigen
recht anschaulich, dass in einer ersten Phase jene Biigel zur vollen Tragwirkung
(e > efl) gelangten, welche ungefdhr 0,5 h bis 1,5 h von der Lasteinleitung
entfernt waren. Nach Fliessbeginn dieser Biigel trat eine Kraftumlagerung ein,
indem sich die Druckdiagonalen unter zunehmender Belastung flacher einstellten.
Dadurch kamen auch die weiter entfernteren Bligel zur vollen Tragwirkung. Die
Dehnungszunahme dieser Biligel war oft gr6sser als jene der ersten Phase. Die
Bligel im Bereich der Lasteinleitung und des Auflagers erreichten zum Teil sehr
spdt und zum Teil lberhaupt nicht die Fliessspannung.

Fliess-last

Die theoretische Fliessquerkraft th wurde nach der SIA Norm 162, Richtlinie 17
berechnet. Die experimentellen Fliessquerkrdfte wurden aus den Bildern 78 bis
87 ermlttelt indem Qfl bei der Fliessdehnung 52? abgelesen wurde. Diese Fliess-
querkridfte Qfl wurden fir alle zwischen Lasteinleitung und Auflager befindli-
chen Biigel bestimmt und in den Bildern 88 bis 92 aufgetragen. Dabei konnte
festgestellt werden, dass bei allen Biigeln Q?? grésser als Qih ist. Die Bil-
der zeigen ausserdem sehr schdén, dass in einer ersten Phase nur jene Biigel

die Fliessspannung erreichten, welche sich in einem Bereich befanden, der ca.
0,5 h bis 1,5 h vom Rand der Lasteinleitung entfernt war. Mit zunehmender Ent-
fernung der Biigel von diesem Bereich erhdhte sich die experimentelle Fliess-
querkraft der einzelnen Biligel erheblich. Bei den meisten Balken hatten die
Bligel, welche sich unmittelbar neben der Lasteinleitung und dem Auflager be-
fanden (in den Bildern 88 bis 92 durch Pfeile angedeutet) ,die Fliessspannung
nicht erreicht. Die Dehnungen der Biigel bei der theoretischen Fliesslast wur-
den in den Bildern 93 bis 97 aufgetragen. Aus diesen Bildern ist ersichtlich,
dass die Dehnungen im massgebenden Bereich geringer waren als die theoreti-
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sche Fliessdehnung. Im weitern kann festgestellt werden, dass die Dehnungen
des Auflager- und Lasteinleitungsbereichs bedeutend kleiner waren als die

theoretischen Fliessdehnungen.

Bruchlast

Die bei der letzten gemessenen Laststufe ermittelten, maximalen Biligeldehnun-
gen wurden in den gleichen Bildern 93 bis 97 zusammengestellt, wobei zusitz-
lich das Verhdltnis Q&X_/Q'®

max’ *u
sichtlich, dass die Biligel im massgebenden Bereich die Fliessdehnung weit

angegeben wurde. Aus den Darstellungen ist er-

iiberschritten hatten. Hinsichtlich der maximalen Grdsse dieser Dehnungen konn-
te keine verbindliche Aussage gemacht werden. Die Dehnungszunahme hing einer-
seits vom Verh#ltnis QEx /QTh

max’ *u
hart oder kaltgereckt) ab. Im Auflagerbereich erreichten die Bligeldehnungen

und anderseits von der Art des Stahles (natur-

auch bei dieser erhShten Last nur Werte zwischen 0 und 0,5 e%?; bei den mei-
sten ‘Balken konnten iliberhaupt keine Bligeldehnungen festgestellt werden. Im
Lasteinleitungsbereich variierten die Biigeldehnungen mit Ausnahme von C2 links

und C4 links zwischen 0,5 und 1,0 eg?. Bei C2 links betrug die maximale Deh-

= 1,55 e?? und bei C4 links ¢ = 3,25 eE?.

nung e
g max

max

6.64 Betonstauchungen

Die Druckplatte wurde im Bereich der Lasteinleitung stark beansprucht. Des-
halb wurden in diesem Bereich Messstellen an den Seitenflidchen und auf der
Oberflidche der Druckplatte angebracht. Im Bild 52 ist die Anordnung dieser
Messstellen ersichtlich, wobei die Ablesungen pro Messquerschnitt in drei ver-
schiedenen Hohenlagen der Seitenflidchen durchgefiihrt wurden. Die Messquer-
schnitte a bis h der Seitenflidchen wiesen jeweils einen Abstand von 10 cm

auf. Die Stauchungen der Druckplattenoberfliche wurden pro Messquerschnitt

bei zwei Messstrecken abgelesen. Diese Messquerschnitte wiesen einen Abstand

von 20 cm auf.

Die bei Qih und Qﬁ;x gemessenen Betonstauchungen der Seitenflidchen wurden
in den Bildern 98 bis 107 fir die Schnitte a bis h aufgetragen. Aus diesen

Darstellungen ergaben sich folgende Feststellungen. Die Stauchungen bei th

sind bei allen Balken kleiner als 1,0 - 10_3. Selbst im Bereich der Lastein-
leitung wird dieser Wert nicht liberschritten. Bei Qi:x kann im Bereich der
Messquerschnitte a bis d einerseits eine starke Zunahme der Betonstauchun-
gen des obern Druckplattenrandes und anderseits eine wesentliche Vergrés-
serung des Dehnungsgradienten festgestellt werden. In den Messquerschnitten

e bis h verdndert sich das Bild gegeniiber Qﬁh nicht sehr stark. Zum Teil
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treten am obern Druckplattenrand der von der Lasteinleitung entfernteren
Messquerschnitte positive Dehnungen auf (C3 und C4). Auf Grund der in den
Bildern 98 bis 107 dargestellten Betonstauchungen wurden die Deformationen
fir den obern Druckplattenrand extrapoliert. Diese extrapolierten Randstau-
h und QEX in den Bildern 108 bis

max
112 aufgetragen. In den gleichen Bildern wurden die auf der Druckplattenober-

chungen wurden fiir die Beanspruchungen QE

fldche gemessenen Betonstauchungen ebenfalls eingezeichnet. Im allgemeinen
ist eine befriedigende Uebereinstimmung der Resultate der beiden Messungen
festzustellen. Folgende Beobachtungen sind erwdhnenswert. Die bei Qih auf-
tretenden Randstauchungen wiesen in der Nidhe der Lasteinleitung eine Grésse

von ¢ = 0,50 bis 0,90 - 10-3 auf, und verkleinerten sich iliber eine Strecke

b

von 1,5 h bis 3 h auf den Wert null. Die Randstauchungen, welche beil Qﬁzx

vorhanden waren, betrugen bei der Lasteinleitung 1,5 bis 6,3 - 10 ° und ver-
kleinerten sich iiber eine Strecke von 1,0 h bis 1,5 h auf null. In einer wei-
teren Entfernung von der Lasteinleitung traten positive Werte in der Grdssen-

3

ordnung von ¢y = + 0,10 bis 1,90 ° 10™° auf.

6.7 Vergleich Versuchsresultate - SIA Norm 162 (1968), Richtlinie 17

6.71 Vergleich theoretische-experimentelle Bruchquerkraft

Die flir diesen Vergleich verwendete, rechnerische Bruchquerkraft Qah wurde
gemdss der SIA Norm 162, Richtlinie 17 [4] bestimmt (Tab. 13). Diese Richt-
linie basiert auf der Annahme, dass die Schubtragfihigkeit dann erreicht

ist, wenn die vorhandene Querkraft die Summe der Querschnittswiderstinde

der Betondruckzone QE, der Biligelarmierung Qﬁ, der Diagonalarmierung QB und
der Normalkraft Qﬁ Uberschreitet. Der Widerstand der Schubarmierung Qﬁ resp.
QB wird auf Grund eines 45° Fachwerkmodelles bestimmt, wobei fiir die Biigel-
spannung die Fliess- resp. Streckgrenze einzusetzen ist. Sofern die Lings-
armierung gleichzeitig mit der Schubarmierung die Fliessspannung erreicht,
werden Biege- oder Biegeschubbriiche auftreten, wobei die Bruchlast haupt-
sdchlich durch die Lingsarmierung festgelegt wird. Sofern die Lingsarmie-
rung bei Fliessbeginn der Schubarmierung die Streckgrenze noch nicht erreicht
hat, werden bei der weitern Laststeigerung Kraftumlagerungen im Schubbereich
auftreten, indem sich die Druckdiagonalen flacher als 45° einstellen. Die
experimentelle Bruchlast wird in diesem Fall bedeutend grdsser werden als die
theoretische Bruchlast. Eine Uebereinstimmung der experimentellen mit der
theoretischen Schubbruchlast ist nur dann zu erwarten, wenn ein Biegeschub-~
bruch auftritt.
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In der Tabelle 26 wurden die theoretischen und experimentellen Bruchquerkrédfte

Qih, Qﬁx sowie die maximal erreichten Querkridfte Qizx zusammengestellt und

miteinander verglichen. Infolge der nach dem Fliessen der Bligel auftretenden
Th

Kraftumlagerung variierten die Verhdltniswerte QEX/QEh resp. Qi:x/Qu Zwi-

schen 1,40 und 2,08. In Bild 113 ist dieser Vergleich graphisch dargestellt.

In einem zweiten Vergleich sollen die Schubbruchlasten, welche durch Ver-
sagen des Betons bestimmt sind, untersucht werden. Die theoretische Bruch-
last Qgh wurde auf Grund der in der SIA Norm 162, Richtlinie 17, aufgefiihr-

ten obern Schubspannungsgrenze (4 t, resp. 5 rl) bestimmt. Der Vergleich der

1
experimentellen Bruchquerkraft QSX mit der rechnerischen Bruchquerkraft Qgh
ist nur bei jenen Versuchen aussagekrédftig, welche durch ein Stauchen der Be-
tondruckdiagonalen zerstdért wurden. Bei den ilibrigen Brucharten liegt der

Vergleichswert ng/QEh sicher héher als der erreichte Wert Qi:X/Qgh.

In der Tabelle 26 wurden die theoretischen und experimentellen Bruchquer-
krifte (Qgh, QEX) sowie die maximal erreichten Querkridfte Qizx zusammenge-
stellt und miteinander verglichen. Die graphische Darstellung erfolgte in
Bild 114. Die Vergleichswerte ng/Qgh der durch ein Stauchen der Betondruck-
diagonalen ausgeldsten Schubbriiche (SS) lagen zwischen 1,04 und 1,35, also

auf der sichern Seite. Die bei den librigen Brucharten aufgetretenen Ver-
gleichswerte Qﬁ:X/Qgh lagen zwischen 1,02 und 1,13. Sie sind aber nicht mass-
gebend, da die Werte QEX/QEh eines effektiv auftretenden Stauchungsbruches

bei diesen Schubbereichen sicher hoher liegen als die ermittelten Vergleichs-
werte Qﬁzx/Qgh. Immerhin kann festgestellt werden, dass auch diese Vergleichs-

werte auf der sichern Seite lagen.

6.72 Vergleich der maximalen nominellen Schubspannungen

Die in Abschnitt 6.24 beschriebenen maximalen nominellen Schubspannungen
werden mit den in der SIA Norm 162, Richtlinie 17 festgelegten theoretischen
Werten verglichen. Als Vergleichsbasis dient die von der Betonfestigkeit ab-

hdngige Grosse:

=4 + Bu2s

2
) 0 kg/cm (14)

Die maximalen experimentellen Schubspannungen t wurden auf die Grodsse 2
bezogen. Die Vergleichswerte r/rl wurden in der Tabelle 27 aufgetragen und
in Bild 115 dargestellt. Mit Ausnahme von C% (Biegebruch) und C4 links ent-
standen in allen iibrigen Schubbereichen Stauchungsbriiche. Somit k&nnen diese
7 Werte fiir die Beurteilung der Widerstandsfestigkeit gegen einen Stauchungs-

bruch verwendet werden. Der Vergleich mit den zul#dssigen Bruchwerten 1/11
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zeigt, dass die oben erwdhnte Norm hinsichtlich dieser Resultate auf der si-
chern Seite liegt. Die Darstellung der extrapolierten Werte r/r1 in Funktion

der Biigelabstidnde t, wurde in Bild 116 vorgenommen. Diese 7 Versuchsresul-

B
tate zeigen einen eindeutigen Zusammenhang zwischen den Bruchwerten TBr/Tl

und dem Bligelabstand tB’ indem TBr/Tl mit zunehmendem Bligelabstand tB erheb-
lich absinkt. Die librigen maximal erreichten Werte Tmax/Tl lagen sowohl fiir

M/Q-h = 2,0 als auch fiur M/Q-h = 3,0 auf der sichern Seite.

Zusammen mit den Resultaten der Serien A und B kann abschliessend festgestellt
werden, dass die maximalen nominellen Schubspannungen nach SIA Norm 162, Richt-
linie 17 auf der sichern Seite liegen, dass sie aber trotzdem zu keinen unnd-

tig hohen Sicherheiten gegen einen Stauchungsbruch fihren.

6.73 Vergleich theoretische - experimentelle Fliessquerkrifte

Die theoretische Fliessquerkraft Q%? wurde gemiss der SIA Norm 162, Richt-
linie 17 [4] bestimmt, welche von der Annahme ausgeht, dass die nominelle
Schubtragfihigkeit dann erreicht ist, wenn in der Schubarmierung die Fliess-
resp. die Streckgrenze auftrift. Fur die theoretischen Werte wurde daher

ogq Tesp. 0%1 eingesetzt, welche bei den Probestdben ermittelt wurden. Der

nachstehende Vergleich wurde aus folgenden Griinden etwas beeintrichtigt:

- Wie bereits erwdhnt, war zwischen Rissbeginn und Fliessen der Schubarmie-
rung nur eine kleine Belastungssteigerung mdglich. Daher erreichten die
Stdhle nach einem ersten Riss sofort Spannungen von oy = 3000 bis 4000 kg/cmz,
zum Teil sogar Werte lber og?. Durch dieses dusserst rasche Ansteigen der

Spannungen war die Ermittlung von Q?T etwas problematisch.

- Die in der SIA Norm 162, Richtlinie 17, verankerte Vorschrift basiert auf
einem Modell, bei welchem die Lings- und die Schubarmierung gleichzeitig
die Fliessspannung erreichen sollte. Da bei der Serie C Qfl der Schubarmie-
rung zu 0,4 bis 0,6 von Qfl der Léngsarmierung angenommen wurde, konnte sich
die notwendige Deformation der Lingsarmierung nicht einstellen. Somit trat
das Fliessen der Schubarmierung bedeutend spdter auf, als nach der Theorie

Zu erwarten war.

In der Tabelle 25 wurden neben den absoluten Werten die Vergleichszahlen Q /
Qfl fiir Fliessbeginn und Mittelwert des Fliessens der massgebenden Bligel auf-
f? +2 10 durchgefuhrt.

Das Mittel aus 10 Beobachtungen variierte bei ei? zwischen 1,10 und 1,11
(Fliessbeginn resp. Mittelwert) und bei e?? + 2+ 10 -4 zwischen 1,12 und 1,13.

Einerseits kann die Feststellung gemacht werden, dass trotz gewissen Unzuling-

getragen. Dies wurde sowohl fiir ez? als auch fiir ¢

lichkeiten die experimentellen Werte nur etwa 0,1 - Qg? liber den theoretischen
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Werten lagen und sich somit auf der sichern Seite befanden. Anderseits ist

4 eine Zunahme der

ersichtlich, dass ein Einfluss des Schwindens von 2 - 10
Fliessquerkraft von nur 0,02 verursachte und somit vernachlidssigt werden
kann. Die Unterscheidung Fliessbeginn - Mittelwert ergab einen Unterschied
von nur 0,0l. In den Bildern 117 und 118 wurden die Vergleichswerte der bei
egg aufgetretenen Fliessquerkraft fiir den Fliessbeginn resp. den Mittelwert
der massgebenden Bligel aufgetragen.

Als Schlussfolgerung aus den Resultaten der Serien A, B und C kann festge-
halten werden, dass die experimentelle Fliessquerkraft dann mit den theore-
tischen Werten gut ilibereinstimmt, wenn die Lingsarmierung ungefdhr gleichzei-
tig mit der Schubarmierung die Fliessspannung erreicht. Erreicht die Lidngs-
armierung bedeutend spidter die Fliessspannung, so wird die experimentelle
Fliessquerkraft der Schubarmierung h6her als die theoretische liegen. Der
umgekehrte Fall, bei welchem die Lingsarmierung vorzeitig die Fliessspannung
erreicht, ist fiir die Bemessung der Schubarmierung nicht massgebend, da vor

dem Fliessen der Schubarmierung ein Biegebruch eintreten wird.

6.74 Vergleich Gebrauchslasten - experimentelle Fliess- und Bruchlasten

Fir diesen Vergleich wurden die zulédssigen Querkrifte verwendet, welche im
Abschnitt 6.4 definiert wurden.

Gebrauchslasten nach SIA Norm 162, Art. 5.13 (Qﬁzl
a

iﬁx/QGZS wurden im Bild 119 dargestellt.

Die Sicherheit gegen Fliessen lag bei allen Balken weit iiber 1,8. Sie variier-
te zwischen 2,45 und 3,34 und wies einen Mittelwert von 2,89 auf. Es kann

Die Vergleichswerte Q?f/QGZS resp. Q

daher festgestellt werden, dass nach dieser Normvorschrift fiir teilweise

vorgespannten Beton zuviel Schubarmierung eingelegt werden musste. Dadurch
entstanden unnétig grossz Sicherheiten gegen Fliessen der Schubarmierung.

Diese Feststellung wurde bereits im Versuchsbericht 6504-2 [2] gemacht. Die
Sicherheiten gegen Bruch, d.h. QEX/QGZS fir Schubbriiche und Qi:x/QGZS fir
Briiche ausserhalb des interessierenden Schubbereichs wurden ebenfalls in
Bild 119 aufgetragen. Die Vergleichswerte Qizx/QGZS fur Briiche ausserhalb

des interessierenden Schubbereichs liegen auf der sichern Seite, da die ent-
sprechenden Werte Qf‘lx/QGZS fir einen Schubbruch sicher héher liegen. Bei den
10 Balkenseiten variierte s zwischen 3,58 und 5,82 mit einem Mittelwert von

4,49. Diese Bruchsicherheiten zeigen noch deutlicher, dass die Bemessungs-
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vorschrift der SIA Norm 162, Art. 5.13, fiir teilweise vorgespannte Triger

ungeeignet ist.

Der Vergleich der Gebrauchsquerkraft QGZB konnte sinngemidss nur mit den
Bruchquerkrédften durchgefiihrt werden, nicht aber mit den Fliessquerkrédften,
da zwischen QGZB und Q?i keine Relation besteht. Die so ermittelten Bruch-
. . _ ~E Ex
sicherheiten s = Qb nax

arten wurden im Bild 120 dargestellt. Dabei waren nur jene Triger interes-

x/QGZB fir Stauchungsbriiche und Q /QGZB fiir andere Bruch-
sant, bei welchen der Bruch durch ein Versagen des Betons in der Stegzone
verursacht wurde (Cl, CZ’ C3, C4 rechts). Die Vergleichswerte der lbrigen
Balken (C!, C4 links) liegen unter den entsprechenden Werten bei einem még-~
lichen Stauchungsbruch Qﬁx/QGZB und stellen daher nur untere Grenzwerte ge-
gen diese Bruchart dar. Die Bruchsicherheit s der 7 massgebenden Balkensei-
ten variierte zwischen 1,89 und 2,14, wobei der Mittelwert 2,09 betrug. Damit
kann festgestellt werden, dass die Normvorschrift betreffend den Betonab-
messungen bei diesen 7 Balkenseiten auf der sichern Seite liegt und dass

die minimal geforderte Bruchsicherheit von 1,8 gut ausgeniitzt wird.

Gebrauchslasten nach SIA Norm 162, Richtlinie 17 (QGll

Die experimentell ermittelten Sicherheiten gegen Fliessen Q§§/chs wurden
in Bild 121 aufgetragen. Die Verhdltniswerte variierten dabei zwischen

1,85 und 2,11 mit einem Mittelwert von 1,96. Diese Werte zeigen, dass die
Normvorschrift trotz den in Abschnitt 6.73 aufgefiihrten Einschrédnkungen
hinsichtlich des Fliessens der Schubarmierung recht gute Resultate liefert.
Einerseits erreichten alle Balken die minimal geforderte Sicherheit von 1,80
und anderseits traten keine unnétig grosse Sicherheiten auf. Der Vergleich

der Schubbruchquerkraft Qﬁx resp. der maximal erreichten Querkraft QEx mit

max

der Gebrauchsquerkraft QGlS wurde ebenfalls in Bild 121 aufgetragen. Die
Werte Qﬁzx/QGZS stellen wie bereits oben erwdhnt einen untern Grenzwert dar.
Betonabmessungen

Der Vergleich der durch die Betonabmessungen festgelegten Gebrauchsquerkraft
QGlB wurde nur mit den Bruchquerkrédften QEX Tesp. Qiix durchgefithrt, da zwi-
schen der experimentellen Fliessquerkraft und QGlB kein Zusammenhang besteht.
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Die festgestellten Bruchsicherheiten, welche zwischen 1,84 und 2,44 variier-
ten (Mittelwert 2,09),wurden in Bild 120 aufgetragen. Dabei wurden die Werte
getrennt nach Briichen der Betondruckdiagonalen QEX und andern Brucharten

Quax
ten auch fiir diesen Vergleich. Zusammenfassend kann somit festgestellt werden,

aufgetragen. Die Bemerkungen hinsichtlich des untern Grenzwertes gel-
dass auch diese Normvorschrift bei den 10 Balkenseiten hinsichtlich Betonab-

messungen auf der sichern Seite liegt und ausserdem keine unndtig grosse Si-
cherheiten erzeugt.

6.75 Bemessungsquerkraft SIA Norm 162 (1968), Richtlinie 17

Gemdss SIA Norm 162, Richtlinie 17 setzt sich der Schubwiderstand aus fol-

genden nominellen Anteilen zusammen:

QE = Widerstand Biegedruckzone

QE = Widerstand vertikaler Biigel

QB = Widerstand schréiger Bligel

Qﬁ = Widerstand infolge Normalkraft

QV = Querkridfte infolge geneigtem Spannkabel

Der Widerstand QV trat infolge des horizontalen Kabelverlaufs nicht auf.

QN ist in jenen Bereichen zu beriicksichtigen, welche im Bruchzustand eine
Betonrandspannung kleiner als BW/ZO aufweisen. Dies traf nur fiir die Aufla-
gerzonen zu, nicht aber fiir die zu untersuchenden Schubbereiche. Deshalb

ist Qﬁ nicht einzusetzen.

Die Aufteilung des Gesamtwiderstandes auf die nominellen Anteile gilt streng
genommen nur flir die Schubbruchlast th. Um diese Aufteilung auch bei klei-
neren Belastungen vornehmen zu kdnnen, wurde der experimentell bestimmbare
Anteil einzeln ermittelt (QEXJ. Dabei wurde ng auf Grund eines 45°-Fachwerk-
modelles bestimmt. Flir die verwendeten Stahlspannungen wurde das Mittel der
experimentellen Werte l&dngs eines 45° Risses eingesetzt. Fur diesen Zweck
wurden jeweils jene Bligel verwendet, welche die maximalen Dehnungen aufwie-
sen. Der Ort der maximalen Bligeldehnungen wanderte dabei mit steigender Be-
lastung von der Lasteinleitung gegen das Auflager (Abschnitt 6.63). Die so
bestimmten Werte ng wurden in den Bildern 122 bis 126 fiir sidmtliche Balken-
seiten dargestellt. Gleichzeitig wurden die nominellen Werte QE und QE fir
Vergleichszwecke aufgetragen. Es ergaben sich zum Teil betridchtliche Abwei-
chungen, die sich qualitativ erkldren lassen. Da die Lingsarmierung viel
stdrker als die Schubarmierung ausgebildet war, waren die Deformationen im
Lingssinn bedeutend kleiner als in der Schubarmierung. Dadurch konnten in

der Zugzone trotz grossen Deformationen des Stegbereichs noch Querkrifte
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tibertragen werden. Als weitere Folge dieser Deformationsunterschiede stellte
sich die Fachwerkdiagonale flacher als 45° ein. Dadurch konnten die Quer-
schnitte erheblich grdssere Querkrifte aufnehmen als nach dem theoretischen

45°-Fachwerkmodell zu erwarten wire. Die Zunahme der Tragfdhigkeit betrug
bei den einzelnen Balken 0,5 bis 1,5 Qﬁ.
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7. ZUSAMMENFASSUNG

Im Rahmen eines Forschungsprojektes des Institutes fiir Baustatik, Abt. Massiv-
bau, Eidgendssische Technische Hochschule (ETH) Zirich, wurde als Fortsetzung
der Serien A und B (Versuchsberichte 6504-1 und 6504-2) eine Versuchsserie C

zu 5 Trigern liber das Biege- und Schubverhalten von teilweise vorgespannten
Betonbalken durchgefilthrt. Die Hauptparameter des Biegebereichs waren Quer-
schnittsform, Durchmesser der schlaffen Lingsarmierung, Biigelabstand und Be-
toniiberdeckung der Lingsarmierung. Die Hauptparameter des Schubbereichs waren
Querschnittsform, Biigelabstand und Form der Biigel (geschlossen und offen). Eine
Zusammenstellung der Parameter gibt Tabelle 1 und 2. Materialkennwerte, Quer-
schnittshéhe, Bruchmoment und Neigung des Vorspannkabels wurden konstant gehal-
ten. Folgende Grdssen wurden gemessen: Belastung, Durchbiegungen, Schiebungen,
Kriimmungen, Rissbreiten, Dehnungen der Schub- und Lingsarmierung und Beton-

stauchungen.

Die wesentlichen Versuchsergebnisse lassen sich unter Berilicksichtigung der

Resultate der Serien A und B wie folgt zusammenfassen:

- Das Fliess- und Bruchverhalten der Biegebereiche konnte experimentell nicht
beobachtet werden. Bei Lasten, die zwischen 75 % und 90 % des Biegebruch-

momentes lagen, traten jeweils Schubbriiche auf.

- Beim Gebrauchsmoment MGl (1,8 fache Sicherheit gegen Biegebruch) hatten
die grossten Biegerisse mehrheitlich den Wert von 20/100 mm iliberschritten

und im Maximum 25/100 mm erreicht.

- Eine Erhdhung der Betoniiberdeckung von 2 cm (Serien A und B) auf 4 cm (Se-
rie C) der Lidngsarmierung zieht eine ErhShung der maximalen Rissbreite
nach sich. Beim Gebrauchsmoment und einem Vorspannverhdltnis « = 0,55
betrdgt diese Erh6hung rund 5/100 mm.

- Vergrdsserte Kriimmungen und Durchbiegungen konnen ebenfalls auf die erhdhte
Betoniiberdeckung zurtickgefiihrt werden.

- Bei einer Beschridnkung der theoretischen Stahlspannung auf 1500 kg/cm2 nach
der SIA Norm 162 (1968) [4] liegen die maximalen Rissbreiten mit einer Aus-
nahme (22/100 mm) alle unter dem Wert von 20/100 mm.

Folgende zusdtzliche Beobachtungen sind erwihnenswert:

- Die grosse Variation des Durchmessers der schlaffen Armierung (¢ 14, ¢ 20,

@ 28) hatte, wie schon in [1] festgestellt, auch bei den Balken C C,s C

1’ 3
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keinen merklichen Einfluss auf die maximalen Rissbreiten.

- Die Variation des Bligelabstandes ty = 10 und tp = 30 cm liess im Biegebe-
reich keinen systematischen Einfluss auf die Rissbreiten erkennen.

Schubbereich:

- Die nach der SIA Norm 162 (1968), Richtlinie 17 berechneten theoretischen
Fliessquerkrdfte (Fliessbeginn der Schubarmierung) wiesen dann eine gute
Uebereinstimmung mit den experimentellen Werten auf, wenn die Querkraft
bei Fliessbeginn der Schubarmierung ca. 0,6 bis 1,0 der Querkraft bei Fliess-
beginn der Léngsarmierung betrug. Sofern das Verhdltnis kleiner als 0,5 war,
stieg die experimentelle Fliessquerkraft der Schubarmierung auf das 1,1 bis

1,2 fache der theoretischen Fliessquerkraft.

- Die Schubbruchquerkréifte resp. die maximal auftretenden Querkrédfte kdnnen
infolge Kraftumlagerungen bedeutend grdsser als die theoretischen Fliess-
querkrifte werden. Dies ist nur dann mdglich, wenn infolge Ueberarmierung
kein Fliessen der Lingsarmierung und damit kein vorzeitiger Biege- oder
Biegeschubbruch auftritt oder wenn die Stegstdrke so bemessen ist, dass

kein vorzeitiger Stauchungsbruch der Betondruckdiagonalen entsteht.

- Die maximalen, experimentellen Schubspannungen hatten bei den 14 Schubbe-
reichen stets die in der SIA Norm 162, Richtlinie 17 festgelegte obere
Schubspannungsgrenze von 4 T, Tesp. 5 Ty tiberschritten. Die bei den 7
Stauchungsbriichen der Betondruckdiagonalen auftretenden Schubspannungen
waren 4 bis 34 % grdsser als die fiir den Bruchzustand zuldssigen Werte.
Die bei den Stauchungsbriichen gemessenen maximalen Schubspannungen zeigten
eine deutliche Abhingigkeit vom Biigelabstand, indem die maximal auftreten-
den Schubspannungen mit zunehmendem Biligelabstand ty kleiner wurden.

- Die Hauptzugspannungen, bei welchen der erste Biegeschubriss auftrat, va-

riierten zwischen 15 und 25 kg/cmz.

- Im Gebrauchszustand traten keine Risse auf, da die Rissquerkraft im Ver-
hdltnis zur Fliessquerkraft der Schubarmierung sehr hoch lag.

- Die Querkrifte, bei welchen die maximalen Rissbreiten 20/100 resp. 30/100
mm betrugen, stiegen im Mittel auf 0,87 resp. 0,95 der theoretischen Bruch-

querkraft.
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4 s
RESUME

Dans le cadre d'un projet de recherche de 1'Institut de statique et de
construction, section béton, Ecole Polytechnique Fédérale Zurich (EPFZ),

on a procédé 3 la suite des séries A et B (Rapports 6504-1 et 6504-2) a

une série d'essais C de 5 porteurs sur le comportement 3 la flexion et &
1'effort tranchant de poutres en béton 3 précontrainte partielle. Les
paramétres principaux dans le domaine de la flexion étaient la forme de

la section, le diamétre de l'armature ordinaire longitudinale, la distance
des étriers et 1'enrobage de 1l'armature longitudinale. Les paramétres
principaux dans le domaine de 1'effort tranchant €taient la forme de 1la
section, la distance des étriers et leur forme (€trier ouvert et fermé).

Les paramétres sont rassemblés dans les tabelles 1 et 2. Les caractéristiques
des matériaux, la hauteur de la section, le moment de rupture et la dispo-
sition des c@bles de précontrainte ont &été maintenus constants. Les grandeurs
suivantes ont &été mesurées: la charge, les déformations verticales, les
déplacements, les courbures, les ouvertures des fissures, les extensions de
l'armature longitudinale et de l'armature résistant 3 l'effort tranchant et
les déformations spécifiques du béton.

Considérant les résultats des séries A et B, on peut résumer les résultats
essentiels des essais de la fagon suivante:

Domaine de la flexion:

-~

- Dans le domaine de la flexion 1'écoulement et le comportement 4 la rupture
n'ont pas pu €tre observés expérimentalement. Pour des charges comprises
entre 75 et 90 % du moment de rupture par flexion, intervenaient chaque

fois les ruptures par effort tranchant.

-~ -~

- Pour le moment 3 1'&tat de service (avec une sécurité 3 la rupture par
flexion de 1.8), les plus grandes fissures de flexion avaient dépassé
plusieurs fois la valeur de 20/100 mm et atteint au maximum 25/100 mm.

- Une augmentation de l'enrobage des armatures de 2 cm (séries A et B) A
4 cm (série C) pour 1l'armature longitudinale entraine une augmentation de
1l'ouverture maximale des fissures. Pour le moment 34 1'état de service et un
rapport de précontrainte de 0.55, cette augmentation s'éléve 3 environ

5/100 mm.

- Des courbures et déformations verticales plus grandes peuvent de méme &tre

ramenées 4 une augmentation de 1'enrobage des armatures.
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- Dans le cas d'une limitation de la contrainte théorique de l'acier &
1500 kg/cmz, selon la Norme SIA 162 (1968) [4], les ouvertures maximales
des fissures, d part une exception (22/100 mm), demeurent toutes au-dessous
de la valeur de 20/100 mm.

Les observations supplémentaires suivantes valent la peine d'é€tre mentionnées:

- Comme il a été &établi dans [1], la grande variation du diamétre de 1'arma-
ture ordinaire (@ 14, ¢ 20, @ 28) n'a pas eu non plus, pour les poutres

C C C, d'influence notoire sur les ouvertures maximales des fissures.
2 73

1)
- La variation de la distance des étriers ty = 10 cm et ty = 30 cm n'a fait
apparaitre aucune influence systématique sur les ouvertures des fissures

dans le domaine de la flexion.

Domaine _de_1'effort tranchant:

- Les efforts tranchants théoriques d'écoulement (commencement de 1'écoulement
de 1l'armature résistant & 1l'effort tranchant), calculés selon la Norme SIA
162 (1968), directive 17, s'accordaient bien avec les valeurs expérimentales,
si 1l'effort tranchant au commencement de 1'€coulement de 1l'armature rési-
stant 3 1l'effort tranchant s'é€levait a8 0.6 jusqu'd 1.0 fois 1l'effort tranchant
au commencement de 1'écoulement de l'armature longitudinale. Tant que le
rapport était inférieur a 0.5, 1l'effort tranchant expérimental de 1'é&coulement
de l'armature résistant a l'effort tranchant se montait & 1.1 jusqu'a 1.2
fois 1'effort tranchant théorique d'écoulement.

- Les efforts tranchants de rupture, resp. les efforts tranchants maximaux
intervenant, pouvaient, a la suite d'une redistribution de force, devenir
considérablement plus grands que les efforts tranchants théoriques d'écoule-
ment. Cela n'est possible que si, 8 la suite d'une armature surdimensionnée
n'intervient aucun écoulement de 1'armature longitudinale et de ce fait,
aucune rupture prématurée, soit par flexion, soit par flexion et effort
tranchant, ou si 1'épaisseur de 1'dme est dimensionnée de telle maniére
qu'il ne résulte aucune rupture prématurée par déformation spécifique des

diagonales comprimées de béton.

- Pour les 14 domaines d'effort tranchant, les contraintes tangentielles
expérimentales maximales avaient toujours dépassé la limite supérieure
fixée dans la Norme SIA

de contrainte tangentielle de 4 1 resp. 5 1

> ’
162, directive 17. Les contraintei tangentielies intervenant dans les 7

cas de rupture des diagonales comprimées de béton étaient de 4 jusqu'a

34 % plus grandes que les valeurs admises pour 1'état ultime. Les contraintes
tangentielles maximales mesurées dépendaient clairement de la distance des

étriers, par le fait que les contraintes tangentielles maximales intervenant
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diminuaient pour une distance des étriers tp croissante.

- Les contraintes principales de traction, pour lesquelles apparaissait la
premiére fissure de flexion et d'effort tranchant variaient entre 15 et
25 kg/cmz.

- A 1'état de service n'apparaissait aucune fissure, puisque 1l'effort tranchant
de fissuration par rapport & 1l'effort tranchant d'écoulement de 1l'armature
résistant 4 1'effort tranchant &tait élevé.

- Les effort tranchants, pour lesquels les ouvertures maximales des fissures

-~

s'élevaient 4 20/100 resp. 30/100 mm, atteignaient en moyenne 0.87 jusqu'a
0.95 fois 1'effort tranchant théorique de rupture.
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SUMMARY

In the course of a research program on partial prestressing at the Institute
of Structural Engineering, Swiss Federal Institute of Technology, Ziirich, a

new Series C of tests on 5 beams has been carried out into the flexural and
shear behavior of partially prestressed concrete beams. This series is a

continuation of the tests series A and B (see reports 6504-1 and 6504-2).

The principal parameters in the region of pure bending were the cross-sectional
shape, the diameter of the ordinary steel reinforcement, the stirrup spacing,
and the concrete cover of the longitudinal reinforcement. In the shear zones
the principal parameters were the cross-sectional shape, the stirrup spacing,
and the type of stirrup (open and closed). The parameters are summarised in
Tables 1 and 2. The material properties, the depth of cross-section, the ulti-
mate moment, and the inclination of the prestressing cables were kept constant.
Measurements were made of: Loading, deflexions, shearing, curvatures, crack
widths, strains of the shear and longitudinal reinforcement and compressive
strains of the concrete.

The essential test results can be summarised, with consideration to the results

of the test series A and B, as follows:

Flexural zome:
- The yield and collapse behavior of the span in pure bending was not experi-
mentally observed. Shear failure occurred in each case at loadings between

75 % and 90 % of the ultimate bending moment.

- Under working moment MGl (factor of safety of 1.8 against flexural failure),
the majority of the largest flexural cracks were wider than 20/100 mm and
the most had reached 25/100 mm.

- An increase of the concrete cover to the longitudinal reinforcement from
2 cm (Series A and B) to 4 cm (Series C) involves an increase of the maximum
crack width. Under working loads and for a prestressing ratio of 0.55 this
increase amounted to about 5/100 mm.

- Increased curvatures and deflexions can likewise be traced back to the

larger concrete cover.

- With a limitation of the theoretical steel stresses to 1500 kg/cm2 as in the
SIA Norm (Code of Practice) 162 (1968) [4], all the largest cracks, with one
exception (22/100 mm), were less than 20/100 mm wide.



54

The following additional observations are of interest:

- The large variation of the diameter of the ordinary reinforcement (@ 14,
@ 20, ¢ 28 mm) had no noticeable influence on the maximum crack widths in
the beams C;, C,, and C,, as has already been established in [1].

- No systematic influence of the stirrup spacing (tB = 10 cm and ty = 30 cm)
on the maximum crack widths could be discerned in the region of pure bending.

Shear_zone:

- The theoretical yield shear forces (onset of yielding of the shear reinfor-
cement), calculated after SIA Norm 162 (1968), Appendix 17, agreed well with
the experimental values, so long as the shear force at the onset of yielding
of the shear reinforcement was about 0.6 to 1.0 of the shear force corres-
ponding to yielding of the longitudinal reinforcement. When the ratio was
smaller than 0.5, the experimental yield shear forces of the shear reinfor-
cement climbed to between 1.1 and 1.2 times the theoretical values.

- Due to a redistribution of forces, the collapse shear forces and the maximum
occurring shear forces can be considerably larger than the theoretical yield
shear forces. This is only possible where, because of over-reinforcing, no
yielding of the longitudinal reinforcement (and thus no premature flexural
or flexure-shear failure) occurs; or where the web thickness is so propor-

tioned that no premature crushing of the concrete compression diagonals arises.

- The maximum experimental shear stresses in all 14 shear zones had without
exception exceeded the upper shear stress limits of 4 1 and 5 T, as laid down
in the SIA Norm 162, Appendix 17. The shear stresses found at the 7 failures
which were due to crushing of the concrete compression diagonals, were 4 % to
34 % larger than the permissable ultimate values. The maximum shear stresses
measured by diagonal compression failures showed a definite dependence on the
stirrup spacing, in that the maximum occurring shear stress decreased with an

increased spacing of the stirrups.

- The principal tensile stresses at the first flexure-shear cracks lay between
15 and 25 kg/cmz.

- Under working loads no cracks were found, since the shear force for cracking

was large in comparison with the yield shear force of the shear reinforce-
ment.

- The shear forces which correspond to the maximum crack widths of 20/100 and
30/100 mm reached on average 0.87 and 0.95 of the theoretical collapse shear
force respectively.
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Lingen, Fldchen, Querschnittswerte

Querschnittsbreite

Stegstédrke

Plattendicke

Voutenstirke

Balkenh&he

statische H6he der schlaffen Armierung
statische Héhe der Spannarmierung

statische Hbhe der Gesamtarmierung
statische H6he der schlaffen Druckarmierung
Neutralachsenabstand vom obern Rand (homogen)
Axe ldngs des Trigers

Abstand Vertikalbiigel

Abstand Schrigbiigel resp. Diagonaleisen
Durchbiegung

Rissbreite

Ueberdeckung

Durchmesser

Querschnittsfliche schlaffe Lingsarmierung
Querschnittsfliche Spannarmierung
Querschnittsfldche Druckarmierung
Querschnittsfliche Bligelarmierung
Querschnittsfliche Diagonalarmierung
Betonfliche

ideelle Querschnittsfliche

Trigheitsmoment Betonquerschnitt

ideelles Trigheitsmoment

nominelles Tridgheitsmoment dés gerissenen Betonquerschnittes
Armierungsgehalt Stahl

Armierungsgehalt Spannstahl
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Heot Armierungsgehalt Gesamtarmierung
Py Schubarmierungsgehalt vertikale Biigel
Pp Schubarmierungsgehalt schrige Biigel bzw. Diagonaleisen

Krifte, Momente

P Einzellast

PA Anfangslast einer Laststufe

PE Endlast einer Laststufe

PG Gebrauchslast

Pfl Fliesslast

Pu Bruchlast

ZA Anfangszugkraft einer Laststufe

ZE Endzugkraft einer Laststufe

Zs Zugkraft der Stahleinlagen bei Fliessbeginn

VO Vorspannkraft unmittelbar nach dem Spannen

V37 Vorspannkraft unmittelbar vor dem Versuch (Zeit in Tagen)
v, Vorspannkraft zum Zeitpunkt e

Q Querkraft

QV Querkraft infolge Vorspannung

QC* Nomineller Schubwiderstand der Betondruckzone

QB* Nomineller Schubwiderstand der Biigel

QD* Nomineller Schubwiderstand der Diagonaleisen

QN* Nomineller Schubwiderstand infolge Normalkraft

QA Anfangsquerkraft einer Laststufe

QE Endquerkraft einer Laststufe

QE,R Endquerkraft einer Laststufe, linker Schubbereich
QE,m Endquerkraft einer Laststufe, mittlerer Schubbereich, nur L II
QE,r Endquerkraft einer Laststufe, rechter Schubbereich
Qg Querkraft infolge Eigengewicht

Qp Querkraft infolge Nutzlast

Qu Bruchquerkraft (Stahl massgebend)

Qb Bruchquerkraft (Beton massgebend)

Q Maximale Querkraft
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Qf1 Querkraft beim Fliessen der Schubarmierung

QG Gebrauchsquerkraft

QG1 Gebrauchsquerkraft nach SIA Norm 162, Richtlinie 17

QGlS Gebrauchsquerkraft nach SIA Norm 162, Richtlinie 17, Armierung
massgebend

QGlB Gebrauchsquerkraft nach SIA Norm 162, Richtlinie 17, Beton
massgebend

QG2 Gebrauchsquerkraft nach SIA Norm 162, Art. 5.13

QGZS Gebrauchsquerkraft nach SIA Norm 162, Art. 5.13, Armierung
massgebend

QGZB Gebrauchsquerkraft nach SIA Norm 162, Art. 5.13, Beton massgebend

Qr Rissquerkraft

Qr extrapolierte Rissquerkraft (r = 0)

M Moment

MA Anfangsmoment einer Laststufe

ME Endmoment einer Laststufe

Mg Eigengewichtsmoment

M0 zuldssiges Moment fiir volle Vorspannung

Mr Rissmoment

Mr extrapoliertes Rissmoment (r = 0)

MG1 zulissiges Moment fiir teilweise Vorspannung (Bruchsicherhéit)

MG2 zuldssiges Moment fiir teilweise Vorspannung (Stahlspannung)

MGS zuldssiges Moment fiir teilweise Vorspannung (Betonspannung)

Mmax maximal erreichtes Moment

Mfl Fliessmoment

Mu Bruchmoment

Festigkeitswerte, Spannungen

B Wirfeldruckfestigkeit

By28 Wirfeldruckfestigkeit nach 28 Tagen
Bp Prismendruckfestigkeit

Bz Biegezugfestigkeit

0 Elastizitdtsmodul Beton (Tangente bei o = 0 kg/cmz)



Ep(5-25)

Ey (5-100)

90,2

Oef

°s;0,2

0,2
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5 bis 25 kg/cm2

Elastizitdtsmodul Beton fiir o

Elastizitdtsmodul Beton fir o 5 bis 100 kg/cm2
Streckgrenze schlaffer Stéhl

Fliessgrenze

Streckgrenze Spannstahl

Streckgrenze

Fliessspannung des naturharten Stahls
"Fliessspannung'" des kalt gereckten Stahls
Bruchspannung Stahl

Elastizitdtsmodul Stahl

Betonspannung

Theoret. Betonrandspannung beim experimentell festgestellten
Rissbeginn

Hauptzugspannung

Stahlspannung

Spannung des Spannstahls

Biigelspannung

Spannung der Diagonaleisen bzw. schrigen Biigel
Schubspannung

Schubspannung ohne Armierung

Dehnungen, Kriimmungen

Betonstauchung

Dehnung der Liéngsarmierung

Dehnung der Schubarmierung

Dehnung schlaffer Stahl

Dehnung Spannstahl

Vordehnung des Spannstahls beim Belastungsbeginn
Dehnung vertikaler Biigel

Dehnung schriger Biigel

Betonstauchung bei Prismendruckfestigkeit
maximale Stauchung bzw. Dehnung

Fliessdehnung



€4 Dehnung resp. Stauchung beim Bruchmoment
‘g1 Gleichmassdehnung

‘o Stahldehnung iiber eine Linge von 10 d

As Stahldehnung iiber eine Linge von 5 d

k Kriimmung

Y Schiebungswinkel

Dimensionslose Parameter

F -0
A Vorspanngrad = F o S +sé0'? S
s s30,2 e e;0,2
K Vorspannverhdltnis = Mo/MGl
n Wertigkeit = Ee/Eb
¢ Kontraktion eines Armierungsstahls
¢ Neigungswinkel der Rissgeraden
mq mittlere quadratische Abweichung
s Sicherheit
LI Laststellung I
L II Laststellung II
A,B,C,D Priifbereiche
S Stauchungsbruch
SS Stauchungs-Schiebungs-Bruch
\ Verankerungsbruch
BS Biegeschubbruch

Lst Laststufe
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Indices

Th

Ex

f1

max
St

F1

Theoretisch
Experimentell
Anfangs ;..
End ...

Biigel

schridge Bligel bzw.

Beton

schlaffer Stahl
Spannstahl
Fliessen

Bruch ...
maximal

Steg

Flansch

ideell

Diagonaleisen
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Bezeichnungen

Querschnitt

Armierungsanordnung

Vorspanngrad

0,50

Vorspannarmierung

146

schlaffe Armierung

24228

814

4 @20

8 J14

Stegstdrke

10

Plattenbreite

58

30

Plattenstarke

cm

8/15

12715

Hohe

cm

55

Betonuberdeckung
der Zugormierung

cm

Tabelle 1

Haupt-Parameter im Biegebereich

v

@6 15125

¢ 10 15=30

Tabelle 2 Haupt-Parameter im Schubbereich

=0 =] b= b=



Cy C, Cs Cs Cq

b cm 58 58 58 58 30
Bo cm 10 10 10 10 10
H cm 55 55 55 55 55
d cm 8 8 8 8 12
v cm - -~ 7 7 3
he cm 496 496 50,0 50,0 49,6
he cm 48,4 48,4 48,4 48,4 48,4
h cm 49,3 49,3 49,5 49,6 493
hy cm 2,5 2,5 25 25 2,5
F. cnf 121 11,91 12,62 12,58 11,91
F, e 4,00 4,00 4,06 4,00 4,00
F er 5,05 5,05 505 5,05 4,01
Xop M 24,16 24,16 22,42 2242 | 27,06
Beton | F,  cnt 1165 1165 1333 1333 1051
In dm 4560 | 4560 | 4845 | 4845 | 3748

Xoj  cm 251 25,09 23,41 2340 | 2796

n=5 | F, cnf 1250 1249 1420 1419 131
I, dam 50,51 50,46 | 54,05 5402 | 4150

Xo; cm 26,12 2609 | 24,49 2448 | 2893
n=10|F  enf 1355 1354 1529 1528 1230
L dm 5638 | 56,28 | 60,70 60,64 | 46,31

He % 0424 | 0417 0,440 0437 | 0805
s % 040 | 010 | 0141 0,139 0,270
ot % 0564 | 0557 | 0581 0,576 | 1,075

Tabelle 3  Querschnittswerte
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Nenng/ | Anzohl |Fett kroftgestevert dehnungsgesteuert e Poll @ E
As | Mo -
Batken . 6o B: 6oz [m/cm’]ljz [kq/cm’] gerech- [gemes- | Dio-
Probestdbe : - - - o net |sen |gramm 6 2
[;nn] [mnﬂ [kq/ cmz] ﬁ‘o/ crrﬂ statisch |dynamisch |statisch |dynomisch [/o] E’/c] ["/;_I okq/cm]
6 6 30,0 5060 8100 233|185|13,7 | 12,2] 129]| 38 | 1,80
6 311 4950| 5250 | 7320 | 7720 (23,7 (198158 | 96| 106| 36
*4800!
8 8 51,6 5720 8080 258 120,21 14,6 |134| 145 41 | 214
12 519 5350| 5630 | 7240| 7700 | — |— | — |17} 126| —
0 6 75,1 5800 7830 25,21208114,7 (13,3146 | 44 | 2,20
C.C 6 751 5480| 5780 | 7240| 7620 |—|— | — | 126136 | 47
112
%,C4 1 6 148,9 5780 7810 245 (19,81 150 (15,1 | 16,1 | 37 | 214
6 148,8 5390| 5650 | 7210 | 7560 |24,0(20,2] 16,4 |13,1 | 155 | 40
20 6 315,7 5150 ™0 274 | 218|160 |155 | 17,3 | 44 | 2,09
6 315,3 4800| 5060 | 6590 | 6940 (27,1 |22,2|17,4 (164 14,5| 45
28 6 6049 | 5760 7690 2491991149 (149|156 | 45 | 2,20
9 606,2 5490| 5720 | 7460 | 7790 (22,9]18,3{13,7{135| — | 45
6 3 29,8 56510 8460 24,21195(14,5 {105(12,7( 39 | —
3 29,3 5280 | 5660 | 7940| 8380 {225(18,3{14,1 {13,1[13,0| 37
%5120
C 8 3 48,6 5620 8140 255 205155 (122 (12,4 | 48 | 2,12
3 3 48,9 5370 | 5640 | 7600 | 8100 |18,2 [150|11,7 |108 (15 | 28
20 3 314,8 | 5360 7400 255(199|144 |155|152 | 44 | 2,05
3 314,6 5160 [ 5400 | 7120 | 7450 (251 |21,2 {174 [155 (13,7 | 42

» Gy nach [2) , Abschn. 3.31

Tabelle 4  Physikalische Eigenschaften der schiaffen Armierung (Box- Ultra)
Nenng | Anzahl |Fets kraftgesteuert dehnungsgesteuert I ot [4]| ® E W
Batken Probestabe S0z _|B: Sop _batmnt]| Bz _fua/mef] i o i
[mnil [rnnf] tkg/mrrﬂ th/mrrﬂ statisch [dynamisch {statisch |dynamisch [°o] E’/q] [%] [1°°kq/cm2]
Cl e 10 |[290 | 1700 | 1820 10065 | 30 |20 |46 |34 | 196
G 10 | 290 1615 | 1680 [1725| 800 | — |—| — |— —
cacl 6 10 |285 | 1660 | 14,0 18 (80|42 |32 43|46 | 208
174 10 |285 1530 | 1585 |1665| 174,0 |M7 81|46 |35 |44 |58

Tabelle 5  Physikalische Eigenschaften der Vorspannstdhle



Bo; Ba Anzahl | Alter Bhz Bu Anzahl | Alter By Anzaht | Alter
Balken [kg/cnﬂ [kg/cn?] [Tagc [kq/crﬁ] [koftrﬁ] [Tooe:| [W/Cfﬁ] [T°°°]
Cy 45 339 1 7 79 508 2 37 356 2 37
Cz 58 367 1 7 74 474 2 37 368 2 37
Ch 44 374 1 7 60 516 2 37 434 2 37
Cs 50 340 1 7 52 444 2 37 315 2 37
Ca 52 361 1 7 60 495 2 37 387 2 37
Tabelle 6  Festigkeitswerte des Betons (Probekdrper)
Alter B €ma Ep,(5-25) | Ep,(5-100) | £, (tangentiol)
Bolken [Taqe] P [ko/cmz] [°/oo] o [%o] Kkg/cm? kq/cmzl fkq/cmz]
[ 38 355 2,05 4,40 267000 | 269000 | 282000
C, 37 328 2,65 4,45 270000 | 270000 | 304000
Cs 38 3N 1,74 2,24 278000 | 288000 | 302000
Cs 38 258 3,01 4,71 225000 | 231000 | 271000
Ca 38 324 1,71 2,1 286000 | 304000 | 323000
Tabelle 7 Spannungs - Dehnungsverhalten des Betons (1Betonprisma)
B Bo B € E
Batken y [kg/cmz] [kg/cmz:l [kg/cmz:l ° ["..] ° [kg/cmz] n
Cy 485 375 79 2,05 282000 7.4
Co 465 365 74 2,65 312 000 6.7
Cs 510 405 60 1,75 332000 6,3
Cs 415 315 52 3,00 290 000 7,2
Cq 480 380 60 1,70 338000 6,2
Tabelle 8  Rechenwerte der Festigkeitseigenschaften des Betons (Mittelwerte)
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C Ca Cs Cs Ca
Vorspannkraft Vo [t] 490 49,0 490 490 49,0
Schwinden und Kriechen (%) 366 3,96 394 6,29 3,44
AV (Schw. u. Kr) [t] 1,79 1,94 1,93 3,08 168
Relaxation KA 35 35 35 35 35
aV (Relax) [t] 1,72 1,72 1,72 1,72 1,72
Va7 (Versuch) [t] | 4549 | 4534 | 4535 | 4420 | 4560
Tabelle 9  Vorspannkrafte
C1 Cz C’3 C3 C4
links [%] | 0489 | 0489 | 0306 | 0,296 | 0,306
Pe rechts [%] | 0500 | 0518 | 0,345 | 0,325 | 0345
. R
Tabelle 10 Schubarmierungsgehalt — Pe=—3
Cy Cz Cs Cs Ca
M Feldmitte [m] | 60,40 | 59,02 | 59,56 | 59,05 | 5532
Tabelle 11 Theoretische Biegebruchmomente
Cy Cz Cs Cs | Ca
T n=5 [mt] | 5794 | 5688 | 5635 | 56,86 | 55,08
" n=10 [m] | 57,37 | 5631 | 5550 | 55,92 | 54,10
n 7.4 6,7 6,3 7,2 6,2
MY [mt] | 57,67 | 5669 | 56113 | 56,46 | 54,84

Tabelle 12  Theoretische Fliessmomente
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Cy Cz Cs Cs Ca
links | rechts] links |[rechts | links |rechts | links |rechts | links |rechts
Q. (1] 916 8,93 942 8,24 914
Qg (G, resp. 6;) [t] [193]1351 1193 |1366] 750 | 914 | 767 | 868 | 747 | 9,10
Qe (Gy) [t [n59 11,59 727 744 7,25
Q'+ Qe [ 2109 [2267|2086(22,59 |16,92 |18,56 | 15,91 | 16,92 16,61 | 18,24
Qc+Qp (Gy) [t] [2075 20,52 16,69 15,68 16,39
Tabelle 13  Theoretische Schubbruchquerkréfte
Cy Cz Cs Cs Caq
Mg4 (m) | 33,50 32,79 33,09 32,81 30,73
Mg2 ] | 3054 30,34 30,40 29,86 28,54
Me3 [m] | 39,72 3805 45,81 38,27 29,99
Mo ] | 1898 18,88 19,12 19,46 17,53
K =M, /M, 0,566 0,576 0,578 0,563 0,570
A = R 6,,02/(F Gy 02+ FoGont) 0,479 0,488 0,520 0,486 0,488
Tabelle 14  Biegemomente im Gebrauchszustand
C C, Cs Cs Ca
links |rechts | links ]rechts } links |rechts | links |rechts | links |rechts
Massgeb. Beton [t] 16,80 16,44 15,83 14,41 15,35
Qg2 (SIA,Art. 5.13)
w stahl [t} |8,78 889|877 |904 |583 |634 | 568] 6,10 |642]6,86
(SIA Rich 17) Ms59¢D-Befon [ |1876 1501|1821 |14,57| 15,40 13,53 14,90
Qo1 {SIA,Richt. *  stehl [t] 1,72 1259 [11,59 [12,55|9,40 [10,31 |8,84|9,40 [9,23 1043
Tabelle 15  Querkrdfte im Gebrauchszustand
t
G Cz Cs Cs Cs
M, ]| 200 18,5 16,1 17,9 19,0
Gr [kgreit] | 181 -10.3 +3.8 -85 -220
Tabelle 16 Experimentelle Rissmomente
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I %
C, C, Cq C, Cqg
mt mt mt mt mt
@ Mg +M,  (vor Schubbruch) | 47,25 | 50,20 | 41,01 | 44,56 | 43,04
@ M,,*M,  (Schubbruch) 48,07 | 53,22 | 43,41 | 45,91 | 43,04
Min 57,67 | 56,69 | 56,46 | 54,84 | 56,13
M 60,40 | 59,02 | 59,05 | 55,32 | 59,56
(Mnax + Mg)/ Mg 0,834 | 0,939 | 0,769 | 0,837 o,'re-fr
(Mpax + Mg) /M 0,796 | 0,902 | 0,735 | 0,830 | 0,723

* O |®©O

Werte bei letzter Laststufe vor Schubbruch

Extrapolierte Werte bei Schubbruch

vgl. Abschn. 5.12

Tabelle 19 Maximale experimentelle Momente



Maximale Fliessbeginn Bruch
1] [t]
Balken Last . . . ‘
I Schubarmierung Biegearmierung Schub Biegung
Versuch [Theoretisch | Versuch ]Theoretisch | Versuch ITheoretisch| Versuch |[Theoretisch| Versuch
links 35,2 208 238 38,45 — 211 35,2 40,25 —
Cy  mitte 38,3 49,75 — 57,7 — 49,75 — 60,4 —_—
rechts 31,8 22,7 24,85 38,45 — 22,7 31,8 40,25 —
links 37,1 20,5 21,9 378 — 20,85 37,1 39,35 —
Co  mitte 41,05 49,5 — 56,7 —_— 495 —_— 59,0 —
rechts 35,2 226 24,7 378 — 226 35,2 39,35 —
links 28,35 16,7 18,8 37,45 —_ 16,9 —_— 39,7 28,35
Cz mitte — — — — — — — — —
rechts 28,35 18,55 22,3 37,45 — 18,55 — 39,7 28,35
links 33,05 15,7 18,75 37,65 — 15,9 33,05 | 39,35 —_—
Cs mitte 36,25 49,05 — 56,5 — 49,05 —_— 59,0 —_
rechts 28,6 16,9 17,95 37,65 - 16,9 28,6 39,35 -
links 30,35 64 178 36,55 — 16,6 30,35 36,9 —
Cq mitte 38,9 22,65 * 54,85 _— 22,65 — 55,35 -—
rechts 31,85 18,25 18,8 36,55 — 18,25 31,85 36,9 —
— Nicht aufgetreten, % nicht gemessen
Tabelle 20 Experimentelle und theoretische Querkrafte bei Fliess -
beginn und Bruch
Cy Co C'3 Cs Cq
Q ()
links | mitte rechts| links [mitte [rechts| links | mitte [rechts] links | mitte [rechts| links | mitte jrechts
® Qg+Q vor Biegebr: 28,35 28,35
@QEngvor Schubbr] 34,1 | 36,7 [31,55136,1 |39,55{33,2 30,7 |34,2 | 27,0 |[29,45/3845|31,45
A QEX, (Biegebruch) — —_
@QE" (Schubbruch}35,2 | 38,3 31,8 |37,1 [41,05] 35,2 3305(36,25|28,6 |30,35{38,9 131,85
QI" 21,12 |49,77|22,70[20,86149,51122,59[16,92 18,56 15,91 [49,07(16,92 | 16,61 |22,67|18,24
® Werte bei letzter Laststufe vor Biegebruch @exrrcpolierte Werte bei Biegebruch ___ massgebender
@ v n " " Schubbruch @ W w Schubbruch Schubbruch
Tabelle 21  Experimentelle Werte des Schubbruchverhaltens
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Balken Tlletzte Loststufe) T (Bruch) tg Bruchart
(kg/em?) (kg/cm?) {cm)
links 69,15 7,4 12,5 SS 1
C, mitte® 74,45 77 10
rechts 64,0 645 30 ss2
links 73,25 75,25 12,5 SS1
C, mitte™ 80,25 83,25 10
rechts 67,35 7,4 20 $S1
¢ links 57,25 - 20 Biocebruch
3 rechts 57’25 _ 20 legebruc
tinks 61,9 66,65 20 $s1
Cs mitte” 69,0 73,1 10
rechts 54,45 577 30 $53
links 59,75 638 20 vz
C, mite" 780 789 30
rechts 61,55 64,6 30 Ss1
x M/Qh=2,0
— keine Extrapolation
Tabelle 22 Maximale nominelle Schubspannungen
Rissquerkraft KQuerkraft bei Hauptzugspannungen Fliessquerkraft
Balken —
Q, Experimentell| G, (Rissgerade) |Q(6;,,21,2V,) [Q(Gh,=1.5vB.) |Experimentell | Theoretisch
(1) (1) D] (t (1) (1)
c links .7 128 715 238 20,8
1 rechts 16,2 13,2 15,45 : 24,85 22,7
links 16,4 14,35 21,9 205
15,3 17,0
% rechts 16,5 12,5 24,7 226
. links 15,25 14,15 e 18,8 16,7
Cs rechts 13,7 13,4 1485 16 22,3 18,55
tinks 15,25 13,55 545 18,75 15,7
,8 )
C3 recrts 4,2 12,05 3 17,95 16,9
tinks 15,25 13,6 17,8 16,4
Caq rechts 14,5 1,9 14.3 15,95 18,8 18,25
Tabelle 23 Rissquerkrdfte
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links rechts
Ghe ( 1. Wert) Gz ( 2. Wert ) 6ng ( 1. Wert ) Gz ( 2. Wert)
) fka/em] aremd]] [kgier?] [ka/emil}

C, 18,7 23,8 18,7 22,85

C, 18,6 28,6 18,6 23,35

Cs 12,4 23,4 12,4 23,45

Cs 17,55 21,25 17,55 22,55

Cq 2395 20,2 1,75 18,4

Tabelle 24 Hauptzugspannungen bei Rissbeginn
€5 =€ e = €N +2:107
Serie C Qq QS /Qp Qq Qg /Qf
Fliessbeginn | Mittelwert } theoretisch | Fliessbeginn] Mittelwert § Fliessbeginn{ Mittslwert | theoretisch | Fliessbeginn] Mittelwert
o | e 234 | 238 | 2078 | 113 115 236 24,1 20,78 114 116
' lrects | 2485 | 2485 | 2270 | 109 109 25,3 253 | 2270 | 1m 11
e, | s 2195 | 219 | 2052 | 108 107 | 2195 | 2235 | 2052 | 107 109
2 | rechts 2465 | 24,7 2259 | 109 109 24,8 2485 | 2259 | 110 10
. | ks 18,7 188 | 1669 12 112 18,9 19,05 | 16,69 1,13 114
3 | rectts 212 | 22,3 | 1856 114 120 22,4 231 | 1856 1,21 124
. | tinks 1865 | 18,75 | 1568 119 120 | 1895 192 | 1568 121 1,22
3 1 rechts 1795 | 195 | 1692 1,06 106 | 1815 815 | 1692 107 107
c, | inks 17,55 | 17,8 16,39 107 109 | 1795 82 | 1639 1,10 11
* | rectts 188 | 188 18,24 1,03 1,03 19,4 19,4 18,24 | 106 | 106
Mittel: 1,10 11 112 1,13
Tabelle 25 Experimentelle Werte des Fliessverhaltens
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Schubarmierung obere Schubspannungsgrenze
Balken Brucharten
QEx Q" . |QEr/QiM|QEx o QEx/ Qp"
Comlt m [1] [1]
o, ik 35,2 21,13 1,66 352 3377 1,04 $S1
T rechts 31,8 22,70 1,40 38 27,02 1,18 ss2
o, links 374 20,86 178 37 32,78 113 SS1
2 rechts 35,2 22,59 1,56 35,2 26,22 1,34 S 1
. links 28,35 16,92 1,67 28,35 27,72 1,02 _
C3 Biegebruch
rechts 28,35 18,56 1,53 28,35 27,72 1,02
c. links 33,05 15,91 2,08 3305 24,40 1,35 $S1
3 rechts 28,6 16,92 1,69 286 24,40 117 $53
c, lnks 30,35 16,61 183 30,35 26,82 113 vZ
4 rechts 31,85 18,24 174 31,85 26,82 119 $S1

Tabelle 26 Vergleich experimentelle - theoretische Bruchquerkréfte

Balken 1 o | T/ Ty Ctetzte Lostst) | T/ Ty (Bruch) T/ T, (uiassig) | 1g Brucharten
[kg/cm) [em]
links 5,05 5,21 5 12,5 S 1
Cy mitte® 13,7 5,43 5,66 5 10
rechts 4,66 a7 4 30 ss2
tinks 5,50 5,65 5 12,5 $S1
Cp mitte * 13,3 6,02 6,26 5 10
rechts 5,06 5,36 4 20 ss1
c links }140 409 — 4 20 }B' bruch
3 rechts ' 4,09 - 4 30 egebrue
links 503 542 a 20 $S1
C5 mitte ™ 2,3 5,61 595 5 10
rechts 443 469 4 30 SS3
Links 4,39 4,52 a4 20 vz
Cq mitte™ 136 574 5,80 4 30
rechts 469 4,75 4 30 SS1
* M/Q-h=2,0

Tabelle 27 Vergleich der maximalen nominellen Schubspannungen
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Laststellung 1
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Prifbereiche
A B . D
1,50 150
Kabelfuhrung ___—Pressen—_____ Versuchsbalken
P P
1,50 I 3,00 I 1,50
fa ' —
)
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|
+ M
| |
[
Ll
I Q
Ll
Laststellung I
Prufbereich A
Pressen Zugkolben
VN
an IPH | V4
1,50 050] 100 , 3,00
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I
+

1

Bild 1 : Belastungsschema Serie C
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Bild 2 : Querschnittsbezeichnungen
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Biegebereich :

Grundquerschnitt ? , x = 0,50

u=4cm u=2cm
g 14 g 20 p 28 g 14 g 20 g 28
tg = 10cm C, (C4) C3 C, Bz 81/83
tB = 20cm Ag
tg = 30cm Cg (C4) C3 C1 Bg B1/B3
Schubbereich :
&
QQ
X7
"O

&

C21 C2r\r

_Lew “5 %
5%
) 7 Ca C3'J z

&

X

)

Gy 1/ By Cy, |
& & & &
Q 'G?c. QY ,bo"
2 2 % 4
b4 w0 @ LU

Bild 3: Parametervariation
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Bild 5: Schematisches Belastungsprogramm
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Bild 9: Balken C,: Rissbreiten r
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Bild11: Balken C4 : Rissbreiten r
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Bild 12 : Abweichungen der Rissbreiten
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Bild 16: Vergleich der Rissbreiten im Gebrauchszustand
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Bild 18 Einfluss des Bligelabstandes auf das Mittel der 3 grossten Risse
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Bild 23: Durchbiegungen Balken C; bis C,
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1,0 4

Bid 24: Balken C, bis C, : Durchbiegung in Feldmitte
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Bid 25 : Balken C, bis C4 : Bezogene Durchbiegungen in Feldmitte
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Bild 26: Krimmungen Balken C, bis C,



Bild 27 : Balken C4,rechts: Schubbruch SS 2



Bild 28: Balken Cy,links: Schubbruch SS 1



96

hinten |

>

Bild 29: Balken C, rechts: Schubbruch SS1



Bild 30: Balken C,,links: Schubbruch SS'1



Bild 31: Balken Cgs,rechts: Schubbruch SS 3



Qg

Bild 32: Balken Cg,links: Schubbruch SS1



Bild 33: Balken Cg4,rechts: Schubbruch SS 1
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Bild 34: Balken Cg4,links: Schubbruch VZ



Bild 35 : Balken C, ,rechts: Momentanaufnahme eines Schubbruches SS 1
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Bild 37: Q-w-Diagramm Cz (LI)
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Bild 38: Maximale nominelle Schubspannungen
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Bild 39: Balken C, : Maximale Rissbreiten r
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Bild40: Balken C, : Maximale Rissbreiten r
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Bild 45 : Grenzwerte der Hauptzugspannungen bei Rissbeginn
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Bild 46 : Querkrdfte bei maximaler Rissbreite r=20/100 resp. 30/100mm
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Bild 93: Balken C4: Dehnungen der Schubarmierung bei spezifischen Belastungen
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Bild 94: Balken C,: Dehnungen der Schubarmierung bei spezifischen Belastungen
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Bild 96: Balken C3: Dehnungen der Schubarmierung bei spezuflschen Belastungen
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Bild 101: Balken C,,rechts: Betonstauchungen in der Druckplatte
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Bild 102 : Balken Cj ,links: Betonstauchungen in der Druckplatte
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Bild 103: Balken Cy ,rechts: Betonstauchungen in der Druckplatte
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Bild 104 Balken C, links: Betonstauchungen in der Druckplatte
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Bild 105: Balken C3,rechts: Betonstauchungen in der Druckplatte
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Bild 106: Balken C, ,links : Betonstauchungen in der Druckplatte
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Bild 107: Balken C, ,rechts: Betonstauchungen in der Druckplatte
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Bild 113: Vergleich experimentelle -theoretische Bruchquerkraft
(Schubarmierung)
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Bild 114: Vergleich experimentelle - theoretische Bruchquerkraft
(obere Schubspannungsgrenze)
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Bild 115 : Vergleich maximaler nomineller Schubspannungen
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Bild 116: Maximale nominelle Schubspannung
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Bild 117 : Querkraft bei Fliessbeginn
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Bild 118 : Querkraft bei Fliessen der massgebenden Biigel
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Bild 119 : Vergleich Bruchquerkraft resp.max.Querkraft - zul. Querkraft Qgog

(SIA Norm 162, Art.5.13, Stahl)
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Bild 120: Vergleich Bruchquerkraft resp.max. Querkraft-zul. Querkraft Qgsg und Qg2s
(SIA Norm 162 Art.5.13 und Richtlinie 17, Beton)
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Bild121: Vergleich Bruchquerkraft resp.max.Querkraft-zul. Querkraft Qgs

(SIA Norm 162, Richtlinie 17, Stahl)
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