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Vorwort 

Bei der Bemessung von Stahlbeton ist allgemein ein ausreichendes Verformungsvermögen sicherzu-
stellen. Durch Wahl duktiler Betonstähle, Berücksichtigen der jeweiligen Mindest- und Höchstgehal-
te der Bewehrungen sowie mit einer sorgfältigen konstruktiven Durchbildung, insbesondere korrekt 
ausgebildeten Verankerungen und Stössen der Bewehrungen und mit geeigneten Verbügelungen und 
Umschnürungen des Betons, kann dies gewährleistet werden. Die Widerstandsermittlung der Stahl-
betonbauteile darf sich dann auf die Methoden der Traglastverfahren stützen. Die Belastungs- und 
Zwängungsgeschichte hat praktisch keinen Einfluss auf den bei einmaliger Überbelastung erreichba-
ren Widerstand, und damit liegt eine verlässliche Basis für den Nachweis der Tragsicherheit vor. 

Mit dem stetig zunehmenden Bestand an Bauwerken aller Art rücken Fragen der Erhaltung und 
Verstärkung bestehender Bauten immer mehr in den Vordergrund. Die Erhaltung und Verstärkung 
von Stahlbetontragwerken spielt dabei wegen der Dominanz der Stahlbetonbauweise eine besonders 
grosse Rolle. Ein wichtiges Verfahren in diesem Zusammenhang besteht darin, bestehende Stahlbe-
tonquerschnitte mit seitlich angebrachten, neuen Stahlbetonteilen zu verstärken. Dabei stellt sich die 
Frage, ob die Methoden der Traglastverfahren auch als Basis für den Nachweis der Tragsicherheit 
derart verstärkter Konstruktionen verwendet werden dürfen. 

Herr Etter befasst sich in der vorliegenden Arbeit mit dieser Frage. Er konzentriert sich dabei auf 
die ungestörten Bereiche stabförmiger Bauteile, in denen angenommen werden kann, dass die Quer-
schnitte eben bleiben. Er ergänzt das ursprünglich in meiner Gruppe ausgearbeitete und später von 
Sigrist weiter vorangebrachte Druckgurtmodell und stützt sich namentlich auf eine von ihm konzi-
pierte und durchgeführte Serie von Grossversuchen, die bereits in einem separaten Versuchsbericht 
beschrieben wurde (Bruchversuche an Plattenstreifen aus altem und neuem Stahlbeton unter exzent-
rischem Längsdruck, IBK Bericht Nr. 336, Februar 2012). Die Versuchsresultate bestätigen, dass die 
Belastungsgeschichte einen signifikanten Einfluss auf das Tragverhalten von Verbundbauteilen aus 
altem und neuem Stahlbeton haben kann. Die Analyse der Versuchsresultate anhand der neu entwi-
ckelten Modellvorstellung zeigt eine gute Übereinstimmung. 

 

 

Zürich, Januar 2013 

 Peter Marti 

  



 

  



 

Kurzfassung 

Oft werden bestehende Stahlbetonbauteile durch Ergänzungen mit neuem Stahlbeton verstärkt. Das 
monolithische Verhalten der alten und neuen Querschnittsteile wird in der Regel durch Aufrauen der 
Altbetonoberfläche in der Verbundfuge sowie eine in den alten Stahlbeton eingeklebte Fugenbeweh-
rung gewährleistet. Nicht immer können die meist durch ihre Eigenlast beanspruchten Tragwerke 
während der Verstärkungsmassnahmen vollständig entlastet werden. Deshalb verbleibt eine Deh-
nungsdifferenz zwischen alten und neuen Bauteilbereichen. Das Schwinden des neuen Betons und 
dessen ausgeprägteres Kriechen unter ständigen Lasten führen zu Spannungsumlagerungen auf die 
alten Bauteilbereiche. Wegen des spröden Betonverhaltens kann ferner die Belastungsgeschichte 
einen bedeutenden Einfluss auf das Verformungsvermögen und den Tragwiderstand von Verbund-
bauteilen aus altem und neuem Stahlbeton haben. Vor allem bei stark auf Druck belasteten Bauteilen 
bestimmen die Eigenschaften des Betons massgebend deren Tragverhalten. Ein Versagen des alten 
Betons vor vollständiger Aktivierung der neuen Querschnittsteile ist insbesondere denkbar, wenn der 
alte Beton nicht umschnürt ist und die extremalen Stauchungen aufzunehmen hat. 

In Grossversuchen mit Plattenstreifen aus altem und neuem Stahlbeton unter exzentrischem Druck 
führte die starke Belastung des alten Bauteilbereichs während der Herstellung des neuen Stahlbetons 
zu einer Reduktion des Widerstands. Die beiden nominell identischen Versuchskörper bestanden aus 
alten Plattenstreifen, die beidseitig mit neuem Stahlbeton verbreitert wurden. Mit dem neuen Stahlbe-
ton wurde die Breite des alten Plattenstreifens, bei gleichem geometrischem Bewehrungsgehalt, 
verdoppelt. Beim einen Versuchskörper war der alte Plattenstreifen während der Herstellung der 
neuen Bauteilbereiche einem exzentrischen Druck ausgesetzt, der etwa 75 % seines Kurzzeit-
Widerstands entsprach, während die neuen Bauteilbereiche beim Referenzversuchskörper bei unbe-
lastetem Zustand des alten Plattenstreifens hergestellt wurden. Unter einer konstanten Druckkraft 
wurde das Biegemoment in der Art eines Vierpunkt-Biegeversuchs aufgebracht. Die Überlastung der 
Betondruckzone im alten Beton zwischen den Belastungspunkten löste das Bauteilversagen aus. In 
diesem Bereich kann von einem Ebenbleiben der Querschnitte ausgegangen werden, was sich auch 
daran zeigte, dass die Verbundfugen intakt blieben. Die starke Vorbelastung des alten Plattenstreifens 
während der Herstellung des neuen Stahlbetons führte im Vergleich zum Referenzversuch zu einer 
Reduktion des Bauteilwiderstands um etwa 15 % bis 20 %. Bezogen auf den Beitrag des neuen 
Betons zum Gesamtwiderstand bedeutet dies, dass der neue Beton wegen der Vorbelastung nur etwa 
zur Hälfte bis zu zwei Dritteln ausgenutzt werden konnte. 

Die vorliegende Arbeit beschäftigt sich mit der Modellierung und der Bemessung stabförmiger 
Bauteile aus altem und neuem Stahlbeton unter Biegung und Normalkraft. Insbesondere wird dem 
Einfluss der Belastungsgeschichte auf das Tragverhalten solcher Bauteile Rechnung getragen. Auf 
der Basis des Druckgurtmodells wird eine linear entfestigende Stoffbeziehung für den Beton vorge-
schlagen, mit der auch das Langzeitverhalten des Betons und eine mehrachsige Beanspruchung 
berücksichtigt werden können. Unter Voraussetzung von eben bleibenden Querschnitten wird ge-
zeigt, wie Bauteile aus altem und neuem Stahlbeton modelliert werden können, ohne dabei zwischen 
Gebrauchs- und Bruchzustand zu unterscheiden. Anhand beispielhafter Berechnungen mit typisierten 
Querschnitten wird untersucht, in welchen Situationen mit einem ungünstigen Einfluss der Belas-
tungsgeschichte auf das Tragverhalten gerechnet werden muss. 

Der letzte Teil der Arbeit behandelt die Bemessung und die konstruktive Durchbildung von Ver-
bundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton. Insbesondere werden Krafteinleitungs- und Knoten-
bereiche diskutiert sowie Hinweise zur Bemessung der Verbundfuge und zum Umgang mit Sicher-
heitskonzepten gegeben. 



 

Abstract 

Existing reinforced concrete (RC) members are often strengthened by adding new RC elements. A 
monolithic connection between the old and new elements is usually obtained by roughening the old 
concrete surface and applying a glued joint reinforcement. During casting of the new elements it is 
not always possible to completely unload the old member, which usually remains loaded with its self-
weight. This leads to an initial strain difference between the old and new elements. Further, shrinkage 
and high initial creep strains in the young new concrete lead to load redistributions from the new to 
the old concrete. Due to the brittle behaviour of concrete, the load history can have a significant 
influence on the deformation and load-bearing behaviour of RC composite members. In particular, 
the load-bearing behaviour of highly compressed RC members is strongly influenced by the concrete 
properties. Premature failure in the old elements, before the new elements are completely activated, 
is especially likely if non-confined old concrete is located in regions with extreme compression 
strains.  

Large scale eccentric compression tests on slab strips with old and new RC elements showed that 
the load-bearing capacity of composite members is affected, if the old elements are highly loaded 
during casting of the new elements. The two nominally identical test specimens consisted of old slab 
strips with additional new RC elements on either side. The resulting composite specimens were twice 
as wide as the old slab strips but had the same geometrical reinforcement ratio. During casting of the 
new elements, the old slab strip of the first specimen was loaded with an eccentric compression force, 
corresponding to approximately 75% of its short-term load-bearing capacity, while the old slab strip 
of the second member remained unloaded. After casting, both composite members were loaded to 
failure with a constant axial force and an increasing four-point bending moment. Excessive stresses 
in the old concrete compression zone between the load application points initiated member failure. In 
this region it is valid to assume that sections remain plane. Accordingly, the joint between the old and 
new concrete remained intact. The high stress level in the old slab strip of the first test specimen 
during casting of the new elements led to a 15 … 20 % lower member load-bearing capacity com-
pared to the second (reference) test specimen. In other words, the utilisation rate of the new concrete 
was reduced by 30 … 50 % as a result of the initial load in the old slab strip. 

The present doctoral thesis discusses the modelling and dimensioning of bar-shaped structural 
members with old and new RC elements, which are loaded with combined bending moments and 
axial forces. Special attention is given to the influence of the load history on the load-bearing 
behaviour. Based on the Compression Chord Model a concrete material behaviour with a linear 
softening branch is suggested. The material behaviour accounts for both long-term effects and multi-
axial loading. Assuming the hypothesis of plane sections remaining plane, it is shown how structural 
members consisting of old and new RC elements can be modelled without having to distinguish 
between serviceability and ultimate limit states. Example calculations with standard cross-sections 
are used to identify cases where the load history can have a negative influence on the load-bearing 
behaviour.  

The last part of the thesis discusses the dimensioning and detailing of composite members with 
old and new RC elements. Special attention is given to points of load introduction and nodal regions. 
In addition, suggestions are made for dimensioning the concrete joints and it is discussed how to deal 
with safety factors. 
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1 

1. Einleitung 

1.1 Problemstellung 

Oft werden bestehende Stahlbetonbauteile durch Ergänzungen mit neuem Stahlbeton verstärkt. Das 
monolithische Verhalten der alten und neuen Querschnittsteile wird in der Regel durch Aufrauen der 
Altbetonoberfläche in der Verbundfuge sowie eine in den alten Stahlbeton eingeklebte Fugenbeweh-
rung gewährleistet. 

Nicht immer können die meist durch ihre Eigenlast beanspruchten Tragwerke während der Ver-
stärkungsmassnahmen vollständig entlastet werden. Deshalb verbleibt eine Dehnungsdifferenz zwi-
schen alten und neuen Bauteilbereichen, und die Verstärkung beteiligt sich nur an der Aufnahme der 
nach der Verstärkung aufgebrachten Lasten. Das Schwinden des neuen Betons und dessen ausge-
prägteres Kriechen unter ständigen Lasten führen zu Spannungsumlagerungen auf die alten Bauteil-
bereiche. Eine realitätsnahe Ermittlung der effektiv vorhandenen Spannungen in auf diese Weise 
verstärkten Bauteilen unter Gebrauchslasten ist schwierig; es ist davon auszugehen, dass der neue 
Stahlbeton in der Regel kaum an der Aufnahme von ständigen Lasten beteiligt sein wird. 

Wegen des spröden Betonverhaltens kann ferner die Belastungsgeschichte einen Einfluss auf das 
Verformungsvermögen und den Tragwiderstand von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahl-
beton haben. Vor allem bei stark auf Druck belasteten Bauteilen bestimmen die Eigenschaften des 
Betons massgebend deren Tragverhalten. Ein Versagen des alten Betons vor vollständiger Aktivie-
rung der neuen Querschnittsteile ist insbesondere denkbar, wenn der alte Beton nicht umschnürt ist 
und die extremalen Stauchungen aufzunehmen hat. 

 

Bild 1.1 Verstärkte Stahlbetontragwerke: (a) Hohlkasten-Balkenbrücke mit verstärkter unterer Kastenplatte und 
verstärkter Stütze; (b) Stockwerkrahmen eines Industriegebäudes mit verstärkten Stützen. 

(a)

A-A

A A A A

Querschnitt Längsschnitt

B-B

(b)

B B

Querschnitt
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In Bild 1.1 sind Anwendungsbeispiele von verstärkten Stahlbetontragwerken gezeigt, bei denen 
die Verbundbauteile aus altem und neuem Stahlbeton grossem Druck ausgesetzt sind. Die dargestell-
ten stabförmigen Bauteile weisen ausser Bereichen, in denen die Verbundquerschnitte auch in ver-
formtem Zustand näherungsweise eben bleiben, auch Diskontinuitätsbereiche auf (Schlaich & Schä-
fer 1984). Ein typischer Diskontinuitätsbereich bei Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbe-
ton ist die Krafteinleitung über die Stirnseite des neuen Querschnitts. Die direkte Lasteinleitung vom 
angrenzenden Bauteil in den neuen Beton über Kontaktdruck wird dadurch erschwert, dass infolge 
Schwindens des neuen Betons eine klaffende Fuge zwischen dem neuen Beton und dem angrenzen-
den Bauteil entsteht. Bei der in Bild 1.1 (a) dargestellten verstärkten Brückenstütze betrifft dies die 
Übergänge der Stütze in den Brückenträger und in das Fundament. Dieselbe Situation herrscht in den 
Bereichen, bei denen der neue Stahlbetonquerschnitt von bestehenden Bauteilen unterbrochen wer-
den muss, beispielsweise vom Stützenquerträger bei der unteren Kastenplatte (Bild 1.1 (a)) oder von 
den Geschossdecken bei den verstärkten Rahmenstützen (Bild 1.1 (b)). Um die angrenzenden Bautei-
le nicht zu beschädigen, wird oft darauf verzichtet, die neue Längsbewehrung in diesen zu verankern 
oder durch diese hindurchzuführen. Bei den verstärkten Stützen des Stockwerkrahmens erfolgt 
zudem die Einleitung der Reaktionen der Riegel nur in die alten Bereiche der Stützen. In den Diskon-
tinuitätsbereichen gilt die Hypothese von ebenbleibenden Querschnitten nicht, was die Modellierung 
des Tragverhaltens erschwert. 

Die Beschreibung des Verhaltens der ungestörten Bereiche von Verbundbauteilen aus altem und 
neuem Stahlbeton bildet die Grundlage für die Bemessung auch wenn die Knoten- und Krafteinlei-
tungsbereiche oft die Schwachstellen von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton darstel-
len. 

1.2 Zielsetzung 

Ziel der vorliegenden Abhandlung ist es, einen Beitrag zur Modellierung des Tragverhaltens von 
Verbundquerschnitten aus altem und neuem Stahlbeton zu leisten. Im Vordergrund steht die Frage, 
inwiefern die Belastungsgeschichte das Tragverhalten solcher Verbundbauteile beeinflusst. Die 
Erkenntnisse sollen sich dabei nicht auf einen typischen Anwendungsfall beschränken, sondern von 
möglichst allgemeiner Gültigkeit sein. Umstände, bei denen die Belastungsgeschichte das Tragver-
halten von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton ungünstig beeinflussen könnte, sollen 
benannt werden, und es sollen Hinweise zur Bemessung und konstruktiven Durchbildung gegeben 
werden. 

Die vorliegende Problemstellung wurde zum Anlass genommen, sich vertieft mit dem Verhalten 
des Betons und der Bemessung von Stahlbetonbauteilen unter Biegung und Normalkraft auseinan-
derzusetzen. Die auf der Grundlage des Druckgurtmodells unter Einbezug des Langzeitverhaltens des 
Betons entwickelte Modellvorstellung soll deshalb auch das heute selbstverständliche Vorgehen bei 
der Bemessung beleuchten. 

1.3 Übersicht 

Der eigentlichen Abhandlung werden in Kap. 1.5 einige Bemerkungen vorangeschoben, die das 
Kommende in einen etwas grösseren Kontext einbetten sollen. Insbesondere bildet die kleine Einfüh-
rung zu Tragsystemen mit entfestigenden Elementen, die Parallelen und Unterschiede zu den Trag-
lastverfahren aufzeigt, eine wesentliche Grundlage für die weitere Abhandlung. 

In Kap. 2 wird das Baustoffverhalten von Stahl und Beton beschrieben. Der Schwerpunkt liegt 
dabei auf dem Baustoffverhalten des Betons. Ausgegend vom Druckgurtmodell (Sigrist 1995; Marti 
et al. 1999; Sigrist 2009) wird das Verhalten des Betons unter allgemeiner Beanspruchung beschrie-
ben. Das Druckgurtmodell beschreibt das Tragverhalten von Druckgurten umfassend. Im Wesentli-
chen enthält es Annahmen zum Entfestigungsverhalten des Betons und zur Lokalisierung der Bruch-
zone. Weiter werden damit die Einflüsse von Längs- und Umschnürungsbewehrungen beschrieben. 



Abgrenzung 

3 

In Kap. 2.4 erfolgt der Schritt zu exzentrisch belastetem Beton. Basierend auf dem Druckgurtmodell 
wird vorgeschlagen, eine linear entfestigende Stoffbeziehung für den Beton zu verwenden. Die 
Stoffbeziehung soll sowohl im Gebrauchszustand wie im Bruchzustand gültig sein und berücksichtigt 
das Langzeitverhalten des Betons. 

Auf dieser Grundlage wird in Kap. 3 auf das Querschnittsverhalten von stabförmigen Bauteilen 
unter der Hypothese von eben bleibenden Querschnitten eingegangen. Der Einfluss der Belastungs-
geschichte auf das Tragverhalten wird diskutiert. Bei letzterem werden die bleibenden Verformungen 
des Betons infolge vorangehender Beanspruchungen in der Form von Anfangsdehnungen berücksich-
tigt. Die Beschreibung der Umschnürungswirkung der Bewehrung und der Begrenzung des Verfor-
mungsvermögens von Betondruckzonen durch den Stahl runden das Kapitel ab. 

In Kap. 4 werden Verbundbaueile aus altem und neuem Beton respektive Stahlbeton untersucht. 
Die Modellierung unter Berücksichtigung der Belastungsgeschichte basiert auf Kap. 3. Zwischen 
dem alten und dem neue Stahlbeton ist im Allgemeinen eine Dehnungsdifferenz vorhanden, die der 
Dehnungsebene des alten Stahlbetons bei der Herstellung des neuen Stahlbetons entspricht. Anhand 
beispielhafter Berechnungen an typisierten Verbundquerschnitten wird untersucht, bei welchen 
Querschnitten die Belastungsgeschichte das Tragverhalten von Verbundquerschnitten ungünstig 
beeinflussen könnte. Die Versuchsanordnung der in Kap. 5 besprochenen Versuche richtete sich nach 
diesen Erkenntnissen. 

Der letzte Teil der Abhandlung (Kap. 6) behandelt die Bemessung und konstruktive Durchbildung 
von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton. Insbesondere werden Krafteinleitungs- und 
Knotenbereiche untersucht und Hinweise zur Bemessung der Verbundfuge und zum Umgang mit 
Sicherheitskonzepten gegeben. 

1.4 Abgrenzung 

In der vorliegenden Abhandlung wird das Tragverhalten von vorwiegend auf Biegung und Normal-
kraft beanspruchten, stabförmigen Bauteilen aus altem und neuem Stahlbeton behandelt, die monoli-
thisch verbunden sind. Es wird insbesondere der Einfluss der Belastungsgeschichte auf den Wider-
stand solcher Bauteile untersucht, wobei ein Querkraftversagen ausgeschlossen wird. 

Es werden konventionelle Baustoffe vorausgesetzt. Die Berechnungen beziehen sich in der Regel 
auf angenommene oder aus Versuchen ermittelte, mittlere Werkstoffkennwerte. Zyklische und dy-
namische Einwirkungen sowie Stabilitätsprobleme werden nicht behandelt. 

1.5 Hintergrund 

1.5.1 Allgemeines 

Entwurf 

Bauwerke haben in der Regel eine Lebensdauer von 50 bis 100 Jahren; oft stehen sie auch länger im 
Einsatz. Von den Eigentümern, aber auch von der Gesellschaft, werden an sie verschiedenste Anfor-
derungen gestellt, die es über die gesamte Lebensdauer zu erfüllen gilt. Vitruv bezeichnet im letzten 
Jahrhundert vor Christus (Vitruvius 1987) die drei Hauptanforderungen: Firmitas (Festigkeit), Utili-
tas (Zweckmässigkeit) und Venustas (Schönheit). Dazu gesellen sich die Anforderungen an die 
Wirtschaftlichkeit und an die Nachhaltigkeit von Bauwerken. Die ersten beiden Anforderungen 
beinhalten aus Sicht des heutigen Bauingenieurs die Anforderungen an die Tragsicherheit und an die 
Gebrauchstauglichkeit. Sie zu gewährleisten ist das ureigentliche Handwerk des projektierenden 
Bauingenieurs. Er arbeitet dabei im Interesse des Bauherrn oder des Eigentümers, von dem er direkt 
oder indirekt dafür beauftragt wurde. Die Wirtschaftlichkeit dabei im Auge zu behalten, bereitet 
keine Schwierigkeiten, da dies im Interesse des Auftraggebers geschieht. Ungleich schwieriger ist es, 
die Schönheit und die Nachhaltigkeit eines Bauwerks sicherzustellen. Schönheit und Nachhaltigkeit 
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können kaum quantifiziert werden, und deren Beurteilung ist massgeblich vom Betrachter, vom 
Zeitgeist oder gar der Mode abhängig. Die am Bau Beteiligten sollten sich im Rahmen ihrer Mög-
lichkeiten auch für die Erfüllung dieser Anforderungen – über die gesamte Lebensdauer hinweg – 
einsetzen. Dies geschieht im Auftrag der Gesellschaft, die sich den Auswirkungen von Bauwerken 
nicht entziehen kann – seien diese von ästhetischer oder ökologischer Natur. 

Im Entwurfsprozess wird unter Einbezug sämtlicher Randbedingungen und Anforderungen ein 
Tragwerkskonzept erarbeitet. Das Studium von bestehenden Bauwerken mit ähnlichen Anforderun-
gen, das Skizzieren und das Durchdenken von Gefährdungsbildern, Realisierungsmöglichkeiten und 
Nutzungszuständen sind dabei wichtige Werkzeuge. Ein guter Entwurf wird in der Regel erreicht, 
wenn massgebende Gefährdungsbilder durch konzeptionelle Massnahmen vermieden werden kön-
nen, effiziente Tragsysteme verwendet werden und möglichst lokale Baustoffe materialgerecht 
eingesetzt werden. Klare statische Verhältnisse erleichtern spätere Veränderungen am Tragwerk und 
können die Lebensdauer des Bauwerks erhöhen. Abgesehen davon, dass sich effiziente Tragwerke 
aus lokalen Baustoffen oft gut in die Landschaft einfügen, kann in ästhetischer Hinsicht viel erreicht 
werden, indem Details sorgfältig gestaltet werden. Die Wirtschaftlichkeit kann mit effizienten Bau-
abläufen erhöht werden. Bei Veränderungen an einem bestehenden Bauwerk sollte möglichst viel der 
vorhandenen Bausubstanz weiterverwendet werden.  

Die sorgfältige konstruktive Durchbildung ist ein integraler Bestandteil des Tragwerkskonzepts. 
Hier werden jene Bereiche bearbeitet, wo verschiedene Bauteile oder Baustoffe zusammentreffen. 
Ob diese symbiotisch zusammenarbeiten, wird in grossem Masse von der konstruktiven Durchbil-
dung beeinflusst. Der Entwurf einer materialgerechten konstruktiven Durchbildung erfordert die 
Kenntnis von Stärken und Schwächen der verwendeten Baustoffe. Komplizierte Berechnungen 
eignen sich dabei als Hilfsmittel weniger als ein intuitives Gefühl dafür, wie die verwendeten Bau-
stoffe einzusetzen sind. Diese antworten ihrerseits mit der Lokalisierung von Verformungen und mit 
sprödem Versagen auf mangelhafte konstruktive Durchbildung. Ist es nicht möglich, spröde Bauteile 
zu vermeiden, kann unter Umständen auf die Kapazitätsbemessung zurückgegriffen werden. Durch 
eine leichte Überbemessung der spröden Bauteile werden diese geschützt. Die Verformungen kon-
zentrieren sich dadurch in speziell dafür ausgeschiedenen, duktilen Bauteilbereichen. 

In der Qualität des Entwurfs liegt der Schlüssel, in welchem Mass ein Tragwerk dem breiten 
Spektrum von Anforderungen gerecht wird. 

Tragwerksanalyse und Bemessung 

Während seiner Lebensdauer ist ein Tragwerk Einwirkungen mechanischer, physikalischer, chemi-
scher oder biologischer Natur ausgesetzt. Um sicherzustellen, dass ein Tragwerk diesen Einwirkun-
gen widersteht und seinen Zweck erfüllen kann, muss sein Verhalten prognostiziert werden können. 
Mit der Tragwerksanalyse am Tragwerksmodell werden die Auswirkungen infolge der Einwirkungen 
auf das Tragwerk quantifiziert. Auswirkungen infolge mechanischer oder physikalischer Einwirkun-
gen sind beispielsweise Spannungen, Schnittgrössen, Reaktionen, Verformungen oder Verschiebun-
gen. Die Verknüpfung von Einwirkungen und Auswirkungen erfolgt in der Regel über statische und 
kinematische Relationen sowie über Stoffbeziehungen. 

Die Bemessung von neuen Bauteilen oder die Beurteilung von bestehenden Bauteilen erfolgt auf 
der Basis der Tragwerksanalyse. Aufgrund von Gefährdungsbildern werden idealisierte Einwirkun-
gen in Bemessungssituationen (Lastfällen) zusammengefasst und die Grenzzustände der Tragsicher-
heit oder der Gebrauchstauglichkeit untersucht. Bei der Bemessung werden die einzelnen Bauteile so 
ausgelegt, dass die Auswirkungen den Widerstand (Nachweis der Tragsicherheit) oder festgelegte 
Grenzwerte (Nachweis der Gebrauchstauglichkeit) nicht überschreiten. Bei der Beurteilung beste-
hender Tragwerke sind die Abmessungen und die Materialisierung gegeben. Es gilt herauszufinden, 
ob die Tragsicherheit gewährleitet ist. Bleibt die Nutzung unverändert, kann direkt am Bauwerk 
überprüft werden, ob die Gebrauchstauglichkeit gewährleistet ist. 

Meistens werden beim Nachweis der Tragsicherheit die Schnittgrössen mit den Bauteilwiderstän-
den verglichen. Die Widerstände werden im Rahmen der Festigkeitslehre ebenfalls aufgrund von 
Modellen bestimmt. Grundsätzlich unterscheiden sich diese nicht von Tragwerksmodellen. Sie 
resultieren ebenfalls aus der Verknüpfung von statischen und kinematischen Relationen mit Stoffbe-
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ziehungen. In einfachen Fällen erfolgt dies anhand einer Querschnittsbetrachtung, und die Festig-
keitslehre muss nicht verlassen werden. Es spielt keine Rolle, auf welcher Ebene der Tragsicher-
heitsnachweis geführt wird. Die Tragwerksanalyse kann auch bis auf die Ebene von Spannungen 
ausgedehnt werden, um diese mit Festigkeiten zu verglichen. Im gegenteiligen Fall kann die Modell-
bildung von der Widerstandsseite her bis auf die Tragwerksebene ausgeweitet werden, um die Ein-
wirkungen mit Tragwiderständen zu vergleichen. 

1.5.2 Modellierung 

Bei der Bemessung von neuen Tragwerken oder der Beurteilung bestehender Tragwerke werden auf 
verschiedensten Ebenen Modelle verwendet. Gemäss dem Brockhaus (2005) ist ein naturwissen-
schaftliches Modell „ein Abbild bestimmter, der empirischen Erfahrung durch Beobachtung oder 
Experiment zugänglicher Aspekte der unbelebten oder belebten Natur beziehungsweise Materie, bei 
dem die für wesentlich erachteten Eigenschaften hervorgehoben und die als nebensächlich angesehe-
nen Attribute außer Acht gelassen werden. Das Modell in diesem Sinn ist ein Mittel zur Beschrei-
bung – und damit zur Interpretation – der erfahrenen Realität und zur Begriffsbildung durch Idealisie-
rung und Abstraktion von der Wirklichkeit. Es bildet die Grundlage pragmatisch motivierter Voraus-
sagen über künftiges Verhalten in dem erfassten Erfahrungsbereich. Es ist umso realistischer oder 
wirklichkeitsnäher, je konsistenter es den von ihm umfassten Erfahrungsbereich zu deuten gestattet 
und je genauer seine Vorhersagen zutreffen; es ist umso tragender, je größer der von ihm beschriebe-
ne Erfahrungsbereich ist.“ 

Die im konstruktiven Ingenieurbau verwendeten Modelle helfen dem Ingenieur, die Tragsicher-
heit und die Gebrauchstauglichkeit von Tragwerken zu untersuchen und dafür Verantwortung zu 
übernehmen, dass beides gewährleistet ist. Insbesondere zur Beurteilung der Tragsicherheit ist es 
ratsam, Modelle zu verwenden, die Einwirkungen und Auswirkungen eher überschätzen und Wider-
stände unterschätzen, also auf der sogenannt sicheren Seite liegen. Um den Aufwand in Grenzen zu 
halten und Fehler zu vermeiden, sollten Modelle im konstruktiven Ingenieurbau möglichst einfach 
sein. Maillart (1938) formuliert es so: „Eine ganz einfache Berechnungsweise ist also einzig möglich 
und genügend.“ Marti (2012) ergänzt: „Die Kunst der baustatischen Problembearbeitung besteht 
darin, durch geschickte Modellbildung auf möglichst einfachem Weg zu aussagekräftigen, für die 
jeweilige Fragestellung gerade ausreichenden Ergebnissen zu gelangen.“ 

Ein leistungsfähiges Modell ist auf einen bestimmten Zweck ausgerichtet und vernachlässigt dafür 
unwesentliche Parameter. Die erfolgreiche Anwendung eines bestehenden Modells bedingt die 
Verifikation, ob die im Modell vorausgesetzten Bedingungen im zu bearbeitenden Problem erfüllt 
sind und ob der Verwendungszweck übereinstimmt. Die Entwicklung von neuen Modellen bedingt 
die Kenntnis sämtlicher wesentlicher Einflüsse. 

Modelle zur Erfassung des Grenzzustandes der Gebrauchstauglichkeit lassen sich an bestehenden 
Bauwerken überprüfen. Die Verifikation von Modellen zur Erfassung des Grenzzustandes der Trag-
sicherheit gestaltet sich ungleich schwieriger. Bauteilwiderstände können mit Grossversuchen über-
prüft werden. Aus Modellen ermittelte Tragwiderstände von ganzen Tragsystemen können meistens 
nur anhand von Schadensfällen auf die Probe gestellt werden. 

 

1.5.3 Traglastverfahren 

Die folgende knappe Einführung in die Traglastverfahren anhand eines Beispiels versteht sich als 
Vorbereitung auf das Kapitel 1.5.4. Dort wird dasselbe Beispiel mit entfestigenden Elementen be-
sprochen. So sollen Gemeinsamkeiten und Unterschiede zwischen Systemen mit ideal plastischen 
Elementen und Systemen mit entfestigenden Elementen aufgezeigt werden. Mit einigen Bemerkun-
gen am Ende des Kapitels wird auf die Anwendung der Traglastverfahren im Stahlbetonbau einge-
gangen. 
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Elastisch – ideal plastische Systeme 

Das in Bild 1.2 (a) dargestellte, einfach statisch unbestimmte System besteht aus drei parallelen 
Pendelstäben mit linear elastisch - ideal plastischem Last-Verformungsverhalten, die mit einem 
starren Balken verbunden sind. Die Zugkraft F greift mit einer Exzentrizität e am Balken an. Ist das 
System initial zwängungsfrei, betragen die Stabkräfte 
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 (1.1)

und für die Widerstände gilt 

 .i yN Af  (1.2)

Die Bedingung (1.2) liefert mit (1.1) sechs Geradengleichungen im Fe-F-Raum (Bild 1.2 (d)). Da der 
mittlere Stab 2 nie massgebend wird, definieren die Geraden ein Parallelogramm, das den Fliessbe-
ginn definiert; es ist in der Figur mit y (P = 0) bezeichnet. 

Wird die Last F mit einer Exzentrizität e = a aufgebracht, erreicht der Stab 3 seine Fliessgrenze 
bei Fy = 6Afy / 5 im Punkt A. Bei einer weiteren Erhöhung der Belastung bleibt N3 konstant. Die 
anderen Stabkräfte können aus den Gleichgewichtsbedingungen bestimmt werden 

Bild 1.2 Elastisch - plastisches System: (a) Statisches System, Belastung und Verhalten der Stäbe; (b) Last-
Verformungs-Diagramm; (c) Stabkräfte bei initial spannungsfreiem System; (d) Fliessbeginn und Traglast; 
(e) Fliessbedingung. 

 

(a) (b) (c)

(d) (e)

F

F

1 2 3

e

Ni

wi

w

EA
1

/l

Afy

-Afy

l

Afy

3/2

6/5

w3 fyl1 5/25/4 Ni

E Afy

F
Afy

11/2-1/4-1/2

3/2

6/5

1 2 3

e = a e = a

F

P

Fe

a a

F
Afy

Fe
Afy a

1 2-1-2

2

1

-1

-2

-3

3

e =
 a

e = a

A

B

A
B

A

B

C

C
C

y

y
y

(2)
(3)(1)

(2,3)(1,2)

(-1,3)(1,-3)

(-1,-2)(-2,-3)

u

(-3)(-3)

(3
)

(-1
)

(-2)

== 0P0

(P
=

1/
2)

(P
=

0)

(P
=

0)

y (
P

=
1/

2)



Hintergrund 

7 

1

2

3

( )

2( )  .
y

y

y

N F Af

N F Af

N Af

   
       

   
   

 (1.3)

Das System ist nun statisch bestimmt. Wird die Belastung weiter erhöht, bis der Stab 2 seine Fliess-
grenze ebenfalls erreicht, wird das System zu einem Mechanismus. Ohne Erhöhung der Last kann der 
Balken um den Punkt gedreht werden, in welchem der Stab 1 angreift. Die Traglast Fpl = 3 Afy / 2 ist 
erreicht (B). In Bild 1.2 (b) und (c) sind für den Fall e = a das Last-Verformungs-Diagramm und die 
Stabkräfte in Abhängigkeit der Last dargestellt. Nach dem Fliessbeginn verliert das System deutlich 
an Steifigkeit. Die Steifigkeit zwischen Fliessbeginn und Traglast entspricht derjenigen eines elasti-
schen Systems ohne den Stab 3, der bereits fliesst. Beim Erreichen der Traglast weist der Stab 3 eine 
plastische Verlängerung von Δlpl3 = 1.5lfy / E auf. In Bild 1.2 (d) ist die Traglast (u) in Abhängigkeit 
der Exzentrizität dargestellt. Die jeweils zwei parallelen Seiten des Sechsecks sind durch das Fliessen 
von jeweils zwei Stäben auf Zug oder Druck charakterisiert. 

Wird das System nach dem Erreichen der Traglast entlastet, verhalten sich sämtliche Stäbe linear 
elastisch. Bei vollständiger Entlastung (C) können die Stabkräfte durch Superposition der Stabkräfte 
beim Erreichen der Traglast und der Veränderung durch die Entlastung bestimmt werden. Sie betra-
gen für e = a 
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Die Stabkräfte entsprechen einem Zwängungszustand, der ohne äussere Belastung im Gleichgewicht 
ist. Mit der Kraftmethode hätte dieser Zwängungszustand aus der plastischen Verlängerung des 
Stabs 3 auch direkt bestimmt werden können 
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Bei einer erneuten Belastung gilt anstelle von (1.1) 
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Die erneute Anwendung von (1.2) liefert den Fliessbeginn des vorbelasteten Systems (y (P = 1/2) in 
Bild 1.2 (d)). Der nun vorhandene Zwängungszustand ermöglicht auch dem Stab 2, als erster ins 
Fliessen zu kommen. Die sechs Geradengleichungen definieren nun ein Fünfeck. Die Fliessgrenze 
fällt im Schnittpunkt mit der Geraden e = a mit der Traglast zusammen. Bei der Wiederbelastung mit 
gleicher Exzentrizität wird die Traglast ohne vorangehende Plastifizierung erreicht. 

Zwängungszustände sind bei statisch unbestimmten Systemen immer zu erwarten. Allgemein 
kann der Spannungszustand im System durch die Superposition eines Lastzustands und eines Zwän-
gungszustands ausgedrückt werden 
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Im Fe-F-P-Raum wird der Fliessbeginn durch sechs Flächen definiert, die ein Parallelepiped ein-
schliessen (Bild 1.2 (e)). Sämtliche zulässigen Spannungszustände liegen innerhalb der so definierten 
Fliessfigur. Bei einer monotonen Laststeigerung befindet man sich in einer zur P-Achse senkrechten 
Belastungsebene. Erreicht der Spannungszustand die Fliessfigur, kann er sich durch die Veränderung 
des Zwängungszustands entlang der Fliessfigur bewegen, bis er auf eine Kante der Fliessfigur trifft. 
Dort kommt ein zweiter Stab ins Fliessen – die Traglast ist erreicht. Der Lastpfad A-B-C für die 
Exzentrizität e = a bei initial spannungsfreiem System bis zur Traglast mit der anschliessenden 
Entlastung ist in Bild 1.2 (e) ersichtlich. Die in Bild 1.2 (d) dargestellten Fliessgrenzen bei unter-
schiedlichen Zwängungszuständen entsprechen Schnitten durch die Fliessfigur parallel zur Lastebe-
ne Fe-F. Die dargestellte Projektion der Fliessfigur auf die Lastebene beschreibt alle möglichen 
Traglasten. 

Bei n-fach statisch unbestimmten Systemen mit elastisch - ideal plastischem Materialverhalten 
kann die Last höchstens solange gesteigert werden, bis an n + 1 Orten gleichzeitig der Widerstand 
erreicht wird. Die dabei erreichte Traglast ist unabhängig vom initialen Zwängungszustand. Der 
Zwängungszustand P verändert sich durch die plastische Verformung einzelner Bauteilbereiche so, 
dass die Traglast erreicht werden kann. Salopp wird dies etwa mit „Herausplastifizieren des Zwän-
gungszustands“ bezeichnet. Mit Belastungen bis in den plastischen Bereich wird mit der Verände-
rung des Zwängungszustands die Fliessgrenze verschoben. Je weiter der initiale Zwängungszustand 
vom zum Erreichen der Traglast nötigen Zwängungszustand entfernt liegt, desto mehr plastische 
Verformung ist erforderlich, um die Traglast zu erreichen. Man spricht von plastischem Verfor-
mungsbedarf. 

Im Allgemeinen werden zum Erreichen einer bestimmten Traglast verschiedene Zwängungszu-
stände benötigt. Wird das System beispielsweise anschliessend an die Belastung bis zur Traglast mit 
e = a mit e = 0 wieder bis zur Traglast belastet, ist dafür eine plastische Verlängerung des Stabs 2 
nötig. Das System ist nach der Entlastung aus der Traglast mit e = 0 wieder zwängungsfrei. Es ver-
bleiben aber plastische Verlängerungen der Stäbe 2 und 3. Eine erneute Belastung mit e = a über den 
Fliessbeginn hinaus führt zu einer erneuten plastischen Verlängerung des Stabs 3. Da das plastische 
Verformungsvermögen von jedem Material endlich ist, kann eine solche wechselnde Belastung über 
die Fliessgrenze hinaus zu einem inkrementellen plastischen Versagen führen. 

Ein inkrementelles plastisches Versagen bei wechselnder Belastung kann ausgeschlossen werden, 
wenn ein statisches System mit dem Einspielsatz bemessen wird. Dabei wird vorausgesetzt, dass 
sämtliche der Bemessung zugrunde gelegten Lastspannungszustände von einem einzigen Zwän-
gungszustand aus erreicht werden können. Bezogen auf das Beispiel in Bild 1.2 bedeutet dies, dass 
der Bemessung ein beliebiger, auf der P-Achse senkrecht stehender Schnitt durch die Fliessbedin-
gung zugrunde gelegt werden darf. Die Einspiellast ist nie grösser als die Traglast, da der entspre-
chende Schnitt durch die Fliessfigur nie grösser als deren Projektion auf die Lastebene sein kann. 

Starr – ideal plastische Systeme 

Das System von Bild 1.2 ist in Bild 1.3 (a) nochmals dargestellt. Die hier verwendeten Pendelstäbe 
weisen ein starr - ideal plastisches Verhalten auf. Während beim elastisch - plastischen System bis 
zum Erreichen der Traglast bei mindestens zwei Stäben ein eineindeutiger Zusammenhang zwischen 
Kraft und Verformung bestand, ist bei starr - ideal plastischen Stäben diese Eineindeutigkeit nicht 
gegeben. Ohne dass sich Verformungen einstellen, können die Stäbe sämtliche Kräfte aufnehmen, 
die ihren Widerstand Afy nicht überschreiten und mit der äusseren Belastung im Gleichgewicht ste-
hen. Mögliche Spannungszustände werden entweder durch Probieren oder, etwas systematischer, 
durch die Superposition von einem Lastspannungszustand und einem Zwängungszustand gewonnen, 
Bild 1.3 (b). Für e = a können die Stabkräfte beispielsweise mit 
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ausgedrückt werden. Die Bedingung 
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liefert für jede Belastung F einen zulässigen Bereich für P. Im lastfreien Zustand F = 0 ist der mittle-
re Stab 2 massgebend und führt zu ˗Afy ≤ P ≤ Afy. Bei einer Last von F = 3 Afy / 2 muss der Zwän-
gungszustand P = Afy betragen, was zu den Stabkräften 
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 (1.10)

führt. Die Stäbe 2 und 3 haben beide ihre Fliessgrenze erreicht. Es kann sich ein Mechanismus aus-
bilden, die Traglast Fpl ist erreicht. In Bild 1.3 (c) sind, in Abhängigkeit der Last, die möglichen 
Bereiche für die Stabkräfte dargestellt. Bei höheren Lasten wird der Bereich möglicher Stabkräfte 
zunehmend eingeschränkt, bis beim Erreichen der Traglast nur noch ein einziger Spannungszustand 
verbleibt. 

In der Wahl des Lastspannungszustands ist man frei, er kann beispielsweise aus einer linear elasti-
schen Analyse hervorgehen. Bei n-fach statisch unbestimmten Systemen können n linear unabhängi-
ge Zwängungszustände überlagert werden.  

Das beschriebene Vorgehen wird im Rahmen des Traglastverfahrens als statische Methode be-
zeichnet. Es basiert auf dem unteren Grenzwertsatz der Plastizitätstheorie, der besagt: 

„Jede Belastung, zu der sich ein statisch zulässiger Spannungszustand angeben lässt, der die 
Fliessbedingung nicht verletzt, liegt nicht höher als die Traglast.“ 

 

Bild 1.3 Starr - ideal plastisches System: (a) Statisches System, Belastung und Verhalten der Stäbe; (b) statische 
Methode; (c) zulässige Stabkräfte nach der statischen Methode; (d) kinematische Methode; 
(e) Fliessbedingung aus kinematischer Methode. 
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Bei der kinematischen Methode wird das System im Bruchzustand betrachtet. In Bild 1.3 (d) ist 
ein möglicher Versagensmechanismus dargestellt, bei dem der Balken um den Fusspunkt des Stabs 1 
rotiert. Wird ein Intervall zwischen zwei Zuständen kleiner Verformung während dem Bruch be-
trachtet, erfährt der Stab 3 eine inkrementelle plastische Längenänderung  , der Stab 2 dagegen eine 
inkrementelle plastische Längenänderung  /2. Obwohl die absolute Geschwindigkeit der Verfor-
mung unbedeutend ist, wird in diesem Zusammenhang auch von plastischen Dehngeschwindigkeiten 
gesprochen, und die entsprechenden Grössen werden mit einem Punkt bezeichnet. Während dem 
Intervall wird durch die plastische Verformung der Stäbe die Energie 

3

2 2
y

y y

Af
D Af Af


    

   (1.11)

dissipiert. Im gleichen Intervall leistet die mit einer Exzentrizität e angreifende Last F die Arbeit 

1
 .
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e
W F

a
    
 
  (1.12)

Durch Gleichsetzen der Dissipationsarbeit mit der Arbeit der äusseren Kraft folgt mit 
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 (1.13)

eine Geradengleichung im Fe-F-Diagramm. Anhand weiterer Mechanismen wird die Traglast weiter 
eingegrenzt. Die Fliessbedinung mit den zugehörigen Mechanismen sind in Bild 1.3 (e) dargestellt. 

Allgemeiner lässt sich der beschriebene Sachverhalt mit dem oberen Grenzwertsatz der Plastizi-
tätstheorie beschreiben: 

„Jede Belastung, die aus der Gleichsetzung der Arbeit der äusseren Kräfte bei einem kinematisch 
zulässigen Verformungszustand mit der dazugehörigen Dissipationsarbeit resultiert, liegt nicht tiefer 
als die Traglast.“ 

Fallen obere und untere Grenzwerte für die Traglast zusammen, handelt es sich um die vollständi-
ge Lösung des Problems. Die Traglast ist gefunden. Im Verträglichkeitssatz der Plastizitätstheorie 
wird es so formuliert: 

„Jede Belastung, zu der ein die Fliessbedingung nicht verletzender, statisch zulässiger Span-
nungszustand und ein damit verträglicher, kinematisch zulässiger Verformungszustand angegeben 
werden kann, ist eine Traglast.“ 

Es wird festgestellt, dass die plastischen Verzerrungsinkremente   und   (beim behandelten 
Mechanismus betragen sie ( /2 und  /(2a)) senkrecht auf der entsprechenden Fliessgrenze stehen, 
dass Fliessgrenzen konvex sind, und dass starr - ideal plastische Systeme dieselbe Traglast aufweisen 
wie entsprechende elastisch - plastische Systeme. 

Marti (2012) enthält eine umfassende Darstellung der Plastizitätstheorie, die weit über diese klei-
ne Annäherung anhand dieses einfachen Beispiels hinausgeht und die sämtliche Herleitungen, Be-
weise und Verallgemeinerungen beinhaltet. 

Bemerkungen zu den Traglastverfahren 

Das Tragverhalten von duktilen Tragwerken lässt sich in der Regel mit einer elastisch - plastischen 
Analyse sehr gut idealisieren. Zur berücksichtigen sind allgemein Effekte 2. Ordnung, Langzeiteffek-
te, Temperaturänderungen und der initiale Zwängungszustand. Die wichtigsten Resultate einer derar-
tigen Analyse sind der Fliessbeginn und die Traglast mit dem zugehörigen plastischen Verformungs-
bedarf. Bereits bei einfachen Tragwerken wird die elastisch - plastische Analyse sehr aufwendig, da 
oft Fallunterscheidungen nötig sind. Erschwerend ist die Tatsache, dass der initiale Zwängungszu-
stand meistens unbekannt ist. Je nach Komplexität des Systems und des Bauvorgangs lässt er sich 
bestenfalls grob abschätzen. 
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Die Traglastverfahren nutzen die Tatsache, dass Systeme mit elastisch - ideal plastischen Elemen-
ten dieselbe Traglast erreichen, wie entsprechende Systeme mit starr - ideal plastischen Elementen. 
Durch die Verwendung von starr - ideal plastischen Stoffbeziehungen können aber weder zum 
Fliessbeginn noch zum plastischen Verformungsbedarf Aussagen gemacht werden. Effekte 2. Ord-
nung können nicht berücksichtigt werden. Bei komplizierten Systemen ist die Ermittlung der voll-
ständigen Lösung sehr schwierig. Mit oberen und unteren Grenzwerten kann die Traglast eingegrenzt 
werden. Zur Bemessung eignet sich in erster Linie die statische Methode. Bei der Beurteilung von 
bestehenden Bauwerken leistet die kinematische Methode oft gute Dienste, da mit geringem Auf-
wand eine erste Abschätzung für die Traglast gemacht werden kann. Sie liegt jedoch nicht auf der 
sicheren Seite. In schwierigen Fällen lohnt es sich, ausgehend von einer linear elastischen Analyse 
abwechslungsweise die kinematische und die statische Methode anzuwenden. So können obere und 
untere Grenzwerte sukzessive verbessert und die Traglast zunehmend eingegrenzt werden. 

Die Traglastverfahren haben die Bemessung und die Beurteilung von Bauwerken grundlegend 
verändert. Dies äussert sich allein schon in der Tatsache, dass heute Tragsicherheitsnachweise ge-
führt werden. Es wird eine Sicherheit gegenüber dem Versagen gefordert, anstatt dass linear elastisch 
ermittelte Spannungen mit zulässigen Spannungen verglichen werden. 

Die Bemessungsverfahren im Stahlbetonbau stützen sich heute hauptsächlich auf die Traglastver-
fahren (Marti 1980; Chen 1982; Nielsen 1984). Vor allem die Bemessung mithilfe von Spannungs-
feldern (Marti 1985; Muttoni et al. 1996) stellt eine äusserst erfolgreiche Anwendung des unteren 
Grenzwertsatzes der Plastizitätstheorie dar. Damit kann der Kraftfluss durch die gesamte Struktur 
hindurch verfolgt werden, und man erhält Anhaltspunkte zur konstruktiven Durchbildung. 

Ob Effekte 2. Ordnung die Anwendung der Traglastverfahren im Stahlbetonbau einschränken, 
kann meist einfach abgeschätzt werden. Schwieriger ist es, dem a priori unbekannten plastischen 
Verformungsbedarf ein ausreichendes plastisches Verformungsvermögen gegenüberzustellen. Dies-
bezüglich rechnerische Nachweise zu verlangen ist nicht zielführend. Die Quantifizierung des plasti-
schen Verformungsbedarfs bedingt die elastisch - plastische Analyse, was die bereits angesprochenen 
Probleme mit sich bringt. Essenziell ist es deshalb, die Anwendungsgrenzen der Traglastverfahren 
ohne aufwändige Berechnung zu erkennen. 

Grundsätzlich versucht der gute Konstrukteur, spröde Bauteile zu vermeiden, den plastischen Ver-
formungsbedarf zum Erreichen der Traglast zu verringern und das plastische Verformungsvermögen 
zu erhöhen. Der Verformungsbedarf kann klein gehalten werden, indem die der Bemessung zugrunde 
gelegten Schnittgrössen nicht allzu weit von der elastischen Lösung entfernt sind oder indem mit 
geeignetem Bauvorgang oder durch Vorspannung ein günstiger Zwängungszustand geschaffen wird. 
Das Verformungsvermögen von Stahlbetonbauteilen kann durch geeignete konstruktive Durchbil-
dung, wie zum Beispiel durch Anordnen von Umschnürungsbewehrungen, günstig beeinflusst wer-
den. 

Der Beton weist im Gegensatz zum Stahl kein eigentliches plastisches Verformungsvermögen 
auf. Bei der Anwendung der Traglastverfahren auf Stahlbeton wird deshalb eine wirksame Beton-
druckfestigkeit (Marti 1980; Nielsen 1984) angesetzt, die tiefer als die Zylinderdruckfestigkeit liegt, 
um den Widerstand nicht zu überschätzen. Die wirksame Betondruckfestigkeit fce ist systemabhängig 
und muss in der Regel mit Versuchen bestimmt werden. Beim Effektivitätsfaktor (engl. effectiveness 
factor) 

ce
fc

cc

f

f
   (1.14)

handelt es sich im Wesentlichen um einen Kalibrationsfaktor, mit dem die Resultate der Plastizitäts-
theorie den experimentellen Ergebnissen angepasst werden. Für die Ermittlung des Biegewiderstands 
werden Werte für ηfc beispielsweise in (Exner 1979) oder (Nielsen 1984) angegeben. Sie nehmen mit 
zunehmender Betondruckfestigkeit ab. In (Muttoni et al. 1996) wird ein Effektivitätsfaktor von 

1
3

220
1 in N/mmfc

ccf

 
   

 
 (1.15)
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vorgeschlagen, der für sämtliche üblichen Systeme gelten soll, was zu einer wirksamen Festigkeit 
von 

2
3 22.7 in N/mmce cc ccf f f   (1.16)

führt. Bei Beton mit einer charakteristischen Zylinderdruckfestigkeit von über 30 N/mm2 wird in 
(SIA 2003) die Betondruckfestigkeit mit einem ähnlichen Faktor pauschal reduziert – unabhängig 
vom verwendeten Berechnungsmodell. 

1.5.4 Entfestigende Systeme 

Der in Bild 1.4 dargestellte, zentrisch gezogene Stab besteht aus einem Material, das mit einer linear 
elastisch - linear entfestigenden Stoffbeziehung beschrieben werden kann. Der ansteigende Ast im 
Spannungs-Dehnungs-Diagramm wird bis zum Erreichen der Festigkeit durch den Elastizitätsmodul 
E charakterisiert, die Entfestigungssteigung beträgt ‒ EF. Die Fläche unter der Kurve im Spannungs-
Dehnungs-Diagramm ist die dissipierbare Energie pro Volumeneinheit UF, wenn das Material bis zur 
vollständigen Entfestigung verformt wird. Sie beträgt 

2 2

2 2F
F

f f
U

E E
   (1.17)

und wird im Folgenden als charakteristischer Werkstoffparameter betrachtet. Bei einer Dehnung von  

2 F
R

U

f
   (1.18)

erreicht der Werkstoff die vollständige Entfestigung. Er ist so stark geschädigt, dass er in entspre-
chender Belastungsrichtung keine Festigkeit mehr aufweist. 

Wird die Verlängerung Δl des Stabs monoton bis über die Höchstlast hinaus gesteigert, kommt 
zumindest ein Teil des Stabs in die Entfestigung. Im Spannungs-Dehnungs-Diagramm wird der Weg 
OAB beschritten, Bild 1.4 (b). Um die Gleichgewichtsbedingung einzuhalten, können andere Stabbe-
reiche auch unbeschädigt entlastet werden oder nur teilweise entfestigen (OAB′ bzw. OAB′′). Verein-
fachend wird angenommen, dass ein Stabbereich der Länge lF entfestigt, während der Rest des Stabs 
mit der Länge l ‒ lF ungeschädigt entlastet wird. Nach dem Überschreiten der Höchstlast wird bis zur 
vollständigen Entfestigung die gespeicherte elastische Energie 

2

=
2el

f
W Al

E
 (1.19)

frei, während die Bruchenergie 

=pl F FW U Al  (1.20)

dissipiert wird. Nach dem zweiten Hauptsatz der Thermodynamik laufen Prozesse ohne das Zuführen 
von äusserer Energie spontan ab, wenn sie exogen sind 

= 0 .el plW W W    (1.21)

Bei ausgeglichener Energiebilanz können sie spontan ablaufen. Der Stab müsste auf einer Länge von 

2

2F
F

f
l l

U E
  (1.22)

entfestigen, damit der Entfestigungsprozess nicht spontan abläuft. Bei einem homogenen Material 
mit entfestigender Stoffbeziehung gibt es nichts, was den Stab daran hindern könnte, die Ausdehnung 
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der Entfestigungszone zu minimieren. Im Allgemeinen wird diese deshalb gegen null streben und der 
Stab spröd versagen (Bažant 1976). Den Ort der Entfestigungszone bestimmen kleinste Festigkeits-
unterschiede entlang der Stabachse, die immer vorhanden sind. 

Streng genommen gilt dies auch für ein homogenes Material mit ideal plastischem Stoffgesetz. 
Auch hier wird sich die Verformung ausgehend von kleinsten Festigkeitsunterschieden in einer 
Bruchzone lokalisieren, deren Länge gegen null strebt. Da das plastische Verformungsvermögen 
jedes noch so duktilen Materials begrenzt sein muss und kein starres Material existiert, müsste auch 
ein Stab aus einem ideal plastischen Material spröd versagen. In einer gegen null strebenden Bruch-
zone ist keine Energiedissipation möglich. 

Da stabil entfestigende Systeme existieren, taugt die Kontinuumsmechanik offensichtlich nicht zu 
deren Beschreibung. Die Kontinuumsmechanik kann nur auf Systeme angewendet werden, die eine 
minimale Verfestigung aufweisen.  

Aufgrund von experimentellen Beobachtungen kann davon ausgegangen werden, dass die mini-
male Bruchzonenlänge vom Baustoff und von der Bauteilgeometrie abhängt. Ist die Bruchzonenlänge 
bekannt, darf der Stab die kritische Versuchskörperlänge 

2

2

2
für 

2
F

cr F F

U E f
l l U

Ef
   (1.23)

nicht überschreiten, um stabil entfestigen zu können. Kann pro Volumeneinheit nicht mehr Bruch-
energie dissipiert werden, als in derselben elastische Energie beim Erreichen der Höchstlast gespei-
chert ist, ist in keinem Fall eine stabile Entfestigung möglich. Die Bruchzone weist selbst ein instabi-
les Entfestigungsverhalten auf. Die kritische Versuchskörperlänge entspricht der doppelten charakte-
ristischen Länge gemäss Hillerborg (1976). 

Mit dem Entfestigungsstabilitätsfaktor (Muttoni 1990) kann das Verhalten eines entfestigenden 
Elements beschrieben werden. Es handelt sich dabei um den Quotienten aus der maximalen potentiel-
len Energie (gespeicherte elastische Energie) und der dissipierbaren Energie 

2

=  .
2

el
F

pl F F cr

W f l l

W EU l l
     (1.24)

Ist χF ≥ 1, genügt die im Stab gespeicherte elastische Energie, um die vollständige Entfestigung 
herbeizuführen und führt zu einer instabilen Entfestigung (engl. snap back). Eine stabile Entfestigung 
bedingt χF < 1. Unter Verwendung des Entfestigungsstabilitätsfaktors kann die negative Entfesti-
gungssteifigkeit mit 
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(1.25)

Bild 1.4 Stab mit entfestigender Stoffbeziehung: (a) Stab und Dehnungsverteilung; (b) Stoffbeziehung; (c) Last-
Verformungs-Diagramm. 
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ausgedrückt werden. Bei nichtlinearen Stoffgesetzen müsste der Entfestigungsstabilitätsfaktor χF 
abhängig vom Spannungsniveau bestimmt werden. Dafür wären in (1.24) inkrementelle Veränderun-
gen der Energien einzusetzen. 

Anhand des bereits aus Bild 1.2 und Bild 1.3 bekannten Beispiels soll das Tragverhalten des in 
(Bild 1.5 (a)) dargestellten Systems diskutiert werden, wenn Pendelstäbe mit entfestigendem Verhal-
ten zur Anwendung kommen. Die Stäbe sind linear elastisch - linear entfestigend mit der Steifigkeit 
EA / l, haben den Widerstand Af auf Zug und Druck und weisen einen Entfestigungsstabilitätsfaktor 
von χF auf (Bild 1.5 (b)). 

 

Bei zentrischer Belastung betragen die Stabkräfte ausgehend vom initialen Zwängungszustand P0 
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 (1.26)

solange kein Stab seinen Widerstand Af erreicht. Im Folgenden wird, analog zu den elastisch -
plastischen Systemen, als Fliessbeginn bezeichnet wenn der erste Stab seinen Widerstand erreicht, 
obwohl es sich dabei nicht um ein eigentliches Fliessen handelt. Immerhin entstehen plastische 
Verformungen, und ein linear elastisch - ideal plastisches Verhalten kann als Grenzfall des linear 
elastisch - linear entfestigenden Verhaltens mit einem Entfestigungsstabilitätsfaktor χF = 0 betrachtet 
werden. Solange noch kein Stab geschädigt wurde, ergibt sich der aplastische Bereich wie beim 
elastisch - plastischen System aus 

 .iN Af  (1.27)

In Bild 1.5 (d-f) ist dies für e = 0 dargestellt. Es handelt sich dabei um einen Schnitt durch die Fliess-
figur (Bild 1.2 (e)) der mehrparametrigen Belastung. Ist das System initial zwängungsfrei, kann die 
Last erhöht werden, bis alle drei Stäbe gleichzeitig ihren Widerstand erreichen. Der Tragwiderstand 

Bild 1.5 Zentrische Belastung des Systems mit entfestigenden Elementen: (a) statisches System; (b) Last-
Verformungs-Diagramm der Stäbe; (c) Last-Verformungs-Diagramm des Systems mit verschiedenen initia-
len Zwängungszuständen; (d-f) Lastpfade für verschiedene initiale Zwängungszustände. 
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entspricht der Traglast bei ideal plastischem Verhalten. Im hier dargestellten Fall mit χF = 1/2 ent-
spricht die in zwei Stäben gespeicherte elastische Energie der Bruchenergie eines Stabs. Ohne die 
Verschiebung w2 zu erhöhen, womit die äussere Last keine Arbeit leistet, kann der Balken um den 
Fusspunkt des Stabs 2 rotieren. Dabei wird mit der Entfestigung, beispielsweise des Stabs 3, gleich-
viel Energie dissipiert wie gespeicherte elastische Energie in den Stäben 1 und 3 frei wird. Der ent-
festigende Stab verliert schlagartig seinen Widerstand. Aus der Bedingung, dass die Stabkraft N3 
verschwinden muss, folgt aus (1.26) für den Zwängungszustand 

2
 .

3
P F  (1.28)

Die Fliessfigur ändert sich durch die Schädigung des Stabs 3. Die Bedingung in (1.27) muss für den 
Stab 3 durch folgende ersetzt werden: 

3
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N Af
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 


 (1.29)

Das Last-Verformungs-Diagramm und der Lastpfad sind in Bild 1.5 (c) und (d) dargestellt. Die 
Begrenzung des neuen aplastischen Bereichs, nach vollständiger Schädigung des Stabs 3, ist im Bild 
mit (3*) gekennzeichnet. 

Ähnliches geschieht, wenn der initiale Spannungszustand P0 = ‒ Af / 2 beträgt. Die äusseren Stäbe 
weisen bereits initial Zugkräfte von Af / 4 auf. Die Fliessgrenze wird bei einer Höchstlast von 
Fy = 9Af / 4 erreicht, wo wieder beide äusseren Stäbe gleichzeitig ihren Widerstand erreichen. Der 
Balken rotiert um den Fusspunkt des Stabs 2, wodurch die beiden äusseren Stäbe entlastet werden. 
Die Fliessgrenze und der Zwängungszustand ändern sich dadurch schlagartig. Ohne Vergrösserung 
von w2 fällt die äussere Last F auf die Stabkraft des Stabs 2 beim Erreichen der Höchstlast N2 = Af / 4 
ab. Anschliessend kann, mit dem Zwängungszustand gemäss (1.28), die Last wieder erhöht werden, 
bis der Stab 2 die neue Fliessgrenze bei F = Af erreicht und dann zu entfestigen beginnt. Das entspre-
chende Last-Verformungs-Diagramm und der Lastpfad sind in Bild 1.5 (c, e) dargestellt. 

Bei einem initialen Spannungszustand von P0 = Af / 2 erreicht der Stab 2 seinen Widerstand bei 
einer Last Fy = 3Af / 2. Wird die Verformung weiter erhöht, ist mit χF = 1/2 die Zunahme der Stab-
kraft jedes äusseren Stabs gleich gross wie die Abnahme der Stabkraft des mittleren Stabs 2 infolge 
Entfestigung. Erreichen die äusseren Stäbe die Fliessgrenze, hat der Stab 2 3Af / 4 an Widerstand 
verloren, die Last beträgt 9Af / 4. Der Balken rotiert um den Angriffspunkt des Stabs 2, was zum 
plötzlichen Lastabfall in den äusseren Stäben 1 und 3 führt. Es verbleibt die Last F = N2 = Af / 4. 
Infolge weiterer Erhöhung der Verformung bis w2 = 3lf / (2E) entfestigt auch der Stab 2 vollständig. 
Das System kann keine Zugkraft mehr aufnehmen. Das entsprechende Last-Verformungs-Diagramm 
ist in Bild 1.5 (c) dargestellt. Der Lastpfad in Bild 1.5 (f) kann einfach nachvollzogen werden, wenn 
beachtet wird, was die plastische Längenänderung Δlpl2 des Stabs 2 bewirkt. Zum einen verändert 
sich der Zwängungszustand 
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zum anderen führt die plastische Verformung zu einer Schädigung im Stab 2. Seine Fliessgrenzen 
sind nun 
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Ab einer plastischen Verlängerung von lf / (χFE) ist der Stab vollständig geschädigt und kann keine 
Zugkräfte mehr aufnehmen. Wird die Stabkraft N2 mit der Fliessbedingung auf Zug aus (1.31) 
gleichgesetzt, folgt aus 
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(1.33)

Überschreitet der Entfestigungsstabilitätsfaktor χF den Wert 2/3 nicht, bleibt die Last mit zunehmen-
der plastischer Verformung des Stabs 2 konstant oder nimmt zu, bis die beiden Stäbe 1 und 3 ihre 
Festigkeit erreichen. Andernfalls beginnt das System zu entfestigen. 

In Bild 1.6 ist das System von Bild 1.5 bei exzentrischer Belastung dargestellt. Solange kein Stab 
seinen Widerstand erreicht, gilt (1.7) des elastisch - plastischen Systems. Ist das System initial zwän-
gungsfrei und beträgt die Exzentrizität der Belastung e = a, erreicht der Stab 3 zuerst seinen Wider-
stand (A) bei einer Last Fy = 6Af / 5. Eine plastische Längenänderung des Stabs 3 bewirkt die Ände-
rung des Zwängungszustands auf 
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Gleichzeitig bewirkt die Entfestigung die Reduktion des Zugwiderstands des Stabs 3 auf 

 

Bild 1.6 Exzentrische Belastung des Systems mit entfestigenden Elementen: (a) statisches System; (b) Last-
Verformungs-Diagramm der Stäbe; (c) Last-Verformungs-Diagramm des Systems mit verschiedenen Ent-
festigungsstabilitätsfaktoren; (d-e) Lastpfad für χF = 1/2. 
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 (1.35)

Durch Einsetzten von (1.34) in (1.7) und Gleichsetzen von N3 mit dessen Widerstand aus (1.35) 
erhält man mit P0 = 0 die Last 
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(1.36)

Ist der Entfestigungsstabilitätsfaktor nicht grösser als 1/6, fällt die Last nicht ab, bis der Stab 2 seinen 
Widerstand ebenfalls erreicht. In Bild 1.6 (c) sind Last-Verformungs-Diagramme für verschiedene 
Entfestigungsstabilitätsfaktoren der Stäbe dargestellt. Der Lastpfad für χF = 1/2 ist in Bild 1.6 (d-e) 
dargestellt. Es wird die Fliessgrenze y (P = 0) des ungeschädigten Systems erreicht, nicht aber die 
Traglast (u) des entsprechenden ideal plastischen Systems. Die Schädigung des Stabs 3 wirkt sich im 
Fe-F-P-Raum so aus, dass die Fliessfigur verkleinert wird. Anstatt der Ebene (3) wird die Fliessfigur 
beim Erreichen von B durch die parallele Ebene (3*) begrenzt. Dadurch nimmt auch die Traglast des 
ideal plastischen Systems (Projektion der Fliessfigur auf die Lastebene) von u auf u* ab. Nach der 
vollständigen Entlastung aus B verbleibt ein Zwängungszustand P = 2/3. Der Fliessbeginn bei einer 
erneuten Belastung ist mit y (P = 2/3) bezeichnet. Er wird durch die Schädigung des Stabs 3 und 
durch die Änderung des Zwängungszustands beeinflusst. 

Der Entfestigungsstabilitätsfaktor χF der einzelnen Stäbe gemäss (1.24) ist direkt proportional zur 
Stablänge l (Bild 1.7 (c)). Wird in das System (Bild 1.7 (a)) ein zusätzlicher starrer Balken in der 
Mitte der Stäbe eingeführt, entsteht eine serielle Anordnung von zwei identischen Systemen, die sich 
nur in der Stablänge vom ursprünglichen System unterscheiden. Ist die ursprüngliche Stablänge l1 
grösser als die Entfestigungslänge lF, wird der Entfestigungsstabilitätsfaktor der einzelnen Stäbe 
reduziert. Dadurch kann unter Umständen der Tragwiderstand jedes Teilsystems und damit der 
Tragwiderstand des Gesamtsystems günstig beeinflusst werden. Erst wenn die Höchstlast überschrit-
ten wird, beginnt ein Teilsystem zu entfestigen, während das andere entlastet wird. Werden so viele 
starre Balken eingebaut, dass die Länge der einzelnen Stäbe die Bruchzonenlänge lF unterschreitet, 
erreicht der Entfestigungsstabilitätsfaktor einen Mindestwert von  

2
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2F F
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f
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EU
    (1.37)

der nur von den Materialeigenschaften abhängig ist. 

Bei monolithischen Querschnitten kann in der Regel davon ausgegangen werden, dass die Quer-
schnitte eben bleiben. Bei der Idealisierung mit parallel angeordneten Stäben würde das bedeuten, 
dass starre Balken beliebig fein verteilt sind. In solchen Fällen kann mit dem Entfestigungsstabilitäts-
faktor einer separierten Bruchzone gerechnet werden. Die Unterteilung in Bruchzonen und gesunde 
Stabbereiche ist erst nach Überschreiten des Tragwiderstands nötig. 

Bild 1.7 Reduktion des Entfestigungsstabilitätsfaktors durch die Unterteilung des statischen Systems in seriell 
belastete Systeme mit kürzeren Stäben. 
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Einige Erkenntnisse aus dem Beispiel lassen sich für beliebige Systeme mit entfestigenden Ele-
menten, die initial nicht geschädigt sind, verallgemeinern: 

- Entfestigende Systeme erreichen zumindest die Fliesslast von elastisch - plastischen Systemen. 
Diese ist abhängig vom initialen Spannungszustand. 

- Fallen Fliessgrenze und Traglast bei ideal plastischen Systemen nicht zusammen, erreicht der 
Tragwiderstand von Systemen mit entfestigenden Elementen die Traglast nur, wenn der Entfesti-
gungsstabilitätsfaktor null ist (also gar keine Entfestigung eintritt). Mit der plastischen Verfor-
mung zur Änderung des Zwängungszustands wird die Fliessfigur verkleinert. 

- Ob nach dem Erreichen der Fliessgrenze, unterhalb der Traglast von ideal plastischen Systemen, 
die Belastung von Systemen mit entfestigenden Elementen noch erhöht werden kann, hängt vom 
Entfestigungsstabilitätsfaktor der einzelnen Elemente, vom System, vom initialen Spannungszu-
stand und von der Art der Belastung ab. 

- Bei verfestigenden Elementen wird die Fliessfigur durch die plastische Verformung vergrössert. 
Die Traglast entsprechender ideal plastischer Systeme wird immer erreicht. 
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2. Werkstoffverhalten 

2.1 Stahl 

2.1.1 Betonstahl 

Die im Stahlbetonbau verwendeten Bewehrungsstäbe weisen heute aufgewalzte Rippen auf, die den 
Verbund zwischen dem Beton und dem Stahl verbessern. Eine leicht korrodierte Oberfläche der 
Bewehrung beim Einbau begünstigt den Verbund zusätzlich. Der Verbund zwischen Stahl und Beton 
ist eine Grundvoraussetzung für die Tragfähigkeit und die Gebrauchstauglichkeit von Stahlbetonbau-
teilen. Ein guter Verbund zwischen Beton und Stahl ermöglicht kürzere Verankerungslängen und 
führt zu feiner verteilten Rissen, kann hingegen das Verformungsvermögen negativ beeinflussen. 

Um die Schweissbarkeit sicherzustellen, werden Stähle mit niedrigem Kohlenstoffgehalt einge-
setzt. Aus wirtschaftlichen, konstruktiven und ökologischen Gründen wird im Stahlbetonbau Stahl 
von höherer Festigkeit als im Stahlbau verwendet. Die verhältnismässig hohen Festigkeiten können 
durch Legieren oder durch die Änderung des Stahlgefüges erreicht werden. Ersteres ist der Fall bei 
mikrolegierten Betonstählen, letzteres bei vergüteten oder kaltverformten Betonstählen. 

Mikrolegierte Betonstähle werden auch als naturharte Stähle bezeichnet. Durch das Einfügen von 
Legierungselementen in das Kristallgitter von Eisenatomen wird die Festigkeit erhöht. Der Anteil der 
Legierungselemente macht in der Regel weniger als 0.12 % aus. In der Schweiz werden heute nur 
noch selten naturharte Betonstähle eingesetzt. Die in der Schweiz bekanntesten Betonstähle dieser 
Art waren der „BOX“ und der „BOX Ultra“ der damaligen Monteforno Stahl- und Walzwerke, 
Bodio. 

Unter Vergüten wird das Härten mit anschliessendem Anlassen verstanden. Gehärtet wird, indem 
der Stahl über die Homogenisierungstemperatur, auf zirka 1000 °C, erwärmt und anschliessend 
abgeschreckt wird. Das so entstehende, Martensit genannte Gefüge, weist eine hohe Festigkeit auf, 
hat aber ein sehr geringes Verformungsvermögen. Durch das anschliessende Anlassen, eine erneute 
Erhitzung, wird die Struktur des Gefüges geändert und die Festigkeit zugunsten des Verformungs-
vermögens reduziert. Betonstähle werden meist nur partiell vergütet. Beim sogenannten Tempcore-
Verfahren oder dem Vergüten aus der Walzhitze werden die Stäbe nach dem Walzen wenige Sekun-
den lang im Wasserbad abgeschreckt, sodass nur eine äussere Schicht gehärtet wird. Das anschlies-
sende Anlassen erfolgt aus der Restwärme des noch heissen Kernbereichs heraus. Aufgrund dieses 
Prozesses weist ein aus der Walzhitze vergüteter Betonstahl an der Oberfläche andere mechanische 
Eigenschaften als im Kernbereich auf. Ein typischer Vertreter dieses Betonstahls in der Schweiz ist 
der „topar-S“ der Stahl Gerlafingen AG. 

Beim Kaltverformen führt die mechanische Beanspruchung über die Streckgrenze hinaus zu Ver-
setzungen innerhalb der Kornstruktur und damit zu einer Erhöhung der Festigkeit des Stahls. Diese 
geht auch hier zulasten des Verformungsvermögens. Durch Tordieren oder Recken wird der Stahl bis 
in die Verfestigung plastisch verformt. Kalt tordierte Stäbe wurden in der Schweiz in der Form des 
„Caron-Stahls“ der damaligen von Roll'schen Eisenwerke AG, Gerlafingen und des „Torstahls“ der 
damaligen Moos’schen Eisenwerke, Luzern, in grossen Mengen verbaut. Heute wird der kalt gereck-
te „topar-Rc“ der Stahl Gerlafingen AG verbreitet eingesetzt. Kalt gewalzter Bewehrungsstahl wird 
nur in kleinen Durchmessern hergestellt und meist nur für die Herstellung von Bewehrungsmatten 
verwendet. 

Das Bild 2.1 zeigt typische Spannungs-Dehnungs-Diagramme aus Zugversuchen an unterschied-
lich hergestellten Betonstählen aus (Etter et al. 2012). Bei der Durchführung der verformungsgesteu-
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erten Stahlzugversuche wurde jeweils zweimal während 2 min. angehalten, was zu den Spannungsab-
fällen führte. 

Mikrolegierte und aus der Walzhitze vergütete Betonstähle zeigen ein ähnliches Verhalten. Sie 
verformen sich linear elastisch bis zum Erreichen der Streckgrenze fsy. Das anschliessende Fliesspla-
teau zeichnet sich durch die Zunahme der Verformungen ohne weitere Erhöhung der Last aus. Der 
Stahl beginnt an der schwächsten Stelle lokal zu fliessen bis er lokal in die Verfestigung kommt, was 
die Bildung der nächsten plastischen Zone (Lüders-Band) ermöglicht. Erst wenn sich die Lüders-
Bänder über den gesamten Stab ausgebreitet haben, kommt der Stab bei einer mittleren Dehnung von 
εsv in die eigentliche Verfestigung und verhält sich wieder wie ein Kontinuum. Nachdem die Deh-
nung εsu beim Erreichen der Zugfestigkeit fsu überschritten wird, kommt es erneut zu einer Lokalisie-
rung der Verformung. Vor dem Versagen bildet sich eine Zone mit einer Länge von etwa dem zwei-
fachen Stabdurchmesser aus, die sich stark einschnürt. Massgebend für das Verformungsvermögen 
von Betonstahl ist die Dehnung bei Höchstlast. Ein grosses Verformungsvermögen bedingt aber eine 
ausreichende Verfestigung fsu/fsy, um eine Lokalisierung der Verformung zu vermeiden. Ein zu gros-
ses Verhältnis von fsu/fsy erschwert die Kapazitätsbemessung; fsu/fsy ist daher für die heutigen hoch-
duktilen Betonstähle der Klasse C nach oben beschränkt. Frühere mikrolegierte Stäbe weisen vergli-
chen mit heutigen aus der Walzhitze vergüteten Stäben eine wesentlich grössere Verfestigung und 
meist eine grössere Dehnung bei Höchstlast εsu auf. Das plastische Verformungsvermögen wird 
durch die Gleichmassdehnung εsg ausgedrückt. Sie beschreibt die plastische Dehnung beim Erreichen 
der Höchstlast. Erfolgt eine Entlastung nach dem Überschreiten der Fliessdehnung εsy, verhält sich 
der Stahl wieder linear elastisch mit bleibenden plastischen Verformungen. 

Kaltverformte Betonstähle weisen kein Fliessplateau mehr auf. Da der charakteristische Punkt des 
Fliessbeginns fehlt, wird stattdessen die Streckgrenze fs0.2 als Spannung definiert, bei der der Stahl 
2 ‰ plastische Dehnung aufweist. Verglichen mit mikrolegiertem oder aus der Walzhitze vergütetem 
Betonstahl weist kaltverformter Stahl ein reduziertes Verformungsvermögen auf. Betonstahl mit 
Durchmesser bis 16 mm wird meistens in Ringen aufgewickelt, um ihn einfacher transportieren und 
verarbeiten zu können. Grundsätzlich ist Ringmaterial immer als kaltverformt einzustufen, wenn-

Bild 2.1 Spannungs-Dehnungs-Diagramme von Betonstahl: (a) mikrolegierter Stahl (BOX-Ultra, Ø 18 mm); (b) aus 
der Walzhitze vergüteter Stahl (topar-S, Ø 18 mm); (c) durch Recken kaltverformter Stahl (topar-Rc, 
Ø 12 mm); (d) schematisches Spannungs-Dehnungs-Diagramm für mikrolegierten oder vergüteten Beton-
stahl; (e) schematisches Spannungs-Dehnungs-Diagramm für kaltverformten Betonstahl; (f) idealisierte 
Stoffbeziehung.  
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gleich auch aus der Walzhitze vergütetes Ringmaterial existiert, bei welchem die Kaltverformung das 
Verhalten nicht so stark dominiert wie bei gerecktem oder kaltgewalztem Betonstahl. 

In der Regel wird das Verhalten von Betonstahl unabhängig vom Vorzeichen der Beanspruchung 
mit einer bilinearen Näherung modelliert. Nach dem linear elastischen Bereich bis zur Streckgrenze 
fsy oder fs0.2 reicht oft die Annahme eines ideal plastischen Verhaltens bis zur Dehnung bei Höchstlast 
εsu. Dabei wird davon ausgegangen, dass sich die Verformungen nicht lokalisieren. In speziellen 
Fällen macht es Sinn, eine lineare Verfestigung zu berücksichtigen, der je nach Anwendung ein 
Fliessplateau vorangeht. Die Steigung der Kennlinie im Verfestigungsbereich wird mit Verfesti-
gungsmodul Esh bezeichnet. Bei einer Entlastung verhält sich der Stahl wieder linear elastisch. Oft 
werden auch mit einer starr - ideal plastischen Stoffbeziehung gute Resultate erzielt. 

Der Elastizitätsmodul von Betonstahl ist unabhängig von der Legierung und wird weder durch 
Vergüten noch durch Kaltverformen beeinflusst. Er beträgt zwischen 200'000 und 210'000 N/mm2. 
Typische Bewehrungsstähle weisen Streckgrenzen von fsy = 400 … 700 N/mm2 auf. Für die Model-
lierung von Stahl wird in der Regel nicht zwischen fsy und fs0.2 unterschieden. Die Zugfestigkeit fsu 
übersteigt die Streckgrenze fsy um 5 … 40 % und wird bei Dehnungen von εsu = 20 … 200 ‰ er-
reicht. Der Verfestigungsbeginn liegt bei mikrolegierten oder aus der Walzhitze vergüteten Beton-
stählen bei Dehnungen von εsv = 2 … 30 ‰. 

 

 

2.1.2 Spannstahl 

Infolge Schwindens und Kriechens weist der in jungem Alter vorgespannte Stahlbeton Stauchungen 
im Bereich von 0.5 bis 1.0 ‰ auf. Für den Spannstahl bedeutet dies eine Reduktion der Spannungen 
von rund 100 bis 200 N/mm2. Um verhältnismässig geringe Vorspannkraftverluste zu erzielen, muss 
der Stahl initial möglichst stark vorgespannt werden, weshalb dafür nur Stähle mit sehr hoher Festig-
keit in Frage kommen. Im Stahlbetonbau werden Spannstähle mit Zugfestigkeiten zwischen 900 und 
1900 N/mm2 verwendet, die in Form von Stangen, Drähten und Litzen erhältlich sind. Die hohe 
Festigkeit wird unter anderem durch den im Vergleich zum Betonstahl erhöhten Kohlenstoffgehalt 
von zirka 0.4 bis 0.7 % erreicht. Spannstahl ist deshalb nicht schweissbar. 

Spannstangen werden aus mikrolegiertem Stahl, der teilweise zusätzlich gereckt und angelassen 
wird, oder aus vergütetem Stahl angeboten. Die hochfesten Drähte mit Zugfestigkeiten von über 
1500 N/mm2, aus denen auch die Litzen hergestellt werden, werden warm gewalzt und vergütet oder 
kaltgezogen. Anders als beim Recken geht das Kaltziehen mit einer grossen Querschnittsreduktion 
von zirka 90 % einher. Um den Rohling auf das Ziehen vorzubereiten, wird er auf rund 1000 °C 
erhitzt und anschliessend auf eine Temperatur von zirka 500 °C abgekühlt. Dieses sogenannte Paten-
tieren bewirkt ein für das Kaltziehen günstiges Stahlgefüge. Anschliessend an das Kaltziehen werden 
die Drähte angelassen, um die Elastizitätsgrenze zu erhöhen und das Langzeitverhalten zu verbes-
sern. Litzen bestehen aus sieben verdrillten Spanndrähten und werden nach der Herstellung oft erneut 
angelassen. 

In der Regel weisen Spannstähle kein Fliessplateau auf und verhalten sich ähnlich wie kaltver-
formte Betonstähle. Bei Spannstählen wird neben der Zugfestigkeit fpu die Streckgrenze fp0.1, bei 
welcher die plastische Dehnung 1 ‰ beträgt, als Werkstoffkennwert verwendet. Die höchsten Fes-
tigkeiten werden bei kleinen Querschnitten erreicht. Das Verhältnis fpu/fp0.1 liegt bei Stangen zwi-
schen 1.10 und 1.30; Spanndrähte und Litzen weisen ein Verhältnis fpu/fp0.1 zwischen 1.05 und 1.15 
auf. Die Höchstlast erreichen Spannstangen bei Dehnungen εpu = 50 … 100 ‰, Drähte und Litzen bei 
εpu = 30 … 60 ‰. Der Elastizitätsmodul von Spannstählen beträgt wie beim Betonstahl 
Ep = 200'000 … 210'000 N/mm2. Für Litzen wird in der Regel ein um etwa 5 % reduzierter Elastizi-
tätsmodul angegeben. Es handelt sich dabei nicht um einen Werkstoffkennwert des Stahls. Die Re-
duktion der Steifigkeit erfolgt durch die Verdrillung der Drähte und ist primär von der Schlaglänge 
abhängig. Zusätzlich erfährt die Litze beim erstmaligen Spannen eine bleibende Verformung, die 
Seilreck genannt wird.  
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Stahl kriecht oder relaxiert, insbesondere bei sehr hoher Beanspruchung. Diesbezüglich ist im 
Stahlbetonbau der Verlust der Vorspannkraft infolge Relaxation von Spannstahl von Bedeutung. Bei 
einer initialen Spannung von 0.7fpu beträgt die Relaxation nach sehr langer Zeit 5 bis 10 % der initia-
len Vorspannkraft. Höhere Temperaturen und höhere initiale Spannungen führen zu deutlich grösse-
ren Spannkraftverlusten. 

2.2 Beton – Kurzzeitverhalten 

2.2.1 Zylinderdruckversuch 

Versuchsdurchführung 

Der Werkstoff Beton zeigt sein Verhalten unter einachsiger Druckbeanspruchung im Spannungs-
Dehnungs-Diagramm (Bild 2.2 (a)), das aus dem Zylinderdruckversuch gewonnen wird. Die wich-
tigsten Kenngrössen des Betons, die Zylinderdruckfestigkeit fcc, die Bruchstauchung εcu und der 
Elastizitätsmodul Ec bei Belastungsbeginn, werden daraus bestimmt. Kann der Versuch stabil über 
die Höchstlast hinaus bis zur vollständigen Zerstörung des Betons durchgeführt werden, entspricht 
die im Beton im Mittel pro Volumeneinheit dissipierte Energie der Fläche unter der Kurve. 

Das Bild 2.2 (b) zeigt schematisch einen Zylinderdruckversuch mit einem Prüfkörper der Länge l 
und dem Durchmesser d, der zwischen zwei Lasteinleitplatten belastet wird. Die Prüfmaschine hat 
die Nachgiebigkeit cf. Zur Aufzeichnung des Wegs werden Messgeräte direkt am Versuchskörper 
(δI), zwischen den Lasteinleitplatten (δII) oder am Hydraulikzylinder (δIII) montiert. Die Unterschiede 
in den jeweiligen Messresultaten sind beträchtlich, wie das Bild 2.2 (c) beispielhaft zeigt, bei wel-
chem die gemessenen Verformungen auf die entsprechenden Basislängen l0 bezogen sind. Die Mes-
sung der Verformung direkt am Versuchskörper ist am verlässlichsten, hat aber den Nachteil, dass 
oberflächliche Abplatzungen die Messung verfälschen können und dass die Messgeräte bei einem 
schlagartigen Versagen Schaden nehmen können. Mit der Wegmessung zwischen den Lasteinleitplat-
ten wird die Verformung des Prüfkörpers überschätzt, weil die Verformungen der Lasteinleitplatten 
und der Kontaktfugen zwischen Prüfkörper und Lasteinleitplatten mitgemessen werden. Die Messge-
räte zur Messung des Kolbenwegs sind in der Regel in den Prüfmaschinen fest installiert. Deren 
Messresultate beinhalten die Verformung der gesamten Prüfmaschine. Wird die Verformung nicht 
direkt auf dem Prüfkörper gemessen, müssen die Resultate korrigiert werden, indem die Ordinate 
entsprechend verdreht und verschoben wird, was bereits eine Interpretation der Resultate beinhaltet. 

Die Eindeutigkeit der Kraft bezüglich des Wegs ist die Voraussetzung zur Durchführung wegge-
steuerter, stabiler Versuche über die Höchstlast hinaus. Nach dem Überschreiten der Höchstlast ist 
dies der Fall, solange mehr Energie dissipiert als elastische Formänderungsenergie im System durch 
die Entlastung des Systems frei wird. Die verwendete Steuergrösse bestimmt die Abgrenzung des 
Systems, das von einem Teil des Versuchskörpers bis zum Gesamtsystem von Versuchskörper und 
Prüfmaschine reichen kann. Ersteres ist der Fall, wenn über den Weg eines Messsystems gesteuert 
wird, das direkt auf dem Prüfkörper montiert ist, letzteres wenn der Kolbenweg als Steuergrösse 
verwendet wird.  

Das Bild 2.2 (d) zeigt das Resultat eines Zylinderdruckversuchs, bei dem über die Abstandsände-
rung zwischen den Lasteinleitplatten δII gesteuert wurde. Der Versuchskörper allein zeigte ein stabi-
les Entfestigungsverhalten und ermöglichte den stabilen Versuch. Das System aus Versuchsanlage 
und Versuchskörper wies dagegen ein instabiles Entfestigungsverhalten auf. Nach dem Bruch musste 
der Kolben zeitweise zurückgefahren werden. Wäre der Kolbenweg als Steuergrösse verwendet 
worden, hätte sich nach Überschreiten der Höchstlast ein Sprödbruch ergeben und die Last wäre 
schlagartig abgefallen. Aus dem Vergleich der Versuchskurven im aufsteigenden Ast lässt sich die 
Nachgiebigkeit der Maschine cf direkt ablesen; sie betrug im vorliegenden Fall zirka 0.6 bis 
0.7 mm/MN. Bei sehr spröden Versuchskörpern, die bei der Entfestigung viel elastische Formände-
rungsenergie freisetzten und beim Bruchvorgang verhältnismässig wenig Energie dissipieren, ist eine 
lineare Kombination aus Kraft und Weg als Steuergrösse (Okubo & Nishimatsu 1985) erforderlich. 
Dies entspricht einer Drehung im Koordinatensystem des Last-Verformungs-Diagramms um den 
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Ursprung, damit die Versuchskurve eindeutig der Steuergrösse S zugeordnet werden kann. Unabhän-
gig von der Steuerung erleichtert die Minimierung der gespeicherten elastischen Energie im Ver-
suchsaufbau die Durchführung stabiler Versuche erheblich. Dazu gehören die Verwendung von 
möglichst kurzen Versuchskörpern, eine hohe Steifigkeit der Prüfmaschine und ein möglichst kleines 
Ölvolumen unter Druck. Ein unnötig grosses gedrücktes Ölvolumen kann vermieden werden, indem 
beim Einbau des Versuchskörpers Schiftplatten aus Stahl in den Raum zwischen Lasteinleitplatten 
und Versuchskörper eingesetzt werden, sodass der Hydraulikzylinder bis zum Kraftschluss nur 
minimal ausgefahren werden muss. 

Die Lasteinleitung über die steifen Stahlplatten hat einen wesentlichen Einfluss auf die ermittelte 
Druckfestigkeit fc. Durch Reibung zwischen den Stahlplatten und den Stirnflächen des Prüfkörpers 
wird dessen Querdehnung behindert, was zu einem dreiachsigen Spannungszustand im Bereich der 
Lasteinleitung und damit zu einer höheren Festigkeit in diesen Bereichen führt. Laut K. Newman & 
Lachance (1964) reicht dieser Einfluss bis zu einer Distanz von d von den Lasteinleitplatten. 
K. Newman & Lachance schlagen daher eine Prüfkörperschlankheit l/d von mindestens 2.5 vor, 
sodass in Prüfkörpermitte eine ungestörte Zone mit einer Höhe von zirka d/2 verbleibt. Alternativ 
kann die Querdehnungsbehinderung vermieden werden, indem die Lasteinleitung über Stahlbürsten 
(Hilsdorf 1965) oder eine Zwischenlage aus Teflon erfolgt. Das Bild 2.2 (f) zeigt die Versuchsresul-
tate von Schickert (1980) und van Vliet & van Mier (1995), die Betonprismen mit unterschiedlichen 
Prüfkörperschlankheiten prüften. Durch die Vermeidung der Querdehnungsbehinderung der Prüfkör-
per konnte der Einfluss der Prüfkörperschlankheit auf die Betondruckfestigkeit eliminiert werden. 
Bei der Verwendung trockener, steifer Lasteinleitplatten nimmt die erreichte Betondruckfestigkeit 
bei Schlankheiten unter 2.0 durch den Einfluss der Lasteinleitplatten deutlich zu. Je kleiner die 
Betondruckfestigkeit, desto grösser ist der Effekt (Murdock & Kesler 1957). Ab einer Prüfkörper-
schlankheit von 2.0 variieren die gemessenen Festigkeiten nur noch unwesentlich und liefern diesel-
ben Resultate wie die Versuche, bei denen die Querdehnung durch die Lasteinleitplatten nicht ver-
hindert wird. 

Bild 2.2 Zylinderdruckversuch: (a) typisches Spannungs-Dehnungs-Diagramm; (b) statisches System und Position 
der Wegmessungen; (c) gemessene Verschiebungen bezogen auf die jeweiligen Basislängen; (d) Versuch 
mit der Abstandsänderung zwischen den Lasteinleitplatten als Steuergrösse; (e) Kombination aus Kraft und 
Weg als Steuergrösse; (f) Einfluss der Prüfkörperschlankheit auf die Druckfestigkeit. 
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In der Regel werden Zylinderdruckversuche mit einer Schlankheit von 2.0 durchgeführt; die Zy-
linderdruckfestigkeit fcc bezieht sich auf die Festigkeit eines Standardzylinders mit 300 mm Höhe und 
150 mm Durchmesser. Die Belastungsgeschwindigkeit wird so festgelegt, dass der Spannungszu-
wachs etwa 0.5 N/(mm2s) beträgt. Weggesteuerte Versuche werden so durchgeführt, dass dies zu-
trifft, solange der Beton sich etwa linear elastisch verhält. Die Würfeldruckfestigkeit beträgt  

, (1.20 ... 1.25)c cube ccf f  . (2.1)

Verhalten im Zylinderdruckversuch 

Für das nichtlineare Verhalten des Betons vor dem Erreichen der Höchstlast ist hauptsächlich die 
Rissbildung verantwortlich (Hsu et al. 1963). Unterschiedliche Verformungen von Zementmatrix und 
Zuschlagskörnern infolge Temperaturänderungen und das Schwinden der Zementmatrix führen 
schon vor Belastungsbeginn zu Zwängungen und Mikrorissen im Betongefüge. Die Mikrorisse treten 
primär an den Kontaktflächen zwischen Zuschlagskörnern und Zementmatrix auf, der Schwachstelle 
im Gefüge. Durch das Einbringen des Betons sind die Schwachstellen an der Unterseite der Zu-
schlagskörner besonders stark ausgeprägt, was das leicht anisotrope Verhalten des Betons zu erklären 
vermag (Van Mier 1984). Bei der Belastung von Betonzylindern parallel zur Einbringrichtung wer-
den etwas kleinere Steifigkeiten und Festigkeiten beobachtet, als wenn sie senkrecht dazu belastet 
werden. 

Bis zur sogenannten Diskontinuitätsgrenze (K. Newman & J. B. Newman 1971), die bei zirka 30 
bis 45 % der Maximallast liegt, verhält sich der Beton nahezu linear elastisch. Bei höherer Belastung 
beginnen die Mikrorisse entlang der Zuschlagskörner zu wachsen und sich zu verdichten. Die Stei-
figkeit nimmt ab. Das stabile Risswachstum (Kotsovos & J. B. Newman 1977) wird primär durch die 
unterschiedlichen Steifigkeiten von Matrix und Zuschlagskörnern ausgelöst (Wischers & Lusche 
1973). Zum einen führt bereits ein einzelnes steifes Korn in einer weichen Matrix unter Druck zu 
Zugspannungen quer zur Beanspruchungsrichtung, und zum anderen wird die Last bei einer beliebi-
gen Kornanordnung primär über die Berührungspunkte der Zuschlagskörner abgetragen, was eben-
falls zu Querzugspannungen im Betongefüge führt. Ab der kritischen Last (Brandtzaeg 1927), die 
zwischen 70 bis 90 % der Maximallast liegt, setzt ein instabiles Risswachstum ein. Makroskopische 
Risse in Belastungsrichtung verlaufen nun auch durch die Matrix und spalten den Beton sukzessive 
auf, was mit einem starken Anstieg der Dehnungen quer zur Belastungsrichtung einhergeht. Der 
Beginn des instabilen Risswachstums markiert die Dauerstandfestigkeit (siehe Kap. 2.3). Wird ein 
Prüfkörper dauerhaft darüber hinaus belastet, versagt er unter Dauerlast (Rüsch 1960). 

Die Querdehnzahl ν = ˗εc1 / εc3 nimmt von anfänglich 0.15 bis 0.20 auf einen Wert von zirka 0.50 
beim Erreichen der Höchstlast zu (Bild 2.3 (a) und (b)). Nach der anfänglichen Volumenreduktion 
weist ein Prüfkörper bei der Höchstlast wieder etwa das ursprüngliche Volumen auf. Das Volumen-
minimum wird als charakteristisch für die kritische Spannung oder die Dauerstandfestigkeit betrach-
tet (K. Newman & J. B. Newman 1971). 

Nach dem Überschreiten der Höchstlast bildet sich eine Bruchzone aus (Bild 2.3 (c)), in der die 
Querdehnungen weiter stark anwachsen und der Beton sukzessive zerstört wird. In Versuchen sind 
ausgeprägte Scherbänder bei schlanken Versuchskörpern zu beobachten (Simsch 1995) oder auch 
wenn Massnahmen zur Verringerung der Reibung zwischen Versuchskörper und Lasteinleitung 
eingesetzt werden (Van Mier 1984). Bei zwischen Stahlplatten belasteten Standardzylindern 
(l / d = 2) bleiben aufgrund der Querdehnungsbehinderung durch die Lasteinleitplatten in der Regel 
zwei Betonkegel intakt, während der übrige Beton abgespalten wird. Ein eigentliches Scherband 
kann bei Standardzylindern nicht beobachtet werden. Je nach Autor wird die Länge der Bruchzone lF 
aufgrund experimenteller Beobachtungen mit dem zwei- bis dreifachen (Muttoni 1990; Markeset & 
Hillerborg 1995; Jansen & Shah 1997) der kleinsten Prüfkörperabmessung d angegeben. In neueren 
Untersuchungen (Lertsrisakulrat et al. 2001; Watanabe et al. 2004) zur Ermittlung der Bruchzonen-
länge wurden die Verformungen nicht mehr an den Versuchskörperoberflächen gemessen, sondern 
an einbetonierten Acrylglas-Stäben. Aufgrund dieser Untersuchungen beträgt die Bruchzonenhöhe 
nur zirka 0.6 bis 1.3A0.5 (mit A = Querschnittsfläche des Versuchskörpers). Dies könnte darauf hin-
weisen, dass die Ausdehnung der Bruchzone an der Betonoberfläche grösser als in Versuchskörper-
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mitte ist. Obwohl die Lokalisierung der Bruchzone augenfällig ist, ist deren klare Begrenzung 
schwierig zu definieren. Es scheint sich vielmehr um einen diffusen Übergang von intakten zu stark 
geschädigten Bereichen zu handeln. 

Das Bild 2.3 (d) zeigt Versuchsresultate von Rokugo und Koyanagi (1992) an Prüfkörpern unter-
schiedlicher Schlankheiten. Je schlanker der Prüfkörper, desto steiler ist die Entfestigung. Van Mier 
(1984) untersuchte das Entfestigungsverhalten von gedrungenen Betonprismen (l / d = (2.0…0.5)), 
die er mittels Stahlbürsten belastete. Durch die geringe Höhe breitete sich die Bruchzone über die 
gesamte Versuchskörperhöhe aus. Er stellte fest, dass die Versuchskörper bei der Entfestigung unab-
hängig von der Versuchskörperhöhe dieselbe Längenänderung erfuhren. 

Hochfeste Betone, mit Zylinderdruckfestigkeiten über 60 N/mm2, weisen verglichen mit normal-
festem Beton bereits initial weniger und kleinere Mikrorisse auf. Das stabile und das instabile Riss-
wachstum setzen später ein (Smadi & Slate 1989), was mit kleineren Steifigkeitsunterschieden und 
besserem Verbund zwischen Zementmatrix und Zuschlagskörnern erklärt werden kann (Reinhardt 
2000). Dies führt zu einem ausgeprägten linearen Verhalten bis hin zu hohen Spannungen. Charakte-
ristisch für hochfeste Betone ist, dass die Bruchflächen durch die grossen Zuschlagskörner hindurch 
verlaufen. Die Entfestigung erfolgt spröder. Im Extremfall findet keine ausgeprägte Rissbildung vor 
dem Erreichen der Höchstlast statt. Ein konzentrierter Längsriss entsteht schlagartig und führt zu 
einem spröden Aufspalten des Versuchskörpers (Rogge 2003). 

Das Bild 2.3 (e) zeigt das Verhalten von einem normalfesten Beton und einem dreissigjährigen, 
ursprünglich normalfesten Beton. Der alte Beton verhält sich wie ein hochfester Beton. Die fort-
schreitende Zementhydratation und die Carbonatisierung des Zementsteins erhöhten die Steifigkeit 
und die Festigkeit der Zementmatrix. Der Bruch erfolgte durch die grossen Zuschlagskörner. Das 
ausgesprochen lineare Verhalten bis fast zur Höchstlast steht im Widerspruch zur Tatsache, dass bei 
normalfestem Beton bereits initial verhältnismässig viele Mikrorisse vorhanden sind. Diese könnten 
durch nicht abgeschlossene Zementhydratation und Carbonatisierung des Zementsteins geschlossen 
worden sein. Die Selbstheilung des Betons wird üblicherweise im Kontext der Permeabilität von 
Beton besprochen. Versuche (Lauer & Slate 1956) haben aber gezeigt, dass über geheilte Risse auch 

Bild 2.3 Verhalten des Betons unter einachsiger Beanspruchung: (a) und (b) Querdehnungen (Versuchskörper 10A1-
2 aus (Van Mier 1984)); (c) Lokalisierung der Bruchzone; (d) Verhalten bei unterschiedlichen Prüfkörper-
schlankheiten (Prüfkörper P-2, P-4, P-6 aus (Rokugo & Koyanagi 1992)); (e) Verhalten von Betonen unter-
schiedlicher Festigkeit und unterschiedlichen Alters (Etter et al. 2012). 
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Zugkräfte übertragen werden können. Die Versuche wurden an sehr jungem Zementstein durchge-
führt, es ist aber durchaus denkbar, dass auch ältere Betone davon profitieren. 

2.2.2 Einachsige Beanspruchung 

Beton wird in der Regel aufgrund seiner Eigenschaften ausgeschrieben, wobei von den mechanischen 
Eigenschaften meist nur an die Zylinderdruckfestigkeit im Alter von 28 Tagen Anforderungen ge-
stellt werden. Die entsprechende Betonrezeptur ist Sache des Bauunternehmers oder des Betonwerks. 
Der Beton wird aufgrund seiner Zylinderdruckfestigkeit klassiert, die er an 300 mm hohen Betonzy-
lindern mit einem Durchmesser von 150 mm erreicht. Die Belastungsgeschwindigkeit beträgt, falls 
nicht anders festgelegt, zirka 0.5 N/(mm2s). Ausgehend von der Zylinderdruckfestigkeit muss das 
mechanische Verhalten des Betons zur Bemessung von Stahlbetonbauteilen ohne weitere Informatio-
nen zu dessen Zusammensetzung hinreichend genau modelliert werden können. 

Die Streuung der Zylinderdruckfestigkeit kann als normalverteilt angenommen werden. Zur Be-
messung und Überprüfung von Stahlbetonbauteilen wird in der Regel der charakteristische Wert der 
Zylinderdruckfestigkeit verwendet, der einem 5 %-Fraktilwert entspricht und etwa 

28 in [N/mm ]ck ccf f   (2.2)

beträgt. Die Zylinderdruckfestigkeit fcc ist als Mittelwert zu verstehen, der beispielsweise aus Versu-
chen gewonnen wird. Darauf basiert die weitere Beschreibung des Verhaltens von Beton. 

Die Steifigkeit des Betons bei niedrigem Lastniveau kann mit 

1/3 2in [N/mm ]c E ccE k f  (2.3)

abgeschätzt werden, wobei der Beiwert kE abhängig vom verwendeten Zuschlag zirka (8…12)·103 
beträgt. Die Stauchung bei Höchstlast εcu nimmt mit zunehmender Betondruckfestigkeit leicht zu und 
beträgt nach dem Vorschlag von Popovics (1973) zirka  

1/4 20.9 in [N/mm ] und [‰].cu ccf   (2.4)

Für den Verlauf des Spannungs-Dehnungs-Diagramms bis zur Höchstlast hat sich die auf Sargin 
(1971) basierende Formulierung 

2

( ) mit ( ) und 
1 ( 2)

c c cu
c c cc c

cu cc

k E
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k f



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    
       

     (2.5)

etabliert. Die Tangentensteigung beginnt initial mit dem Elastizitätsmodul und verschwindet beim 
Erreichen der Zylinderdruckfestigkeit. Näherungsweise erfolgen Entlastungen linear elastisch. Es gilt 
der initiale Elastizitätsmodul Ec (Bild 2.4 (a)). Da der Elastizitätsmodul streng genommen als Sekan-
tenmodul definiert ist, wird gelegentlich die Tangentensteigung bei Belastungsbeginn gegenüber dem 
gemessenen Elastizitätsmodul erhöht (Müller 2008), worauf hier aber verzichtet wird. 

Wird die Verformung nach dem Erreichen der Höchstlast weiter gesteigert, bildet sich eine 
Bruchzone aus, die sich grundsätzlich anders verhält als die benachbarten Bereiche. Hillerborg 
(1976; 1983) analysierte das entfestigende Verhalten von Beton unter reinem Zug und gab einem 
fiktiven Riss ein linear entfestigendes Verhalten im Last-Verformungs-Diagramm. Der intakte Beton 
daneben wird durch die Entfestigung entlastet. Ähnliche Modelle wurden für die Druckbeanspru-
chung für den Beton entwickelt (Bažant 1989; Hillerborg 1990; Sigrist 1995; Markeset & Hillerborg 
1995; Carpinteri et al. 2009). Alle Autoren scheiden eine entfestigende Bruchzone aus; meist wird 
der einfachste Ansatz zur Beschreibung der Entfestigung verwendet – die lineare Entfestigung. Das 
Bild 2.4 (b) zeigt das idealisierte Verhalten eines Betonzylinders bei einem weggesteuerten Versuch 
im Last-Verformungs-Diagramm. Es setzt sich zusammen aus dem Verhalten des Zylinders, der bis 
zur Höchstlast belastet und ohne Schädigung wieder entlastet wird und dem linear entfestigenden 
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Verhalten der Bruchzone. Durch die Rissbildung bei der Belastung wird bereits die Energie Win 
dissipiert. 

In Bild 2.4 (c) sind die Versuchsresultate an Prismen, mit quadratischen oder runden Querschnit-
ten und Versuchskörperhöhen von mehr als 2d, verschiedener Autoren (Rokugo & Koyanagi 1992; 
Lertsrisakulrat et al. 2001; Watanabe et al. 2004; Möbius 2008) dargestellt. Obwohl die spezifische 
Bruchenergie nicht einheitlich definiert wird, zeigt die Zusammenstellung einen klaren Zusammen-
hang zwischen spezifischer Bruchenergie und der kleinsten Versuchskörperabmessung. Sigrist 
(1995) nimmt deshalb für das Druckgurtmodell einen linearen Zusammenhang von spezifischer 
Bruchenergie und der Bruchzonenhöhe, die von der kleinsten Prüfkörperabmessung abhängig ist, an 
und definiert die spezifische Bruchenergie pro Volumeneinheit 

mit 2  .cF
cF F

F

G
U l d

l
   (2.6)

Die spezifische Bruchenergie pro Volumeneinheit scheint nicht stark von der Betondruckfestigkeit 
abhängig zu sein, streut aber sehr stark. Der Mittelwert der hier dargestellten Messwerte liegt bei 
zirka 0.1 N/mm2. Sigrist (1995) gibt Werte zwischen 0.06 und 0.12 N/mm2 an und empfiehlt für 
Berechnungen UcF = 0.08 N/mm2 (Sigrist 2009). Dieser Wert wird im Folgenden verwendet, obwohl 
Sigrist von leicht anderen Annahmen ausgeht. Er vernachlässigt die in der Bruchzone gespeicherte 
elastische Energie. 

Für die Bruchzone alleine kann eine Stoffbeziehung mit einer linearen Entfestigung mit dem Ent-
festigungsstabilitätsfaktor 
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   (2.7)

definiert werden. Der negative Entfestigungsmodul der Bruchzone beträgt 

Bild 2.4 Idealisiertes Verhalten des Betons unter einachsiger Beanspruchung: (a) vor der Höchstlast; 
(b) Entfestigung; (c) Spezifische Bruchenergie und spezifische Bruchenergie pro Volumeneinheit. 
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und bei einer residualen Dehnung der Bruchzone von 
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können keine Druckspannungen mehr übertragen werden (Bild 2.5 (a)). Da die im Versuchskörper 
speicherbare elastische Energie proportional zum Quadrat der Zylinderdruckfestigkeit zunimmt, die 
spezifische Bruchenergie pro Volumeneinheit aber davon unabhängig ist, reagiert ein Versuchskör-
per gleicher Form mit zunehmender Festigkeit spröder. Die kritische Versuchskörperlänge wird beim 
Druckgurtmodell abhängig von der kleinsten Versuchskörperabmessung; es gilt: 
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   (2.10)

Bei einer Zylinderdruckfestigkeit von 40 N/mm2, einem Elastizitätsmodul von 34 kN/mm2 und einer 
spezifischen Bruchenergie von 0.08 N/mm2 beträgt die kritische Versuchskörperlänge beispielsweise 
lcr = 6.84d (Bild 2.5 (c)). Versuchskörper, deren Länge 2d nicht übersteigt, weisen bei der Entfesti-
gung keine gesunden Bereiche auf und zeigen ein Verhalten entsprechend der Stoffbeziehung für die 
Bruchzone. Dies widerspricht den Beobachtungen von van Mier (1984) bei sehr kurzen Versuchs-
körpern. Kurze Versuchskörper könnten besser modelliert werden, wenn die spezifische Bruchener-
gie als Summe von einem konstanten Anteil und einem zur Bruchzonenlänge proportionalen Anteil 
bestimmt wird, wie dies beispielsweise von Vonk (1993) oder Markeset & Hillerborg (1995) vorge-
schlagen wird. Carpinteri et al. (2009) räumen der Bruchzone gar keine Ausdehnung ein und nehmen 
eine von den Versuchskörperabmessungen unabhängige spezifische Bruchenergie an. Die Energie 
wird an einem fiktiven Riss mit überlappenden Rissufern dissipiert, wobei eine lineare Entfestigung 
vorausgesetzt wird. Ab einer Überlappung der Rissufer von 1.0 mm können keine Druckkräfte mehr 
übertragen werden. 

Die Zugfestigkeit des Betons ist gering, grossen Streuungen unterworfen und wird oft schon in-
folge von Zwängungen vor der eigentlichen Belastung überschritten. Sie wird deshalb bei der Be-
messung von Stahlbetontragwerken oft vernachlässigt. Trotzdem ist ihre Existenz für den Stahlbe-
tonbau unentbehrlich. Basierend auf Raphael (1984) kann sie mit 

 

Bild 2.5 Idealisiertes Verhalten des Betons unter einachsiger Beanspruchung: (a) Verhalten der Bruchzone; 
(b) Verhalten von Betonzylindern unterschiedlicher Festigkeit mit l/d = 4; (c) Kritische Länge in Abhängig-
keit der Zylinderdruckfestigkeit. Für die Modellierung wurde eine spezifische Bruchenergie pro Volumen-
einheit UcF = 0.08 N/mm2 vorausgesetzt. 
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2/3 20.3 in [N/mm ]ct ccf f  (2.11)

abgeschätzt werden. Da sich Direktzugversuche in der Durchführung als schwierig erweisen, wird 
die Zugfestigkeit meist mit Biegezug-, Spaltzug- oder Stempeldruckversuchen bestimmt. 

Bei der Zugbeanspruchung tritt die Lokalisierung der Verformungen nach Überschreiten der 
Höchstlast noch akzentuierter auf. Die Bruchenergie wird im Wesentlichen in einem einzigen Riss 
dissipiert. Die spezifische Bruchenergie liegt für übliche Betone zwischen 0.1 und 0.2 N/mm und 
kann mit 

0.25

in [N], [mm]
80

ct max
tF

f D
G   (2.12)

(Marti et al. 1999) abgeschätzt werden. Bei dem bereits angesprochenen Beton mit einer Zylinder-
druckfestigkeit von 40 N/mm2 und einem Grösstkorn Dmax = 32 mm kann ein linear entfestigender 
Riss bei einer Rissöffnung von 0.06 mm keine Zugkräfte mehr übertragen, was zu einer kritischen 
Versuchskörperlänge 

, 2

2
in [N], [mm]tF c

cr t
ct

G E
l

f
  (2.13)

von zirka 0.6 m führt. 

2.2.3 Mehrachsige Beanspruchung 

Die Betonfestigkeit unter mehrachsiger Beanspruchung kann mit der modifizierten Fliessbedingung 
von Coulomb (Bild 2.6) beschrieben werden. Unter der Annahme, dass der Winkel der inneren 
Reibung φ bei zirka 37° liegt, kann mit 

tan 3 / 4   (2.14)

und der einachsigen Zylinderdruckfestigkeit fcc die Kohäsion c zu 

1 sin

2cos 4
cc

cc

f
c f

 
 

  (2.15)

bestimmt werden. Das Versagen erfolgt durch die Ausbildung einer Bruchfläche, die gegenüber der 
Richtung der Hauptdruckspannung um 

27 (tan 0.5)
4 2

 
        (2.16)

geneigt ist, was die Annahme der Bruchzonenlänge im einachsigen Druckversuch von 2d untermau-
ert. Da die strikte Anwendung der Fliessbedingung von Colomb die einachsige Zugfestigkeit mit fcc/4 
überschätzen würde, muss diese zusätzlich begrenzt werden. Die modifizierte Fliessbedingung von 
Coulomb weist deshalb die zusätzliche Bedingung σc ≤ fct beziehungsweise σc ≤ 0 auf, was den 
aplastischen Bereich in der Darstellung von Mohr (Bild 2.6 (a)) durch, der Bruchbedingung von 
Coulomb einbeschriebene, Kreissegmente begrenzt, die die Spannungsachse bei fct beziehungsweise 
im Ursprung schneiden. Die Druckfestigkeit ist gemäss der Bruchbedingung von Coulomb unabhän-
gig von der mittleren Hauptspannung und kann in Abhängigkeit der kleinsten Hauptspannung mit 

3 3 1 3

1 sin
mit   4

1 sincc cc cf f k k
 

    
   (2.17)

angegeben werden. Im Hauptspannungsraum wird die modifizierte Fliessbedingung von Colomb zu 
einer irregulären hexagonalen Pyramide mit paarweise zu den Achsen parallelen Seitenflächen um 
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die hydrostatische Achse, die zusätzlich durch die Ebenen σi = fct beziehungsweise σi = 0 abgeschnit-
ten wird, siehe Bild 2.6 (b). 

Bild 2.6 Modifizierte Fliessbedingung von Coulomb mit und ohne Berücksichtigung der Betonzugfestigkeit: 
(a) Spannungsebene; (b) Hauptspannungsraum; (c) Ebene aus dem Spannungsraum mit σc1 = σc2 (Triaxial-
versuche); (d) Ebene aus dem Hauptspannungsraum mit σc1 = 0 (ebener Spannungszustand). 

 

In der Ebene σc1 = σc2 wird der aplastische Bereich durch die nach (2.17) definierten Geraden und 
die Bedingungen σci ≤ fct beziehungsweise σci ≤ 0 begrenzt und kann mit Triaxialversuchen überprüft 
werden. Dazu wird in der Regel ein hydrostatischer Spannungszustand an einem zylindrischen Ver-
suchskörper aufgebracht und anschliessend unter konstantem Seitendruck σc1 = σc2 die dritte 
Hauptspannung σc3 bis zum Versagen erhöht. Die in Bild 2.6 (c) dargestellten Versuchsresultate 
(Richart et al. 1928; Dahl 1992; Xie et al. 1995; Attard & Setunge 1996; Imran & Pantazopoulou 
1996; Rogge 2003) von Triaxialversuchen zeigen insgesamt eine sehr gute Korrelation mit der modi-
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fizierten Fliessbedingung von Coulomb. Bei mässigem Querdruck liegt die Fliessbedingung auf der 
sicheren Seite. Übersteigt der Querdruck 75 % der Zylinderdruckfestigkeit, liegt sie teilweise leicht 
auf der unsicheren Seite. Zur Bemessung von Stahlbetonbauteilen wird deshalb die in Rechnung zu 
stellende Druckfestigkeit oft auf die vierfache Zylinderdruckfestigkeit begrenzt (SIA 2003). 

Im ebenen Spannungszustand (σc1 = 0) vereinfacht sich die modifizierte Fliessbedingung von 
Coulomb mit fct = 0 zu einem Quadrat im Hauptspannungsraum (Bild 2.6 (d)) und wird daher auch 
quadratische Fliessbedingung genannt. Wird eine Zugfestigkeit fct in Rechnung gestellt, führt eine 
Querzugspannung gemäss (2.12) zu einer Reduktion der Zylinderdruckfestigkeit, bis das Versagen in 
ein reines Zugversagen übergeht. Demzufolge gilt 

3 3 0.6  .cc cc ct ccf f k f f     (2.18)

Für praktische Anwendungen ist dieser Spannungszustand von grosser Bedeutung, da der Beton in 
Druckzonen oft auch Querzugspannungen unterworfen ist, beispielsweise weil er von Bewehrungs-
stäben unter Zug durchquert wird. Dieser, aufgrund des Verbunds auftretenden Belastung, kann er 
sich nur durch entsprechende Rissbildung nach Überschreiten der Zugfestigkeit entziehen. 

Die experimentelle Untersuchung des Betonverhaltens unter zweiachsiger Beanspruchung erfolgt 
üblicherweise an quadratischen Betonscheiben, die möglichst reibungsfrei über Stahlbürsten oder 
Teflonplatten belastet werden. Verglichen mit Versuchsresultaten (Helmut Kupfer 1973; Hussein 
1998) ist die quadratische Fliessbedingung konservativ, wirkt sich doch eine zweiachsige Druckbe-
anspruchung günstig auf die Betondruckfestigkeit aus. Den günstigsten Einfluss hat eine Quer-
druckspannung von ‒σc2 = ‒σc3/2, was zu einer Erhöhung der Druckfestigkeit um zirka 27 … 38 % 
führt. Unter gleichem zweiachsigem Druck ‒σc2 = ‒σc3 erhöht sich die Druckfestigkeit noch um zirka 
14 … 19 %. Bei Druck mit Querzug ist die modifizierte Fliessbedingung von Coulomb eher auf der 
unsicheren Seite, wobei anzumerken ist, dass für die Darstellung in Bild 2.6 fct = 0.1 fcc verwendet 
wurde, was insbesondere bei hochfesten Betonen etwas hoch liegt. Die quadratische Fliessbedingung 
liefert für die Modellierung von Stahlbetonbauteilen Resultate auf der sicheren Seite. 

Das Bild 2.7 (a) zeigt das typische Verformungsverhalten von Beton im Triaxialversuch anhand 
der Versuche von Xie, Elewi und MacGregor (1995) mit Querdrücken bis fcc/2. Das Verformungs-
verhalten bei niedrigem Lastniveau gehorcht auch unter mehrachsiger Beanspruchung der linearen 
Elastizitätstheorie. Bei höherer Belastung nimmt die Steifigkeit wie bei der einachsigen Belastung 
infolge des stabilen und später infolge des instabilen Risswachstums sukzessive ab. Die in Triaxial-
versuchen (Dahl 1992; Attard & Setunge 1996; Imran & Pantazopoulou 1996; Rogge 2003) beobach-
tete Bruchstauchung εcu3 (Bild 2.7 (c)) nimmt mit zunehmendem Querdruck markant zu. Der etwa 
lineare Zusammenhang lässt sich mit 

1
3 3 3 3(1 ) mit 3 ... 5c

cu cu
cc

k k k
f 


       (2.19)

abschätzen (Bild 2.7 (c)). Die Verwendung von k3ε = 3 liefert eine für die Bemessung konservative 
Abschätzung. Die Stoffbeziehung für einachsige Beanspruchung (2.5) kann damit für die dreiachsige 
Beanspruchung angepasst werden (Bild 2.7 (b)). 

In Triaxialversuchen mit mässigem Querdruck (σc1 ≥ ‒fcc/4) setzt nach Überschreiten der Höchst-
last eine Entfestigung ein. Durch zunehmende Makrorissbildung wird die Kohäsion im Material 
reduziert (Van Mier 1984), wie dies bei Fels der Fall ist (Sture & Ko 1978). Der Winkel der inneren 
Reibung nimmt eher zu (Imran & Pantazopoulou 2001). Bei sehr grossen Stauchungen verbleibt eine 
Restfestigkeit des dreiachsig gedrückten Betons. Die Anwendung der Fliessbedingung von Coulomb 
mit der Annahme, dass die Kohäsion vollständig abgebaut ist und der Winkel der inneren Reibung 
unverändert bleibt, ergibt für die Restfestigkeit 

3 3 1.cR cf k    (2.20)

Der Abfall der Druckfestigkeit auf die Restfestigkeit entspricht demnach unabhängig vom Querdruck 
der Zylinderdruckfestigkeit fcc. Die Versuchsresultate von Xie, Elewi und MacGregor (1995) zeigen, 
dass diese Annahme stark auf der konservativen Seite liegt (Bild 2.7 (e)). Es ist eine Reduktion des 
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Festigkeitsabfalls mit zunehmendem Querdruck feststellbar. Bei sehr hohen Querdrücken, im Bereich 
der Zylinderdruckfestigkeit, ist kein Festigkeitsabfall mehr zu erwarten. Es erfolgt der Übergang zu 
einem duktilen Verhalten (Van Mier 1984). 

Entsprechend dem einachsigen Verhalten ist trotz fehlender entsprechender Versuchsresultate da-
von auszugehen, dass sich bei einem schlanken Versuchskörper im Triaxialversuch die Bruchzone 
nur über die Länge lF ≈ 2d ausbreitet, während der Rest des Versuchskörpers unbeschädigt bleibt. 
Die Bruchzone entfestigt mit zunehmendem Querdruck weniger schnell. Wird entsprechend der 
Modellierung des einachsigen Druckversuchs eine lineare Entfestigung angenommen, könnte der 
Entfestigungsstabilitätsfaktor der Bruchzone mit 

2

3
23

3 3
2 1

cc cu cF
cF

cc cF cu

cc

f

E U k k
f

 
  

 
 (2.21)

Bild 2.7 Verhalten von Beton im Triaxialversuch: (a) Versuchsresultate (Xie et al. 1995); (b) Modellierung mit 
unterschiedlichen Querdrücken; (c) Betonstauchung bei der Höchstlast, Versuchsresultate aus (Dahl 1992; 
Attard & Setunge 1996; Imran & Pantazopoulou 1996; Rogge 2003); (d) Fliessbedingung von Coulomb 
nach dem Bruch in der Darstellung nach Mohr; (e) Restfestigkeit – Vergleich mit Versuchsresultaten (Xie et 
al. 1995); (f) idealisiertes Verhalten der Bruchzone. 
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abgeschätzt werden, um die Einführung weiterer Parameter zu vermeiden. Mit UcF in (2.21) ist die 
spezifische Bruchenergie pro Volumeneinheit bei einachsiger Beanspruchung gemeint. Die bei der 
Entfestigung entstehende plastische Bruchzonenstauchung bis zum Erreichen der Restfestigkeit (AB 
in Bild 2.7 (f)) wird gegenüber dem einachsigen Fall (A′B′) um den Faktor k3k3ε(‒σc1/fcc) gestreckt. 
Die Restfestigkeit wird bei einer Bruchzonenstauchung von  

3 3
3

1
1cc

cR cu
c cF

f

E

 
      

 (2.22)

erreicht. Da eine Restfestigkeit verbleibt, nimmt die Dissipationsenergie bei dreiachsiger Beanspru-
chung mit zunehmender Druckzonenstauchung stetig zu, hat also keinen Endwert. 

Ausser der Fliessbedingung von Coulomb stehen zahlreiche weitere Versagenskriterien zur Ver-
fügung, die das Verhalten des Betons teils genauer erfassen. Eines der bekanntesten ist beispielswei-
se das Versagenskriterium von Ottosen (1977). Zur Bemessung und Überprüfung von Bauwerken 
liefert aber das hier beschriebene Versagenskriterium wertvolle Dienste, nicht zuletzt dank der mini-
malen Anzahl verwendeter Materialparameter und seiner Einfachheit. Die Fliessbedingung von 
Coulomb liegt im Vergleich zu Versuchsresultaten nur bei sehr hohen Querdrücken, wie sie in prak-
tischen Problemstellungen kaum auftreten, auf der unsicheren Seite. 

Das Nachbruchverhalten ist in der Regel für praktische Anwendungen von untergeordneter Be-
deutung. Die hier dargestellte Modellierung liefert nur eine grobe Abschätzung des Verhaltens nach 
dem Bruch. 

2.3 Beton – Langzeitverhalten 

2.3.1 Alterung und Schwinden 

Mit der fortschreitenden Hydratation und der Carbonatisierung des Zements ändern sich die Eigen-
schaften des Betons. Der Verlauf der Festigkeitszunahme ist vom verwendeten Zement, von den 
Umweltbedingungen und von der Belastung des Betons abhängig. Insbesondere eine erhöhte Tempe-
ratur beschleunigt die Hydratation des Zements. Günstige Auswirkungen haben ausserdem eine hohe 
Luftfeuchtigkeit und moderate Druckspannungen (Coutinho 1969). Die Festigkeit des Betons wird in 
der Regel mit 

,28( ) ( )cc cc ccf t t f  (2.23)

beschrieben, wobei fcc,28 die Zylinderdruckfestigkeit in einem Alter von 28 Tagen bezeichnet. Für die 
zeitabhängige Funktion βcc(t) existieren verschiedene Ansätze, die teilweise erheblich voneinander 
abweichen (Bild 2.8 (a)). In (fib 2012a) wird die Festigkeitszunahme durch die Alterung mit 

0.5

,MC10

28
( ) exp 1  in [d]cc t s t

t

          
     

 (2.24)

quantifiziert. Der Parameter s beträgt 0.20, 0.25 und 0.38 bei schnell, normal und langsam erhärten-
dem Zement. Gemäss SIA 269/2 (2011) kann für Betone, die vor 1985 hergestellt wurde, die Bezie-
hung 

 ,SIA269/2 ( ) 0.41 (log ) 1  in [d]cc t t t     (2.25)

verwendet werden. Gemäss (2.3) nimmt der Elastizitätsmodul proportional zu βcc(t)
(1/3) zu, was die 

Entwicklung der Steifigkeit eher unterschätzt. Andernorts  wird vorgeschlagen, den Elastizitätsmodul 
mit βcc(t)

(1/2) zu multiplizieren (fib 2012a). 
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Spannungs- und temperaturunabhängige Dehnungen des Betons werden mit Schwinden bezeich-
net. Aufgrund unterschiedlicher Ursachen wird zwischen autogenem Schwinden εcas(t) und Trock-
nungsschwinden εcds(t,ts) unterschieden (Bild 2.8 (b)). Es gilt 

( , ) ( ) ( , ) .cs s cas cds st t t t t      (2.26)

Das autogene Schwinden bezeichnet das Schrumpfen des Betons infolge chemischer Prozesse oh-
ne Interaktion mit der Umgebung und setzt mit der Herstellung des Betons ein. Es ist nur abhängig 
vom verwendeten Beton und vom Betonalter. Mit dem Ende der Nachbehandlungszeit des jungen 
Betons beginnt der Feuchtigkeitsaustausch des Betons mit der Umgebung. In der Regel führt dies zu 
einem zusätzlichen Schrumpfen des Betons, dem Trocknungsschwinden. Bei sehr hoher Luftfeuch-
tigkeit ist auch ein Quellen möglich. Neben der Zusammensetzung des Betons und der Luftfeuchtig-
keit bestimmt die Bauteildicke den Verlauf des Trocknungsschwindens massgebend. Bei Betonen 
niedriger Festigkeit leistet das autogene Schwinden nur einen unerheblichen Beitrag zum gesamten 
Schwindmass, bei hochfestem Beton verhält es sich umgekehrt. 

Es darf angenommen werden, dass die Verformungen infolge Schwindens nach spätestens siebzig 
Jahren abgeschlossen sind. Typische, sogenannte Endschwindmasse liegen zwischen 0.2 und 0.8 ‰. 
Sie sind weitgehend unabhängig von der Nachbehandlung. 

Wie auch die Festigkeitsentwicklung, unterliegt das Schwinden erheblichen Streuungen. 5 %- und 
95 %-Fraktilwerte liegen bei etwa 0.4·εcs beziehungsweise 1.6·εcs (fib 2012a), siehe Bild 2.8 (b). 

 

Bild 2.8 (a) Zunahme der Betondruckfestigkeit mit dem Alter; (b) Schwinden des Betons. 

 

2.3.2 Ständige einachsige Beanspruchung 

Widerstand 

Der Beton zeigt bei konstanter Beanspruchung eine ausgeprägte Zunahme der Dehnungen mit der 
Zeit, die mit Kriechen bezeichnet wird. Die Kriechgeschwindigkeit nimmt mit der Zeit in der Regel 
ab und strebt einem Endwert zu. Bei sehr hoher andauernder Belastung verläuft die Kriechgeschwin-
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Bild 2.9 Kriechen und Festigkeit unter Dauerlast: Resultate nach Rüsch (1960). 
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digkeit nach einer anfänglichen Abnahme (primäres Kriechen) eine Weile mit konstanter Geschwin-
digkeit (sekundäres Kriechen), nimmt dann wieder stark zu (tertiäres Kriechen) und führt schliesslich 
zum Versagen unter Dauerlast. Rüsch (1960) untersuchte das Verhalten von Beton bei sehr langsa-
mer Belastung und unter konstanter Dauerlast umfassend und prägte den Begriff der Dauerstandfes-
tigkeit. Wird der Beton über dieser belastet, erfolgt ein Versagen nach einer gewissen Zeit. Das 
Bild 2.9 zeigt einen Auszug aus Rüschs Versuchsresultaten von Beton unter konstanter Dauerlast. 
Sehr hoch belasteter Beton versagt bereits nach kurzer Zeit. Nur knapp über seiner Dauerstandfestig-
keit belasteter Beton kann auch erst nach Tagen oder Monaten versagen. 

Dem Versagen des Betons infolge Dauerlast wirkt, vor allem bei jungem Beton, die Zunahme der 
Betondruckfestigkeit durch die Alterung des Betons entgegen. Gemäss Rüsch (1960) versagt der 
Beton zum Zeitpunkt t infolge einer in t0 aufgebrachten Dauerlast, wenn die Bedingung 

, 0 ,28( , ) ( )c c sus cc cct t t f      (2.27)

nicht mehr erfüllt ist (Bild 2.10 (a)). Dabei wird die Zunahme der Betondruckfestigkeit mit βcc(t) 
entsprechend (2.24) oder (2.25) und der Einfluss der Lastdauer (t‒t0) mit βc,sus(t,t0) berücksichtigt. Im 
Model Code 2010 (fib 2012a) wird die Beziehung 
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, 0 0 0( , ) 0.96 0.12 ln 72 für ( ) 0.015d,  in [d]c sus t t t t t t t         (2.28)

zur Berücksichtigung der Dauerlast vorgeschlagen. Der Faktor βc,sus(t,t0) nimmt zu Beginn schnell ab 
und beträgt schon nach einer Belastungsdauer (t ‒ t0) von 20 Minuten nur noch 90 %; nach einer 
Belastungsdauer von 100 Jahren liegt er bei zirka 72 %. Das Produkt aus der stetig zunehmenden 
Funktion βcc(t) und der stetig abnehmenden Funktion βc,sus(t,t0) weist bei jung belastetem Beton ein 
Minimum zur Zeit tcrit auf. Die Dauerstandfestigkeit beträgt 

 , 0 , 0 28 , 0 ,28( ) min ( , ) ( ) ( , ) ( )c sus c sus cc c c sus crit cc crit ccf t t t t f t t t f         (2.29)

und beschreibt die maximale Spannung, aufgebracht in einem Belastungsalter t0, die für eine unbe-
grenzte Dauer aufgenommen werden kann. Die konstante Last, die in einem Belastungsalter t0 für 
eine Dauer (t ‒ t0) aufgebracht wird, darf die Zeitfestigkeit 
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nicht überschreiten. Bei Betonen, die erst in höherem Alter belastet werden, verliert der Festigkeits-
zuwachs infolge Alterung an Bedeutung. Die Zeit, bis die Dauerstandfestigkeit erreicht wird, nimmt 
zu, bis letztlich kein lokales Minimum mehr vorhanden ist. Mangels experimenteller Untersuchungen 
wird deshalb hier der Faktor βc,sus(t,t0) auf 75 % begrenzt. Das Bild 2.10 (b) zeigt die Dauerstandfes-
tigkeit für einen Beton mit normal erhärtendem Zement, dessen Festigkeitszuwachs (2.24) folgt. Bei 
einem Belastungsalter von 28 Tagen liegt seine Dauerstandfestigkeit bei 79 % der Festigkeit bei 
Belastungsbeginn, und er versagt bei entsprechender Belastung nach spätestens drei Tagen. Die 
Dauerstandfestigkeit beträgt etwa 

 
 
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f f

f
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
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solange der Beton nicht in sehr jungem Alter belastet wird. Eine höhere Dauerstandfestigkeit bei 
hochfestem Beton erklärt sich mit der verminderten Rissbildung (Ngab et al. 1981). Die experimen-
telle Ermittlung der Dauerstandfestigkeit ist aufgrund der Streuungen der Druckfestigkeiten schwie-
rig; entsprechend schwanken auch die in der Literatur (Rüsch 1960; Smadi et al. 1985; Han & Wal-
raven 1993; Iravani & MacGregor 1998) angegebenen Werte relativ stark. 
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Durch die Dauerbelastung von Beton wird nicht dessen Festigkeit im eigentlichen Sinne reduziert. 
Er wird durch das Kriechen nicht geschädigt, solange er unterhalb der Dauerstandfestigkeit belastetet 
wird, obwohl die Mikrorissbildung bei hoher, ständiger Belastung weiter fortschreitet (Meyers et al. 
1969). Wird im Anschluss an eine Dauerbelastung die Last bis zum Bruch erhöht, wird mindestens 
die Bruchlast eines gleichaltrigen Vergleichszylinders (Bild 2.10 (a)) erreicht. Durch die Vorbelas-
tung wird die Betondruckfestigkeit sogar leicht erhöht (Stöckl 1967; Coutinho 1969); ebenso ist eine 
leichte Tendenz zur Erhöhung der Steifigkeit infolge Dauerlast feststellbar (Stöckl 1967). Mögliche 
Erklärungen dafür sind einerseits eine Beschleunigung der Hydratisierung des Zements unter Druck 
und andererseits ein Abbau von Spannungsspitzen innerhalb des Betongefüges durch Kriechverfor-
mungen. Versuche zeigen, dass sich das Verhalten des vorbelasteten Betons, abgesehen von den 
bleibenden Verformungen infolge der Vorbelastung, kaum vom Verhalten von gleichaltrigen Ver-
gleichszylindern unterscheidet (Lanig et al. 1988; Etter et al. 2012). Nebenbei sei erwähnt, dass diese 
Feststellung, auf der die Berechnungen in Kap. 4 beruhen, nicht unumstritten ist. In (Fernández Ruiz 
et al. 2007) wird vermutet, dass der Beton durch die Mikrorissbildung beim nichtlinearen Kriechen 
geschädigt wird. 

Verformungen 

Infolge einer ständigen Belastung nehmen die Verformungen nach dem Aufbringen der Last weiter 
zu, was als Kriechen bezeichnet wird. Solange die Dauerstandfestigkeit nicht überschritten wird, 
klingen die Kriechverformungen mit der Zeit ab. Auf tiefem Lastniveau verformt sich dabei haupt-
sächlich der Zementstein, und die Kriechverformungen sind wie die kurzzeitigen Verformungen etwa 
proportional zu den einwirkenden Spannungen. Man spricht von linearem Kriechen. Bei höherem 
Belastungsniveau gewinnt die Rissbildung unter andauernder Belastung zunehmend an Bedeutung. 
Mikrorisse entlang der Zuschlagskörner wachsen und verdichten sich unter Dauerlast (Meyers et al. 
1969) etwa affin zur Kriechgeschwindigkeit (Stöckl 1967). Die Kriechverformungen nehmen über-
proportional zu den einwirkenden Spannungen zu, was mit  nichtlinearem Kriechen bezeichnet wird. 
Die Parallelen zum Kurzzeitverhalten sind augenfällig: Das lineare Kriechen entspricht dem linear 
elastischen Kurzzeitverhalten, solange nur wenige Mikrorisse vorhanden sind. Das nichtlineare 
Kriechen setzt mit der Nichtlinearität im Spannungs-Dehnungsdiagramm ein, und das Versagen unter 
Dauerlast ist oberhalb der kritischen Last zu erwarten. Entsprechend der verminderten Rissbildung 
bei hochfestem Beton wird auch von einer Verschiebung der Grenzen zwischen linearem und nichtli-
nearem Kriechen nach oben berichtet (Ngab et al. 1981). 

Die spannungsabhängigen Dehnungen infolge einer zur Zeit t0 aufgebrachten konstanten Span-
nung σc0 setzen sich aus den sofort auftretenden Dehnungen εc0(t0) und den verzögert eintretenden 
Dehnungen εcc(t,t0) infolge Kriechens zusammen (Bild 2.11 (a)) 

0 0 0 0( , ) ( ) ( , ).c c cct t t t t      (2.32)

Lineares Kriechen 

Bei niedrigen Spannungen sind die Dehnungen proportional zu den Spannungen und können durch 
Einführen der Nachgiebigkeitsfunktion J(t,t0) mit 

Bild 2.10 Festigkeit unter Dauerlast, nach Model Code 2010 (fib 2012a). 
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beschrieben werden. Die empirisch ermittelte Nachgiebigkeitsfunktion setzt sich aus einem elasti-
schen Anteil und dem Kriechen zusammen. Da sich ein erheblicher Teil der Kriechdehnung sehr 
rasch nach oder schon während dem Aufbringen der Belastung einstellt, ist die Aufteilung in die 
beiden Anteile experimentell schwierig. 

Die Kriechverformungen werden mit dem Kriechmass φ(t,t0) beschrieben. Dessen Bezug auf den 
28-Tage-Elastizitätsmodul Ec,28 in (2.34) entspricht der Konvention des Model Code 2010. Bei der 
Verwendung von Ansätzen anderer Herkunft ist dies gegebenenfalls anzupassen. Grundsätzlich wird 
zwischen Summationsansätzen und Produktansätzen zur Beschreibung des Kriechmasses unterschie-
den, was sich besonders bei der Modellierung von Kriechvorgängen mit veränderlicher Belastung 
auswirkt (Müller & Hilsdorf 1990). Die Summationsansätze unterscheiden zwischen reversibler 
Kriechdehnung (verzögerte elastische Dehnung) und der irreversiblen Kriechdehnung (Fliessen des 
Betons). Die heute gebräuchlicheren Produktansätze haben die Form 

0 0 0( , ) ( ) ( ) .t t t f t t     (2.35)

Die Kriechverformungen streben einem Grenzwert, dem Endkriechmass φ∞(t0) zu, das vor allem von 
der Art des verwendeten Zements, dem Belastungsalter des Betons, der Bauteilgeometrie und der 
Umgebungsfeuchtigkeit abhängig ist. Die Bauteilgeometrie und die Umgebungsfeuchtigkeit sind von 
Bedeutung, weil das Kriechen stark vom im Zementstein enthaltenen Wasser beeinflusst wird und 
das Austrocknen des Betons grössere Kriechverformungen bewirkt. Diese beiden Faktoren bestim-
men auch den Verlauf der Kriechverformungen, der mit der normierten Zeitfunktion f (t ‒ t0) be-
schrieben wird. Die Zeitfunktion beginnt zum Zeitpunkt t0 mit 0 und erreicht für t→∞ den Wert 1. 
Die Vorhersage von Kriechverformungen des Betons ist aufgrund grosser Streuungen relativ schwie-
rig, und Versuchsresultate sind für sehr lange andauernde Belastungen rar. Unterschiedliche Ansätze 
für die Nachgiebigkeitsfunktion liegen insbesondere für sehr lange andauernde Belastungen weit 
auseinander (Chiorino 2005). Die zu erwartenden Streuungen werden im Model Code 10 quantifi-
ziert: 5 %- und 95 %-Fraktilwerte liegen bei etwa 0.66·φ beziehungsweise 1.34·φ (Bild 2.11 (a)). 
Typische Endkriechmasse für einen normalfesten Beton, der in einem Alter von 28 Tagen belastet 
wird, liegen zwischen 1.5 und 4.0. Entsprechende Kriechmasse für eine Belastung im Alter von 
30 Jahren liegen zwischen 0.5 und 1.0. Hochfeste Betone haben generell kleinere Kriechmasse. 

Nichtlineares Kriechen 

Die Erhöhung des Kriechmasses gegenüber dem linearen Kriechen infolge zunehmender Mikroriss-
bildung bei hoher Belastung (Bild 2.11 (b)) ist im Wesentlichen abhängig vom Spannungsniveau. 

 

Bild 2.11 Kriechen unter Dauerlast: (a) Verlauf der Dehnungen; (b) lineares und nichtlineares Kriechen; (c) affine 
Verläufe von linearem und nichtlinearem Kriechmass. 
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Werden affine Verläufe von linearem und nichtlinearem Kriechen angenommen, kann das Kriech-
mass mit 

0 0( , , ) ( ) ( , ) 0.4 0.8nl c c cc c cct t t t f f            (2.36)

ausgedrückt werden (Bild 2.11 (c)). Bei einem Spannungsniveau knapp unterhalb der Dauerstandfes-
tigkeit beträgt der Faktor gemäss (fib 2012a) 
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etwa 2, was mit Versuchsresultaten relativ gut übereinstimmt (Stöckl 1981). Da bei höheren Lasten 
auch die sofort auftretenden Verformungen nicht mehr dem Hooke’schen Gesetz genügen, entspricht 
bei hoher Belastungsintensität der Ausdruck 
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den Gleichungen (2.33) und (2.34). 

2.3.3 Dreiachsige Beanspruchung 

Zum Langzeitverhalten von dreiachsig gedrücktem Beton wurde an der TU München eine umfassen-
de Versuchsserie in Triaxprüfständen durchgeführt (Lanig et al. 1988). Dabei wurde 28 Tage alter 
Beton während 90 Tagen einem konstanten dreiachsigen Spannungszustand ausgesetzt und an-
schliessend bei gleichbleibendem Querdruck ein Kurzzeit-Druckversuch durchgeführt. Bei dreiachsi-
ger Beanspruchung nimmt die Reduktion der Dauerstandfestigkeit fc,sus3 gegenüber der Kurzzeit-
Zylinderdruckfestigkeit fcc3 mit zunehmendem Querdruck ab. Ab einem Querdruck von zirka 0.3fcc 
versagt der Beton nicht mehr unter Dauerlast (Lanig 1988). Das Bild 2.12 zeigt einen Auszug aus den 
Versuchsresultaten mit einer moderaten Dauerlast von σc3 = ‒ 0.30 fcc,28 und einer sehr hohen Dauer-
last von σc3 = ‒ 2.10 fcc,28 bei jeweils unterschiedlichen Querdrücken ‒ σc1 = ‒ σc2. Insbesondere bei 
sehr hoher Dauerlast ist die Reduktion der Kriechstauchung und des Kriechmasses φ (bezogen auf 
die berechnete Stauchung unter Verwendung initialer Steifigkeitswerte) mit zunehmendem Quer-
druck deutlich ersichtlich. Das Verhältnis von Kriechdehnung und initialer Dehnung 
(εc3,118 ‒ εc3,28) / εc3,28 ist hingegen weitgehend unabhängig vom Querdruck und wird nur von der 
Hauptdruckspannung ‒ σc3 beeinflusst(Lanig et al. 1988). Bei hoher Dauerlast und hohem Querdruck 
wird das Verhalten des Betons im Kurzzeit-Druckversuch im Anschluss an eine Dauerbelastung von 
der Vorbelastung wesentlich beeinflusst. In Bild 2.12 sind strichliert die Versuchsresultate von 
Kurzzeit-Triaxversuchen an gleichaltrigen Betonprüfkörpern bei entsprechenden Querdrücken ohne 
vorangehende Dauerbelastung eingezeichnet. Wie beim einachsigen Druckversuch werden Steifig-
keit und Festigkeit durch die vorangehende Dauerbelastung erhöht. Die Erhöhung der Druckfestig-

 

Bild 2.12 Versuchsresultate von Triax-Kriechversuchen mit anschliessender Belastung bis zum Bruch bei konstantem 
Querdruck. Versuchsresultate aus (Lanig et al. 1988). 
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keit infolge Vorbelastung bleibt auch bei grosser Vorbelastung und grossem Querdruck moderat, 
während die Tangentensteifigkeit im Triaxversuch auf dem Niveau der Dauerlast durch die Vorbelas-
tung teilweise verdreifacht wurde. 

Im Gegensatz zum einachsig gedrückten Beton verändert sich die Querdehnzahl ν bei mehrachsig 
gedrücktem Beton beim Auftreten von Kriechverformungen. Die Querdehnungen infolge Kriechens 
werden durch Querdruckspannungen reduziert und sind auch bei niedrigem Spannungsniveau belas-
tungsabhängig. Die Anwendung des im folgenden Abschnitt dargestellten Superpositionsprinzips zur 
Ermittlung der Kriechverformungen bei veränderlichen Spannungen ist für mehrachsig beanspruch-
ten Beton somit nicht angezeigt (Gopalakrishnan et al. 1968; Lanig 1988). 

2.3.4 Verformungen bei veränderlicher Beanspruchung 

Wird das Spannungsniveau auf ‒ 0.40 fcc begrenzt, kann der Beton als alternder, linear viskoelasti-
scher Werkstoff beschrieben werden. Die Verformungen sind proportional zu den Spannungen, und 
es gilt das Superpositionsprinzip nach Boltzmann (1874). Für veränderliche Spannungen bedeutet 
dies 

0

( ) ( , )d ( ) ,
t

c ct J t      (2.39)

wobei das Integral als Stieltjes-Integral zu verstehen ist, das die Integration über diskontinuierliche 
Funktionen erlaubt. Ist die Spannungsfunktion σc(t) nach einem initialen Sprung auf σc0 zum Zeit-
punkt t0 stetig differenzierbar, kann (2.39) mit einem gewöhnlichen Integral ausgedrückt werden und 
liefert den in der Literatur oft verwendeten Ausdruck 
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Für stückweise konstante Spannungsfunktionen, wie in Bild 2.13 (a), oder numerische Berechnungen 
wird (2.39) als Summe geschrieben 

 

Bild 2.13 Superpositionsprinzip nach Boltzmann: (a) Kriechen; (b) Relaxation. 
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Bei bekanntem Dehnungsverlauf und unbekanntem Verlauf der Spannungen wird von Relaxation 
gesprochen. Der Spannungsverlauf infolge einer zum Zeitpunkt t0 aufgebrachten konstanten Dehnung 
vom Betrag 1 wird mit der Relaxationsfunktion R(t,t0) beschrieben. Da die Durchführung von Re-
laxationsversuchen aufwendig ist, wird sie in der Regel unter Voraussetzung des Superpositionsprin-
zips aus der Nachgiebigkeitsfunktion J(t,t0) bestimmt. Durch Einsetzen von εcσ(t) = 1 ab einer Zeit t0 
in (2.40) folgt 
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Die numerische Bestimmung der Relaxationsfunktion in Zeitschritten erfolgt unter Verwendung von 
(2.41) beispielsweise mit dem expliziten Euler-Verfahren 
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(2.43)

Mit dem Trapezverfahren anstelle des expliziten Euler-Verfahrens könnte das Resultat noch etwas 
verbessert werden, worauf an dieser Stelle verzichtet wird. Um die Anzahl Schritte und damit die 
Rechenzeit zu reduzieren, empfiehlt es sich, die Zeitschritte nur zu Beginn klein zu wählen und dann 
grösser werden zu lassen. 

Die Relaxationsfunktion beginnt an der Stelle t0 mit dem Kehrwert der Nachgiebigkeitsfunktion 

0 0 0 0 0( , ) 1 / ( , ) ( ) .cR t t J t t E t  (2.44)

Gemäss dem Superpositionsprinzip gilt die zu (2.39) duale Beziehung 

0

( ) ( , )d ( )
t

c ct R t      (2.45)

für die Relaxation, was in Bild 2.13 (b) veranschaulicht ist.  

Statisch unbestimmte Systeme, die nicht aus einem einzigen Baustoff mit homogenen Eigenschaf-
ten bestehen, können infolge Langzeiteffekten Spannungsumlagerungen erfahren. Gründe für unter-
schiedliche Eigenschaften der Baustoffe können neben unterschiedlichen Materialien auch deren 
Alter oder die Bauteildicke sein. Die Verformungen sind hier nur indirekt, über Verträglichkeitsbe-
dingungen, gegeben. Das Kraftgrössenverfahren liefert anhand eines statisch bestimmten Grundsys-
tems mit der Einführung von zeitabhängigen überzähligen Grössen und den entsprechenden Verträg-
lichkeitsbeziehungen ein Gleichungssystem, das in Zeitschritten numerisch gelöst werden kann. Die 
entsprechenden Verformungen am Grundsystem werden mit Nachgiebigkeitsfunktionen quantifiziert. 
Analog könnte auch das Weggrössenverfahren mit Hilfe von Relaxationsfunktionen zeitabhängig 
formuliert werden. 
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In dem in Bild 2.14 dargestellten Beispiel werden ein alter und ein junger Beton (a resp. n) mit 
gleichen Querschnittsflächen parallel ab dem Zeitpunkt t0 mit einer konstanten Last F belastet. Die 
beiden Betone werden über eine starre Lasteinleitplatte belastet. Mit der Entfernung der Lasteinleit-
platte entsteht das statisch bestimmte Grundsystem, wobei nur noch der alte Beton (a) direkt belastet 
wird. Es wird die überzählige Grösse X1(t) eingeführt. Die Relativverschiebung auf Höhe der Lastein-
leitplatte zwischen altem und neuem Beton am Grundsystem infolge äusserer Last beträgt 
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Die Relativverschiebung zwischen altem und neuem Beton an gleicher Stelle infolge der überzähli-
gen Grösse X1 wird unter Verwendung von (2.40) 
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Mit der Verträglichkeitsbedingung 

10 1 11( ) ( )( ) 0t X t     (2.48)

kann aus (2.46) und (2.47) schrittweise X1(t) bestimmt werden. Aufgrund der unterschiedlichen 
Nachgiebigkeitsfunktionen erfolgt mit der Zeit eine Schnittkraftumlagerung ΔX1(t) zulasten des alten 
Betons. 

Um die numerische Berechnung zu umgehen, existieren für Relaxationsprobleme verschiedene 
Näherungen. Zwei der bekanntesten sind die Verwendung des Effektiven Elastizitätsmoduls und das 
Verfahren nach Trost. 

Methode des Effektiven Elastizitätsmoduls 

Bei der Methode des Effektiven Elastizitätsmoduls wird angenommen, dass sich sämtliche Span-
nungsumlagerungen bei Belastungsbeginn t0 einstellen und bis zum betrachteten Zeitpunkt t unver-
änderlich sind. Die Verträglichkeitsbedingung wird im Zeitpunkt t formuliert. Die Gleichung (2.40) 
wird mit 

0( ) ( ) ( )c c ct t t     (2.49)

zu 
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Bild 2.14 Umlagerung der Schnittgrössen am Beispiel von zwei parallel belasteten Betonen unterschiedlichen Alters: 
(a) Statisches System; (b) Grundsystem und überzählige Grösse; (d) Schnittgrössen. Parameter entsprechend 
Bild 2.15, Belastungsalter des neuen Betons: 28 d, Altersunterschied 30 a, Diagramm gezeichnet bis 
t = 105 d.  
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Bezogen auf das Beispiel in Bild 2.14 können die Ausdrücke (2.46) und (2.47) mit der Verwendung 
der Effektiven Elastiztiätsmoduln umgeschrieben werden. Die Auswertung von (2.48) liefert analog 
zur elastischen Lösung 

, ,
1

, , , ,

( )
( )  .

( ) ( )
c eff n n

c eff a a c eff n n

E t A
X t F

E t A E t A


  (2.52)

Mit der Verwendung des Effektiven Elastizitätsmoduls wird die Verformungen infolge der Schnitt-
grössenumlagerung überschätzt und folglich die Schnittgrössenumlagerung unterschätzt. 

Verfahren nach Trost 

Die mit „Verfahren nach Trost“ (engl. age adjusted effective modulus method) bezeichnete Methode 
wurde ursprünglich von Trost (1967) vorgeschlagen und von Bažant (1972) weiterentwickelt. Es 
wird davon ausgegangen, dass die Belastung zu einem Zeitpunkt t0 aufgebracht wird und die an-
schliessenden Spannungsänderungen mit der Zeit abklingen, was sich gegenüber den Annahmen bei 
der Verwendung des Effektiven Elastizitätsmoduls in reduzierten Kriechverformungen infolge der 
Spannungsumlagerung ausdrückt. Die Gleichung (2.40) wird durch 

0 0 0( ) ( ) ( , )  ( ) ( , )c c c altt t J t t t J t t      (2.53)
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ersetzt. Der Alterungsbeiwert μ(t,t0) ≤ 1 berücksichtigt die Alterung des Betons zwischen t0 und t 
sowie die Tatsache, dass die Spannungsänderung Δσ(t) nicht von t0 an wirkt. Für typische praktische 
Problemstellungen kann der Alterungsbeiwert μ(t,t0) auf 0.8 bis 0.9 (Trost 1967) geschätzt werden. 
Er wächst mit zunehmendem Betonalter bei Belastungsbeginn t0 an. Analog zum Effektiven Elastizi-
tätsmodul kann ein altersberichtigter Effektiver Elastizitätsmodul definiert werden, der auf die Span-
nungsänderung zwischen t0 und t angewendet wird. Entsprechend wird aus (2.53) 
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Für einen Alterungsbeiwert μ(t,t0) = 1 wird Ec,alt(t) = Ec,eff(t), und das Verfahren nach Trost entspricht 
der Verwendung des Effektiven Elastizitätsmoduls. Auf das Beispiel in Bild 2.14 angewendet, liefert 
das Verfahren nach Trost anstatt (2.47) mit X1(t)=X1(t0)+ΔX1(t) 
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 (2.57)



Beton – Langzeitverhalten 

43 

Die überzählige Grösse bei Belastungsbeginn beträgt 
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und ihre Veränderung zwischen t0 und t ist gleich 
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In einigen Fällen kann der Alterungsbeiwert μ(t,t0) aus der Nachgiebigkeitsfunktion J(t,t0) und der 
Relaxationsfunktion R(t,t0) analytisch bestimmt werden. Die Voraussetzung dafür ist, dass der Deh-
nungsverlauf die Form 

0( ) ( , ) c t t t         (2.60)

mit beliebigen Konstanten εα und εβ hat. Dies ist bei reinem Kriechen (εα = εβ), bei reiner Relaxation  
(εβ = 0) und bei sämtlichen linearen Kombinationen davon der Fall. Aus (2.60) folgt damit 
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Die Herleitung ist verschiedentlich beschrieben, beispielsweise in (Bažant 1972; Seelhofer 2009). 
Entspricht der Verlauf der Dehnungen nicht exakt dem vorausgesetzten Verlauf, kann der Alterungs-
beiwert μ(t,t0) aus (2.61) als gute Näherung verwendet werden. Die numerische Bestimmung der 
Relaxationsfunktion zwecks Ermittlung des Alterungsbeiwerts ist in der Regel nicht vernünftig, da 
das Problem mit geringem Zusatzaufwand gleich direkt numerisch gelöst werden könnte. Zur Ermitt-
lung der Relaxationsfunktion und des Alterungsbeiwerts stehen aber Tafeln und Programme zur 
Verfügung (CEB 1993; Chiorino 2005). 

Bild 2.15 (a) Nachgiebigkeitsfunktionen; (b) Relaxationsfunktionen; (c) Verläufe des Nachgiebigkeitsbeiwerts. 
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In Bild 2.15 sind die Verläufe von J(t,t0), R(t,t0) und μ(t,t0) für einen typischen Beton dargestellt. 
Der näherungsweise konstante Verlauf der Alterungsbeiwerte, sofern der Beton nicht sehr jung 
belastet wird, legitimiert die Schätzung des Alterungsbeiwerts für das Verfahren nach Trost oder gar 
die Verwendung eines Effektiven Elastizitätsmoduls. Fehler durch die Schätzung des Alterungsbei-
werts wirken sich nur auf die Verformungen infolge der stetigen Spannungsänderung im Verlaufe der 
Zeit (ΔX1(t) im Beispiel in Bild 2.14) aus, die bei Umlagerungsproblemen kleiner als der initiale 
Spannungssprung sind. Vorsicht ist geboten bei reinen Relaxationsproblemen und bei sehr jungem 
Beton. 

Die Näherungsverfahren zur Vermeidung einer numerischen Berechnung bei Relaxationsproble-
men (Methode des Effektiven Elastizitätsmoduls, Verfahren nach Trost) setzen voraus, dass die 
Spannungsänderungen nach dem Aufbringen der Last zum Zeitpunkt t0 abklingen. Für den häufigen 
Fall von mehreren sprunghaften Veränderungen der Spannungen, beispielsweise durch Bauetappen, 
werden diese als Superposition von einzelnen Lastfällen mit abklingenden Spannungsänderungen 
nach initialem Sprung behandelt, wie dies in Bild 2.13 dargestellt ist. Weitere Informationen dazu 
finden sich beispielsweise in (Chiorino et al. 1984). 

2.4 Betondruckzonen 

2.4.1 Einführung 

Beim Aufkommen der Stahlbetonbauweise Mitte des 19. Jahrhunderts waren viele Entwicklungen 
der Festigkeitslehre bereits abgeschlossen. Navier (1785-1836) gilt als Vater der Baustatik. In seinem 
umfassenden Werk (1833) führte er das damals vorhandene Wissen zusammen. Er formulierte bei-
spielsweise die elastische Biegetheorie prismatischer Balken wie wir sie heute kennen. Die ursprüng-
lich von Jacob Bernoulli aufgestellte Hypothese, dass die Querschnitte eben und senkrecht auf der 
Stabachse bleiben, bildet noch immer die Basis für weite Bereiche der Festigkeitslehre. 

Einen ersten Ansatz zur Biegebemessung von Monier-Platten veröffentlichte Koenen (1886). Er 
vernachlässigte das Mitwirken des Betons auf der Biegezugseite. Paul Neumann (1890) wendete die 
Elastizitätstheorie auf Monier-Platten an und bestimmte erstmals die ideellen Querschnittswerte von 
ungerissenem Eisenbeton – Zustand I. Die Erfassung des elastischen Querschnittsverhaltens unter 
Vernachlässigung der Zugfestigkeit des Betons, Zustand II (Bild 2.16 (a)), ist Coignet und 
de Tedesco (1894) zuzuschreiben, obwohl ihnen bei der Ermittlung des Hebelarms der inneren Kräfte 
ein kleiner Fehler unterlaufen ist. Die Ermittlung der Spannungen am Querschnitt mit den Hypothe-
sen, dass die Querschnitte eben bleiben, dass sich Beton und Stahl linear elastisch verhalten und dass 
der Beton sich nicht an der Aufnahme von Zugspannungen beteiligt, fand Eingang in die ersten 
Normen. Die maximalen Betondruckspannungen und Stahlspannungen wurden fortan mit zulässigen 
Spannungen verglichen. Die Spannungen waren unter anderem abhängig von n = Es/Ec, weshalb die 
Bemessung im Zustand II auch mit n-Verfahren bezeichnet wurde. In der Schweiz wurde dieses 
Konzept in mehreren Normengenerationen, von (SIA 1903) bis (SIA 1968), verwendet. Mörsch 
(1920) beschrieb zusätzlich zu den Zuständen I und II mit linear elastischem Materialverhalten auch 
den Zustand III, kurz vor dem Bruch. Obwohl er eigentlich der Meinung war, dass man für die Be-
messung den Zustand III herbeiziehen müsste, akzeptierte er die damalige Bemessungspraxis. Einer 
der Nachteile dabei war, dass bei der Nachrechnung von Versuchsresultaten Spannungen resultierten, 
welche die entsprechenden Festigkeiten überschritten. 

Fritz Stüssi (1932) sprach sich dafür aus, der Bemessung von Stahlbetonbauteilen den Bruchzu-
stand zugrunde zu legen. Das Konzept der zulässigen Spannungen führt bei unterschiedlichen Be-
wehrungsgehalten zu unterschiedlichen Sicherheiten gegenüber dem Versagen, da die Spannungen 
im Stahl und im Beton nicht bis zum Versagen linear mit der Beanspruchung anwachsen. Stüssi 
beschrieb das Verhalten einer Betondruckzone der Höhe x im Bruchzustand mithilfe der Druckzo-
nenparameter. Es sind dies: die mittlere Betondruckspannung (später mit Völligkeitsbeiwert (Rüsch 
1955) bezeichnet), die Lage der Resultierenden der Betondruckspannungen und die Randbruchstau-
chung. In Abhängigkeit der Druckzonenhöhe x ist die Dehnungsebene mit der Randbruchstauchung 
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bestimmt, womit die Spannungen im Stahl bestimmt werden können. Aus den Gleichgewichtsbedin-
gungen resultieren die Druckzonenhöhe und der Biegewiderstand. In Bild 2.16 (b) ist die Ermittlung 
des Biegewiderstands nach Stüssi dargestellt (die Bezeichnungen wurden leicht angepasst). 

Stüssi begnügte sich bei seiner Biegetheorie mit einer kleinen Anzahl Parameter. Aufgrund von 
Versuchsresultaten an Biegeträgern können die Druckzonenparameter bestimmt werden, wenn davon 
ausgegangen wird, dass die Querschnitte eben bleiben, dass die Stahlspannungen aufgrund der Deh-
nungsebene bestimmt werden können und dass der Beton keine Zugkräfte überträgt. Die Biegetheo-
rie nach Stüssi lässt sich problemlos auf den Gebrauchszustand ausweiten, indem die Druckzonenpa-
rameter auch für diesen ermittelt werden. Solange die neutrale Achse den Betonquerschnitt nicht 
verlässt, lassen sich auch Biegeträger mit Normalkraft behandeln. 

An seine Grenzen kommt das Modell von Stüssi, wenn die neutrale Achse den Querschnitt auf-
grund einer zusätzlichen Druckkraft verlässt, und wenn die Druckzone keinen Rechteckquerschnitt 
aufweist. In diesen Fällen ist es hilfreich, die Spannungsverteilung in der Betondruckzone zu kennen, 
damit die Druckzonenparameter für den Einzelfall durch Integration der Spannungen über den Quer-
schnitt bestimmt werden können. Die Druckzonenparameter sind keine reinen Materialeigenschaften. 

Whitney (1937; 1940) verfolgte die Hypothese, dass sich der Beton in der Druckzone gleich ver-
hält, wie zentrisch belasteter Beton, das heisst dass sich die einzelnen Querschnittsfasern gegenseitig 
nicht beeinflussen. Da die Randstauchung bei Biegeträgern deutlich höher ausfiel als die Bruchstau-
chung im Zylinderdruckversuch, muss der Beton in der Randfaser bereits vor dem Versagen die 
Festigkeit überschritten haben und in der Entfestigung sein. Die Hypothese, dass sich die einzelnen 
Querschnittsfasern gegenseitig nicht beeinflussen, wurde später experimentell widerlegt. Versuche 
(Sturman et al. 1965) haben gezeigt, dass sich die einzelnen Querschnittsfasern beeinflussen. Deh-
nungsgradienten im Querschnitt reduzieren die Rissbildung gegenüber zentrisch belasteten Ver-
suchskörpern. 

Hognestad (1951) in Illinois und etwas später Rüsch (1955) in München ermittelten die Druckzo-
nenparameter experimentell, indem sie die Druckzone als exzentrisch gedrücktes Betonprisma auf-
fassten. Beide belasteten die Prüfkörper zuerst unter Druck mit konstanter Exzentrizität. Später 
entwickelten sie Versuchsaufbauten (Hognestad et al. 1955; Rüsch 1960), die eine Veränderung der 
Exzentrizität der Druckkraft während des Versuchsablaufs zuliessen, sodass sie diese so einstellen 
konnten, dass die eine Randfaser keine Dehnung erfuhr. Damit konnten sie zwar eine Verschiebung 
der neutralen Achse während der Belastung nicht erfassen, hatten dafür aber klare Verhältnisse 
bezüglich Abmessungen der Druckzone und keine Einflüsse allfällig vorhandener Zugspannungen im 
Beton. Die Druckzonenparameter konnten direkt bestimmt werden. 

Aufgrund der Resultate von mit konstanter Exzentrizität belasteten Prismen empfahl Hognestad in 
seiner Dissertation (1951), der Analyse von Betondruckzonen ein Spannungs-Dehnungsdiagramm 
gemäss Bild 2.17 (b) zugrunde zu legen. Den ansteigenden Ast beschrieb er als quadratische Parabel 
mit dem Scheitel bei der Höchstlast und einer Anfangstangente, die dem Elastizitätsmodul des Be-
tons entspricht, wie dies bereits Ritter (1899) vorschlug. Aufgrund von Versuchen an zentrisch 
belasteten Stützen, bei denen die Zylinderdruckfestigkeit nicht erreicht wurde, reduzierte er die 
Höchstspannung um 15 % gegenüber der Zylinderdruckfestigkeit. Er begründete dies mit der Grösse 
und Form der Stützen, vor allem aber mit den Unterschieden in der Herstellung der Normzylinder 

 

Bild 2.16 Rechteckquerschnitt unter reiner Biegung: (a) Zustand II; (b) Druckzonenparameter nach Stüssi (1932). 
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und der Stützen. Nach Überschreiten der Höchstspannung ging er von einer linearen Entfestigung 
aus. Bei einer Stauchung von 3.8 ‰ kann der Beton nach seinen Angaben nur noch 72 % seiner 
Zylinderdruckfestigkeit aufnehmen, worauf die Spannung abrupt auf null abfällt. 

Mit der modifizierten Versuchsanordnung, in der die neutrale Achse durch die Veränderung der 
Exzentrizität der Normalkraft dem Prismenrand angepasst werden konnte, konzentrierte sich Hogne-
stad auf die Bestimmung der Druckzonenparameter. Da eine rechteckige Spannungsverteilung mit 
seinen zwei Parametern, der Druckspannung im Spannungsblock und dessen Höhe, problemlos den 
Druckzonenparametern kurz vor dem Bruch k1u und k2u angepasst werden kann, leistete er damit 
einen grossen Beitrag zur Definition des Spannungsblocks (Hognestad et al. 1955; Hognestad 1957; 
Mattock et al. 1961) (Bild 2.17 (a)), der für die Erfassung des Grenzzustands der Tragsicherheit 
verwendet wird. Die Bemessung im Grenzzustand der Tragsicherheit wurde seinerzeit in den USA 
vorangetrieben (Archibald et al. 1955). 

Rüschs beispiellose Versuchskampagne (Rüsch 1955; Rüsch et al. 1967; Rüsch et al. 1968) führte 
zu  zahlreichen Erkenntnissen zum Langzeitverhalten von Beton, die teilweise schon in Kap. 2.3 
diskutiert wurden. In (Rüsch 1960) skizzierte er ein Vorgehen zur Ermittlung der Spannungen in der 
Betondruckzone aufgrund der Hypothese von Whitney. Mit den Erkenntnissen zum zeitabhängigen 
Verhalten des Betons wurde die Sache aber recht kompliziert. Die Dehnungsgeschwindigkeit des 
Betons ist von dessen Lage im Querschnitt und der Belastungsgeschwindigkeit des Bauteils abhän-
gig. Aufgrund der entfestigenden Charakteristik der Spannungs-Dehnungs-Diagramme ändert sich 
wie bei Hognestad auch die Dehnung resp. die Betonrandspannung beim Versagen in Abhängigkeit 
von Belastung und Querschnittsform. 

Für die Bemessung von Druckzonen wurde die in Bild 2.17 (a) dargestellte Spannungsverteilung 
vorgeschlagen (Rüsch et al. 1961; Rüsch et al. 1962), die als Parabel-Rechteck-Diagramm bekannt 
ist. Es wurde angenommen, dass die Betondruckspannung zwischen der neutralen Achse und der um 
2 ‰ gestauchten Faser parabelförmig zunimmt und von dort an bis zur Randfaser unverändert bleibt. 
Bei Biegedruckzonen kann eine Stauchung von 3.5 ‰ erreicht werden. Die maximale Druckspan-
nung erreicht 80 bis 82 % der Zylinderdruckfestigkeit fcc für Betone mit Zylinderdruckfestigkeiten 
zwischen 20 und 50 N/mm2. Die Reduktion der Festigkeit wurde mit der Belastungsdauer begründet. 

Sargin (1971) schlug eine mathematische Formulierung für eine Stoffbeziehung vor, um die 
Spannungsverteilung in Betondruckzonen abschätzen zu können. Als Randbedingungen formulierte 
er bei reinen Betonquerschnitten und kurzzeitiger Belastung folgende fünf Kriterien: 

- Die Kurve muss im Ursprung des Koordinatensystems beginnen; 

- Die Anfangssteigung entspricht dem Elastizitätsmodul; 

- Die Kurve hat eine horizontale Tangente bei der Dehnung εcu; 

- Die Höchstspannung bei εcu entspricht fc; 

- Der entfestigende Bereich soll so angepasst werden können, dass die Resultate gut mit Versu-
chen übereinstimmen. 
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 (2.62)

erfüllt diese Bedingungen. Der Faktor D = 0…1 beeinflusst hauptsächlich die Entfestigung, wobei 
D = 0 einer sehr raschen und D = 1 einer langsamen Entfestigung entspricht. Bei einachsiger Belas-
tung wird in der Regel von D = 0 ausgegangen (fib 2012a). Die Formulierung nach Sargin erlaubt, 
die Einflüsse von Lastdauer und allfällig vorhandener Bewehrung zu berücksichtigen. Bei unbewehr-
ten Betondruckzonen wird für die Anfangssteigung der Effektive Elastizitätsmodul eingesetzt und die 
Dehnung beim Erreichen der maximalen Druckspannung mit dem Faktor (1 + φ) vergrössert. Die 
Zylinderdruckfestigkeit wird durch die Zeitfestigkeit fc,sus,t des Betons ersetzt (Bild 2.17 (b)). 

Für die Bemessung von Betondruckzonen werden heute in der Regel stark idealisierte Span-
nungsverteilungen im Bruchzustand angenommen. Sie haben keinen Anspruch darauf, die effektiv in 
der Druckzone wirkenden Spannungen wiederzugeben. Sie erlauben, die Druckzonenparameter im 
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Bruchzustand k1u und k2u für beliebige Querschnittsformen durch Integration zu bestimmen. Solche 
Spannungsverteilungen weisen meistens ein Plateau auf. Bei zentrischer oder nur leicht exzentrischer 
Belastung muss deshalb die Randbruchstauchung durch zusätzliche Bedingungen begrenzt werden. 

Die Betonspannungen aus dem Zeitverlauf der Dehnungen zu bestimmen, wie Rüsch das versucht 
hat, ist noch immer schwierig. Im Bereich der neutralen Achse, deren Höhenlage sich im Verlauf der 
Belastung ändert, wechseln die Dehnungen sogar das Vorzeichen. Die Rissbildung und ein hohes 
Spannungsniveau erschweren die Ermittlung der Spannungen, da das Superpositionsgesetz einen 
linearen Zusammenhang von Spannungen und Dehnungen voraussetzt. Der scheinbaren Genauigkeit 
eines solchen Vorgehens steht gegenüber, dass die Eigenschaften des Betons selber schon recht stark 
streuen und dass sich die Querschnittsfasern gegenseitig beeinflussen. Ebenso spricht der grosse 
Rechenaufwand gegen ein solches Vorgehen. 

Zur Abschätzung der Spannungen in Druckzonen ist eine eindeutige, zeitabhängige Stoffbezie-
hung für den Beton, die mit der Hypothese von ebenbleibenden Querschnitten angewendet wird, am 
ehesten geeignet. Damit entsprechende Stoffbeziehungen auch für die zentrische Belastung anwend-
bar sind, muss der aufsteigende Ast der Stoffbeziehung dem Spannungs-Dehnungs-Diagramm der 
zentrischen Belastung entsprechen. Die Entfestigung nach Überschreiten der Höchstspannung muss 
so verlaufen, dass die Druckzonenparameter beim Erreichen der Höchstlast (k1u, k2u, εcru) mit Be-
obachtungen aus Versuchen übereinstimmen. Im Gegensatz zur zentrischen Belastung ist es bei 
exzentrisch belasteten Druckzonen möglich, dass in gewissen Bereichen bereits eine Entfestigung 
stattfindet, bevor der Widerstand der Druckzone erreicht ist. Solange die Querschnitte eben bleiben, 
findet vor dem Erreichen des Widerstands noch keine Lokalisierung der Bruchzone statt, was be-
dingt, dass zwischen den Fasern Schubspannungen übertragen werden können (siehe Kap 1.5.4). Die 
Randbruchstauchung ist bei entfestigenden Stoffbeziehungen a priori unbekannt. Sie wird bestimmt, 
indem die Dehnungsebene variiert wird, bis daraus die maximale Schnittgrösse resultiert. 

Bild 2.17 Spannungsverteilungen in der Druckzone: (a) Spannungsverteilung in der Biegedruckzone kurz vor dem 
Bruch; (b) Stoffbeziehungen für die Betondruckzone. 
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2.4.2 Druckgurtmodell für Betondruckzonen 

Kurzzeitverhalten 

In Kapitel 2.2 wird das linear entfestigende Verhalten einer Betonbruchzone mit der Höhe lF = 2d 
mithilfe der spezifischen Bruchenergie pro Volumeneinheit UcF beschrieben. Das Verhalten der 
Bruchzone bei einer monotonen Erhöhung der Verformung ist im Rahmen des Druckgurtmodells 
charakteristisch für einen Beton und kann als eindeutige Stoffbeziehung verwendet werden. Dadurch 
wird bei einer allfälligen Entlastung keine Energie dissipiert. Es wird angenommen, dass sich der 
Beton elastisch verhält. Kurzzeitbelastungen führen zu keinen bleibenden Verformungen. 

Das Bild 2.18 zeigt die Anwendung der Stoffbeziehung einer separierten Bruchzone gemäss dem 
Druckgurtmodell auf eine unterschiedlich exzentrisch belastete rechteckige Druckzone mit den 
entsprechenden Dehnungs- und Spannungsverteilungen beim Erreichen der Höchstlast. Die Höchst-
last bei exzentrischer Belastung wird bei einer grösseren Randstauchung εcru als der Bruchstauchung 
im Zylinderdruckversuch εcu erreicht. Die Differenz wird bei Beton hoher Festigkeit kleiner, weil 
dieser schneller entfestigt. 

Bild 2.18 Belastung von rechteckigen Druckzonen: (a) Spannungs-Dehnungs-Beziehungen von zentrisch gedrücktem 
Beton gemäss Kapitel 2.2 mit UcF = 0.08 N/mm2; (b) Anwendung auf Druckzonen mit der Dehnungs- und 
Spannungsverteilung kurz vor dem Bruch für fcc = 20 und 80 N/mm2. 

 

Ist die Exzentrizität der Belastung so gross, dass die neutrale Achse innerhalb des Querschnitts zu 
liegen kommt, resultiert in der Druckzone mit der Höhe x eine dreiecksförmige Dehnungsverteilung 
(Bild 2.19 (a)). Die Druckzonenparameter k1 und k2 werden unabhängig von der Exzentrizität der 
Belastung und können abhängig von der Randstauchung εr direkt durch Integration der Stoffbezie-
hung 
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bestimmt werden. Bei linear elastischem Verhalten würde k1 höchstens 1/2 erreichen, k2 läge unab-
hängig von der Randstauchung bei 1/3. Die entsprechenden Werte bei starr - ideal plastischem Ver-
halten liegen bei 1 und 1/2. Bei gegebener Exzentrizität e der Belastung wird die Druckkraft 
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Die grösstmöglichen Werte für C beziehungsweise e werden erreicht, wenn das Verhältnis von k1 und 
k2 maximal wird. Folglich kann die Betonrandstauchung εcru kurz vor dem Versagen aus der Bedin-
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bestimmt werden. Der maximale Wert für das Verhältnis von k1 und k2 liegt immer zwischen den 
beiden Extremwerten von linear elastisch - sprödem und starr - ideal plastischem Materialverhalten, 
nämlich zwischen 1.5 und 2.0. Beton niedriger Festigkeit erreicht das Maximum von k1/k2 bei einer 
deutlich grösseren Randstauchung εcru als der Bruchstauchung εcu im zentrischen Zylinderdruckver-
such und reagiert relativ schwach auf kleine Veränderungen der Betonrandstauchung (Bild 2.19 (b)). 
Umgekehrt verhält es sich bei hochfestem Beton, bei dem sich die Randbruchstauchung εcru kaum 
von εcu unterscheidet. Das Verhältnis von k1/k2 fällt nach dem Überschreiten des Maximums sehr 
schnell ab. 

Das Bild 2.19 (c) zeigt die Veränderung der Druckzonenparameter k1u, k2u und εcru im Bruchzu-
stand in Abhängigkeit der Zylinderdruckfestigkeit des Betons mit verschiedenen spezifischen Bruch-
energien pro Volumeneinheit UcF. Eine verschwindende Bruchenergie bedeutet einen sofortigen 
Verlust des Widerstands nach Überschreiten von εcu und unterscheidet sich nicht von Fällen mit 
UcF ≤ fcc

2/(2Ec). Bei den verwendeten Parametern fallen deshalb ab einer Zylinderdruckfestigkeit von 
83 N/mm2 die Kurven von UcF = 0.00 N/mm2 und UcF = 0.08 N/mm2 zusammen. Beton niedriger 
Festigkeit erreicht unter exzentrischer Belastung deutlich grössere Randstauchungen als unter zentri-
scher Belastung, was in der Tendenz mit Versuchsresultaten (Rüsch 1955) übereinstimmt. Absolut 

 

Bild 2.19 Druckzonenparameter in rechteckigen Druckzonen mit innerhalb des Querschnitts liegender neutraler 
Achse: (a) Definition der Druckzonenparameter; (b) Druckzonenparameter in Abhängigkeit der Betonrand-
stauchung; (c) Druckzonenparameter kurz vor dem Erreichen des Widerstands. 
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steigen die Randbruchstauchungen bei exzentrischer Belastung mit der Stoffbeziehung des Druck-
gurtmodells mit zunehmender Festigkeit des Betons noch immer leicht an, während Rüsch von einer 
Reduktion der Randbruchstauchungen bei höherfestem Beton berichtet. Die Randbruchstauchung bei 
exzentrischer Belastung εcru wird nie kleiner als die Randbruchstauchung bei zentrischer Belastung 
εcu sein und diese nicht um mehr als 50 % überschreiten (Rüsch et al. 1962). Die hier verwendete 
Stoffbeziehung liefert mit UcF = 0.08 N/mm2 demzufolge Resultate auf der sicheren Seite. 

Ein ähnliches Bild vermittelt die Betrachtung der Momenten-Normalkraft-Interaktionsdiagramme 
für eine rechteckige Betondruckzone in Bild 2.20. Auch bei niedriger Betondruckfestigkeit bewirkt 
die Bruchenergie pro Volumeneinheit von 0.08 N/mm2 eine unwesentliche Erhöhung des Wider-
stands gegenüber dem Fall von fehlender Bruchenergie oder sprödem Verhalten. Wie erwartet, liegt 
der Widerstand immer zwischen den Grenzwerten von linear elastisch - sprödem und starr - ideal 
plastischem Materialverhalten. Das grösste Biegemoment N·e wird erreicht, wenn die Exzentrizität 
‒ h / 4 entspricht. Die Tangentenneigung der Interaktionsdiagramme entspricht im Ursprung einer 
Exzentrizität von ‒ h / 2, die nicht überschritten werden kann. Im Bereich grosser Exzentrizitäten, 
wenn die neutrale Achse innerhalb des Querschnitts zu liegen kommt, kann der Widerstand gemäss 
(2.65) mit den Druckzonenparametern beschrieben werden. Die Interaktionsdiagramme sind demzu-
folge für sämtliche Stoffgesetze affin und haben die Form von quadratischen Parabeln. Sie werden 
mit dem Faktor k1u / k2u bezüglich des Ursprungs gestreckt. Die Punkte, in denen die neutrale Achse 
mit abnehmender Exzentrizität den Querschnitt verlässt, sind in Bild 2.20 markiert und mit dec 
bezeichnet. Ab dort nähern sich die Interaktionsdiagramme mit unterschiedlichen Stoffbeziehungen 
einander wieder an und treffen sich im Fall von zentrischem Druck. 

Langzeitverhalten 

Wird eine einachsig belastete Druckzone langsamer als im Zylinderdruckversuch belastet, oder ist sie 
einer ständigen Belastung ausgesetzt, muss die Stoffbeziehung entsprechend angepasst werden. Für 
ein Belastungsalter t0 führen folgende Annahmen zur entsprechenden Stoffbeziehung zum Zeitpunkt 
t ≥ t0: 

- Bei niedrigem Lastniveau gilt der effektive Elastizitätsmodul Ec,eff (t,t0) gemäss (2.49); 

- Die Zeitfestigkeit fc,sus,t (t,t0), gemäss (2.29), kann nicht überschritten werden; 

- Die Stauchung bei der Höchstspannung fc,sus,t (t,t0) beträgt εcu (t0)·Ec (t,t0) / Ec,eff (t,t0); 

- Die spezifische Bruchenergie pro Volumeneinheit UFc bleibt unverändert. 

Die Stoffbeziehung einer Bruchzone des Druckgurtmodells mit einer linearen Entfestigung kann 
diesen Anforderungen leicht angepasst werden (Bild 2.21 (a)). Für den ansteigenden Ast gilt 

Bild 2.20 Momenten-Normalkraft-Interaktionsdiagramme von rechteckigen Betondruckzonen. 
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ist, fällt die Spannung nach dem Überschreiten von εcu,φ sofort auf null. Die hier vorgeschlagene 
Stoffbeziehung entspricht im ansteigenden Ast im Wesentlichen der Stoffbeziehung nach Sargin 
(1971), weist aber eine lineare Entfestigung auf. 

Die Reduktion von der Zylinderdruckfestigkeit fcc auf die Zeitfestigkeit fc,sus,t (t,t0) drückt sich 
deutlich im Druckzonenparameter k1 aus, der näherungsweise mit dem Faktor fc,sus.t (t,t0) / fcc abge-
mindert wird. Dies entspricht Versuchsresultaten (Rüsch et al. 1968), wonach bei exzentrischer 
Belastung das Verhältnis von Widerstand bei Dauerlast und Kurzzeitwiderstand nicht systematisch 
vom Verhältnis fc,sus(t0) / fcc (t0) abweicht. Das Kriechmass bewirkt näherungsweise eine Vergrösse-
rung der Randbruchstauchung εcru des Betons um zirka εcu·φ(t,t0). Das Bild 2.21 zeigt die Verände-
rung der Stoffbeziehung durch die Lastdauer. Die Höchstspannung sinkt von der Zylinderdruckfes-
tigkeit rasch auf die Dauerstandfestigkeit fc,sus(t0) ab, die zur Zeit tcrit erreicht wird. Die Zunahme der 

 
 

Bild 2.21 Druckzonenparameter in rechteckigen Druckzonen mit innerhalb des Querschnitts liegender neutraler Achse 
– Einfluss einer langsamen oder andauernden Belastung: (a) Stoffbeziehungen zur Bestimmung der Druck-
zoneneigenschaften; (b) Druckzonenparameter kurz vor dem Erreichen der Höchstlast. 
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Verformungen entwickelt sich mit dem Kriechmass φ(t,t0) und verläuft wesentlich langsamer als der 
Abfall der Höchstspannung. Die Druckzonenparameter k1u und k2u beim Versagen verändern sich 
demzufolge hauptsächlich kurz nach dem Aufbringen der Last und bleiben später nahezu unverän-
dert, während die Randbruchstauchung εcru,φ weiter zunimmt (Bild 2.21 (b), (c)). Rüsch (1962) geht 
davon aus, dass die Randbruchstauchung bei Dauerlast das Doppelte der Randbruchstauchung bei 
Kurzzeitbelastung nicht überschreitet. Die grosse Kriechfähigkeit von Betonen niedriger Festigkeit 
bewirkt im Vergleich zu hochfesten Betonen eine verhältnismässig grosse Zunahme der Randstau-
chungen beim Erreichen der Höchstlast, was ein Grund dafür sein könnte, dass bei niederfesten 
Betonen grössere Randstauchungen gemessen wurden (Rüsch 1955). 

Wird ein Betonquerschnitt einer ständigen Belastung ausgesetzt, ändert sich die Stoffbeziehung 
kontinuierlich. Bei zentrischer Belastung (Bild 2.22 (a)) bewirkt dies lediglich eine Zunahme der 
Stauchungen, solange die Dauerstandfestigkeit nicht überschritten wird. Die Veränderung der Stoff-
beziehung, die mit einer Veränderung der Druckzonenparameter k1 und k2 einhergeht, führt bei 
exzentrischer Belastung zu Spannungsumlagerungen. Bis zur Zeit tcrit nimmt k1/k2 zu und führt zu 
einer Reduktion der Druckzonenhöhe und einer Reduktion der Randspannungen zulasten des Betons 
im mittleren Bereich der Druckzone (Bild 2.22 (b)). 

Solange die Dehnung εcu,φ bei der Höchstspannung nicht überschritten und demzufolge die Festig-
keit unter Dauerlast höchstens in der Randfaser erreicht wird, hat die Dauerlast ausser der Erhöhung 
der Stauchungen keinen Einfluss auf die Stoffbeziehung für eine anschliessende Weiterbelastung. Im 
Fall einer zentrischen Belastung (Bild 2.23 (a)) würde der nicht vorbelastete Beton der Stoffbezie-
hung σc(εc,t1,t1) folgen, wenn er mit der Geschwindigkeit eines Zylinderdruckversuchs weiterbelastet 
würde. Anschliessend an eine Dauerlast folgt der Beton der um die Anfangsdehnung Δεc,t verschobe-
nen Stoffbeziehung σc((εc ‒ Δεc,t),t1,t1) mit 

, 1 0 1 1( , , ) ( , , ) .c t c c c ct t t t       (2.72)

Das Versagen durch eine Laststeigerung im Anschluss an eine Dauerbelastung erfolgt bei zentrischer 
Belastung bei einer Druckspannung von fcc(t1) und einer Bruchstauchung von εcu(t1) + Δεc,t. 

 

Bild 2.22 Rechteckquerschnitt unter ständiger Last: (a) zentrische Belastung; (b) exzentrische Belastung. 
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Aufgrund der Spannungsverteilung bei exzentrischer Belastung muss die Stoffbeziehung 
σc(εc,t1,t1) für jede Faser um eine andere Anfangsdehngung 

, 1 0 1 1( ) ( ( ), , ) ( ( ), , )c t c c c cz z t t z t t       (2.73)

verschoben werden. Nicht mehr alle Fasern folgen der gleichen Kurve σc((εc ‒ Δεc,t),t1,t1) im Span-
nungs-Dehnungs-Diagramm. In Bild 2.23 (b) sind die Belastungspfade der Randfaser (A) und des 
Schwerpunkts (B) dargestellt. Der nichtlineare Verlauf von Δεc,t (z) führt bei der Weiterbelastung zu 
einer Entlastung der Randfaser infolge vorangehender Dauerlast. Im Bruchzustand führt dies zu einer 
leichten Erhöhung des Verhältnisses der Druckzonenparameter k1u / k2u und damit zu einem leicht 
erhöhten Widerstand. 

Je grösser die Dauerlast, desto stärker weicht die Verteilung von Δεc,t (z) von einer Geraden ab. 
Die grösste vorangehende Dauerlast, die mit dem hier beschriebenen Modell berücksichtigt werden 
kann, ist erreicht, wenn die lastnahe Randfaser infolge der Dauerlast die Druckspannung fc,sus.t (t,t0) 
erreicht; sie liegt knapp unterhalb der maximalen Belastung, die über den Zeitraum von t0 bis t1 
aufgenommen werden kann. Das Bild 2.24 zeigt den Einfluss einer solchen vorangehenden Dauerlast 
und damit den grösstmöglichen Einfluss auf den Widerstand bei verschiedenen Belastungsexzentrizi-
täten im Momenten-Normalkraft-Interaktionsdiagramm. Infolge vorangehender Dauerlast erhöht sich 
der Widerstand bei grossen Exzentrizitäten im kleinen Prozentbereich und verschwindet bei zentri-
scher Belastung. In Anbetracht der zahlreichen Unsicherheiten bei der Modellierung ist der Einfluss 
der vorangehenden Dauerlast auf den Widerstand bei reinen Betonquerschnitten in der Regel ver-
nachlässigbar. Die Vergrösserung der Randstauchung beim Bruch kann aber je nach System einen 
günstigen Einfluss haben. 

Bild 2.23 Rechteckquerschnitt unter ständiger Last mit anschliessender Erhöhung der Last bis zum Bruch: 
(a) zentrische Belastung; (b) exzentrische Belastung. Parameter wie in Bild 2.22. 
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Bild 2.24 Rechteckquerschnitt unter ständiger Last mit anschliessender Erhöhung der Last bei gleicher Exzentrizität 
bis zum Bruch: (a) System und Ablauf; (b) Spannungs-Dehnungs-Diagramm, Randfaser; (c) Einfluss der 
Vorbelastung im Momenten-Normalkraft-Interaktionsdiagramm. Parameter wie in Bild 2.22. 

 

Bei einer dreiachsigen Beanspruchung der Druckzone kann die Stoffbeziehung zur Beschreibung 
des Verhaltens von Druckzonen entsprechend den Angaben in Kapitel 2.2 angepasst werden. Die 
Erhöhung von Druckfestigkeit und Betonbruchstauchung und die weniger steile Entfestigungscharak-
teristik beeinflussen das Verhalten von exzentrisch gedrückten Druckzonen günstig. Der Einfluss von 
andauernden Lasten oder sehr langsamer Belastung kann entsprechend den Angaben in Kap. 2.3 zu 
den einachsig belasteten Druckzonen berücksichtigt werden. 

2.4.3 Spannungsverteilung zur Bemessung von Betondruckzonen 

Zur Bemessung von Betondruckzonen darf die in (2.69) und (2.71) definierte, in Bild 2.21 dargestell-
te Stoffbeziehung verwendet werden. Da die Belastungsgeschwindigkeit und die Lastdauer in der 
Regel unbekannt sind, müssen die Zeitfestigkeit fc,sus,t (t,t0) und die Kriechzahl φ(t,t0) so abgeschätzt 
werden, dass die Resultate auf der sicheren Seite liegen. Widerstand und Verformungsvermögen 
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Bei einem Belastungsalter von 28 Tagen beträgt die Dauerstandfestigkeit fc,sus(28 d) = 0.79 fcc,28. Die 
Bemessung mit dieser Stoffbeziehung wird dadurch erschwert, dass die Randstauchung beim Errei-
chen des Widerstands nicht a priori bekannt ist. 

Zur Bemessung von Betondruckzonen eignen sich einfachere Annahmen zur Spannungsverteilung 
in der Druckzone mit klar definierten Randstauchungen, die aber nur im Bruchzustand ihre Gültigkeit 
haben. Der amerikanische (ACI 2008) und der europäische (fib 2012a) Ansatz basieren auf den 
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Vorschlägen der entsprechenden Forscher (Mattock et al. 1961; Rüsch et al. 1962) aus den sechziger 
Jahren und wurden seither nur leicht angepasst. Beide Ansätze gehen davon aus, dass der Beton im 
Alter von 28 Tagen belastet wird. Hier wird angenommen, dass fc' etwa fck entspricht und gemäss 
(2.2) durch die mittlere Zylinderdruckfestigkeit ausgedrückt werden kann. 

In ACI 318-08 wird von einem rechteckigen Spannungsblock (Bild 2.25 (a)) ausgegangen. Am 
äusseren Rand der Druckzone wird eine Spannung von 0.85fcc über eine Höhe von 2k2u,ACI erreicht, 
die bei niederfestem Beton 0.85x entspricht und bei höheren Betondruckfestigkeit auf 0.65x ab-
nimmt. Die entsprechende Formulierung lautet 
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die Völligkeit der Druckzone beträgt 
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führt. Dieses bestimmt den Widerstand der Druckzone, solange die neutrale Achse innerhalb des 
Rechteckquerschnitts liegt. Die Randstauchung beim Erreichen der Höchstlast beträgt unabhängig 
von der Betondruckfestigkeit 
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Im Entwurf für den Model Code 2010 wird unter anderem die Spannungsverteilung, bestehend aus 
einer Parabel (beginnend auf der neutralen Achse mit Scheitel bei der Höchstspannung) und an-
schliessendem rechteckigem Spannungsblock (Bild 2.25 (b)), beschrieben. Die Höchstspannung 
beträgt 0.85fcc und wird bei einer Stauchung von 
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erreicht. Die extremale Randstauchung beträgt 
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Um der Reduktion der Betonrandstauchung bei zentrischer Belastung Rechnung zu tragen, werden 
die möglichen Dehnungsebenen zusätzlich eingeschränkt. Am lastnahen Rand kann die Bruchrand-
stauchung εcru,MC erreicht werden, solange die neutrale Achse innerhalb des Querschnitts liegt. Liegt 
die neutrale Achse ausserhalb des Querschnitts, wird die Bruchstauchung am lastnahen Rand propor-
tional zur Betonstauchung am lastentfernten Rand reduziert, bis bei zentrischer Belastung an beiden 
Rändern gleichzeitig die Betonstauchung εcI,MC nicht mehr überschritten werden kann. 

Die Druckzonenparameter k1u und k2u können direkt aus der Spannungsverteilung bestimmt wer-
den. Für rechteckige Druckzonen betragen sie etwa 
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und entspricht bei Betondruckfestigkeiten von unter 58 N/mm2 dem Wert gemäss ACI, nimmt bei 
höherfesten Betonen aber deutlich ab. 

Aufgrund der vorgeschlagenen Stoffbeziehung (2.74) und (2.75) kann bei zentrischer Belastung 
eine mittlere Spannung von 79 % der entsprechenden Zylinderdruckfestigkeit aufgenommen werden. 
Bei den Normformulierungen sind dies 85 % der entsprechenden Zylinderdruckfestigkeit. Gegenüber 
den Normen wird mit der Verwendung der Stoffbeziehung des Druckgurtmodells der Widerstand bei 
zentrischer Belastung um zirka 7 % unterschätzt. Ist die Belastung eines Rechteckquerschnitts so 

 

Bild 2.25 Vergleich der Spannungsverteilung im Bruchzustand bei einem Belastungsalter von 28 Tagen: 
(a) Spannungsverteilung im Bruchzustand nach ACI 318 (ACI 2008); (b) Spannungsverteilung im Bruchzu-
stand nach Model Code 2010 (fib 2012a); (c) Vergleich der Druckzonenparameter einer rechteckigen Be-
tondruckzone gemäss ACI 318 oder Model Code 2010 mit denjenigen gemäss Stoffbeziehung des Druck-
gurtmodells. 
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exzentrisch, dass die neutrale Achse im Querschnitt zu liegen kommt, bestimmen die Druckzonenpa-
rameter, insbesondere das Verhältnis k1u / k2u, den Widerstand des Betonquerschnitts. Im Bereich 
üblicher Betondruckfestigkeiten zwischen 30 und 50 N/mm2 wird das Verhältnis k1u / k2u mit der 
Verwendung der Stoffbeziehung gegenüber den Normen um zirka 15 % unterschätzt (Bild 2.25 (c)), 
wovon zirka die Hälfte auf unterschiedliche Annahmen zur maximalen Druckspannung entfällt. Auch 
die Randbruchstauchungen εru werden mit der Verwendung der Stoffbeziehung eher unterschätzt, 
insbesondere bei Betonen niedriger Festigkeit. Beim Vergleich ist zu beachten, dass aufgrund der 
graduellen Entfestigung des Betons gemäss der Stoffbeziehung des Druckgurtmodells die Rand-
bruchstauchung und damit die Druckzonenparameter systemabhängig sind. Bei überkritisch bewehr-
ten Biegeträgern oder bei der Belastung durch exzentrische Normalkraft erreicht die Zugbewehrung 
nicht immer die Fliessgrenze. Die Höchstlast wird in diesen Fällen bei höheren Betonrandstauchun-
gen erreicht, insbesondere bei Betonen niedriger Festigkeit. 

Die Verwendung der Stoffbeziehung des Druckgurtmodells liefert, verglichen mit den üblichen 
Annahmen zur Spannungsverteilung in der Druckzone, beim Erreichen der Höchstlast eine konserva-
tive Beurteilung der Tragsicherheit von Betondruckzonen. Ein Teil der Diskrepanz kann aus dem 
Weg geschafft werden, wenn die Dauerstandfestigkeit, welche die maximale Druckspannung in der 
Stoffbeziehung markiert, etwas weniger konservativ abschätzt wird. Würde diese so geschätzt, dass 
sie der maximalen Druckspannung der Normformulierungen entspricht, würden die mit der Stoffbe-
ziehung berechneten Widerstände bei üblichen Betondruckfestigkeiten weniger als 7 % von den 
Widerständen gemäss den Normformulierungen abweichen. 
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3. Stahlbeton unter Biegung und Normalkraft 

3.1 Querschnittsverhalten 

Kurzzeitverhalten 

Bei der Diskussion des Tragverhaltens von Stahlbetonbauteilen unter einer kombinierten Beanspru-
chung aus Biegung M und Normalkraft N, ist es in der Regel sinnvoll, den Ursprung des lokalen 
Stabkoordinatensystems in den Schwerpunkt eines reinen Betonquerschnitts mit identischen Abmes-
sungen zu legen (Bild 3.1 (a)). 

Wird von einem starr - ideal plastischen Materialverhalten ausgegangen, dürfen die Widerstände 
des Betons und der Bewehrung superponiert werden. In der Regel wird die Zugfestigkeit des Betons 
vernachlässigt. Bei einem Rechteckquerschnitt wird der Betonanteil im M-N-Interaktionsdiagramm 
von zwei Parabeln mit Scheiteln in (M,N) = (± fcbh2 / 8,‒ fcbh / 2), die sich im Ursprung und in 
(M,N) = (0,‒ fcbh) schneiden, begrenzt. Es wird mit dem Bruttoquerschnitt gerechnet. Der Lochabzug 
wird mit der Bewehrung in Abzug gebracht, siehe Bild 3.1 (b). Die Bewehrung nimmt bezogen auf 
den Gesamtquerschnitt Zug- und Druckkräfte in Längsrichtung des Bauteils mit Exzentrizitäten von 
e = d ‒ h / 2 beziehungsweise e = d′‒ h / 2 auf. Sie kann bis zur Fliessgrenze ausgenutzt werden. Die 
Beiträge des Betons, der oberen Bewehrung und der unteren Bewehrung zum Gesamtwiderstand sind 
im M-N-Interaktionsdiagramm in Bild 3.1 (c) veranschaulicht. Zu einer bestimmten Beanspruchung 
können sie mit Vektoren dargestellt werden, die mit C, S und S′ bezeichnet sind. Der Vektor C der 
Resultierenden der Betondruckspannungen kann im M-N-Interaktionsdiagramm beliebige Steigungen 
zwischen ±h/2 annehmen. Die Neigungen der Vektoren der Beiträge der Bewehrung zum Gesamtwi-
derstand sind durch die Lage der Bewehrungen im Querschnitt definiert. Sie betragen d ‒ h / 2 bezie-
hungsweise d′‒ h / 2. 

Der Beitrag des Betons weiter unterteilt werden, was insbesondere im Hinblick auf die Diskussion 
von Verstärkungsmassnahmen interessant ist. Das Bild 3.2 (a) zeigt einen Rechteckquerschnitt, der in 
nebeneinander angeordnete Querschnittsteile unterteilt ist. Der mittlere Teil, der mit a bezeichnet 
wird, verfügt über dieselbe Höhe wie der Gesamtquerschnitt und kann dadurch wie der Gesamtquer-
schnitt Druckkräfte mit Exzentrizitäten bis e = ± h / 2 aufnehmen. Im M-N-Interaktionsdiagramm 
liefert eine zentrische Streckung des Gesamtwiderstands bezüglich des Ursprungs mit dem Faktor 
ba / b den Widerstand des mittleren Querschnittsteils. Beim Erreichen des Widerstands weisen die 
unterschiedlichen Bereiche im Querschnitt, a und n, immer dieselbe Druckzonenhöhe auf. Die Resul-
tierenden der Betondruckkräfte Ca und Cn haben dieselbe Exzentrizität bezüglich der y-Achse, auch 
wenn die unterschiedlichen Bereiche im Querschnitt unterschiedliche Betondruckfestigkeiten aufwei-
sen. 

Bild 3.1 Stahlbeton-Rechteckquerschnitt mit starr - ideal plastischem Materialverhalten: (a) Querschnitt; 
(b) Schnittkörperdiagramm; (c) M-N-Interaktionsdiagramm. 
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Der Querschnitt in Bild 3.2 (b) ist in übereinander angeordnete Querschnittsteile aufgeteilt. Allei-
ne kann der untere Querschnittsteil Druckkräfte mit Exzentrizitäten zwischen h / 2 ‒ ha und h / 2, der 
obere Querschnittsteil Druckkräfte mit Exzentrizitäten zwischen ‒ h / 2 und h / 2 ‒ ha aufnehmen. 
Die Widerstände des oberen und des unteren Querschnittsteils alleine weisen im Ursprung des M-N-
Interaktionsdiagramms eine gemeinsame Tangente auf. Druckkräfte mit Exzentrizitäten zwischen 
‒ h / 2 und ‒ (h ‒ hn) / 2 werden vom oberen Querschnittsteil alleine aufgenommen. Liegt die Exzent-
rizität der Druckkraft zwischen ‒ (h ‒ hn) / 2 und 0, sind beide Querschnittseile wirksam, da die 
neutrale Achse im unteren Querschnittsteil zu liegen kommt. Der obere Querschnittsteil liefert in 
diesem Fall einen konstanten Beitrag Cn zum Gesamtwiderstand. 

Werden andere Stoffbeziehungen verwendet, dürfen die Beiträge des Betons und des Stahls nicht 
mehr unabhängig voneinander bestimmt werden. Sie ergeben sich mit der Hypothese von ebenblei-
benden Querschnitten aus der Wahl der Dehnungsebene ε(z). Allgemein gilt für einen durch Normal-
kraft N und einachsige Biegung M beanspruchten Querschnitt 
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(3.1)

Das Bild 3.3 veranschaulicht das Querschnittsverhalten eines Stahlbeton-Rechteckquerschnitts der 
Breite b und der Höhe h. Für den Beton wird die Stoffbeziehung σc(εc) des Druckgurtmodells und für 
die Bewehrung eine linear elastisch - ideal plastische Stoffbeziehung σs(ε) verwendet. Den numeri-
schen Berechnungen ist im Folgenden ein Beton mit fc = fcc = 40 N/mm2 mit den Verformungspara-
metern für den aufsteigenden Bereich im Spannungs-Dehnungs-Diagramm gemäss (2.3) - (2.5) 
zugrunde gelegt. Mit einer spezifischen Bruchenergie pro Volumeneinheit von UcF = 0.08 N/mm2 
weist die lineare Entfestigung einen Entfestigungsstabilitätsfaktor von etwa χcF = 0.3 auf. Für die 
Bewehrung wird eine Streckgrenze von fsy = 500 N/mm2 und ein Elastizitätsmodul von 
Es = 205 kN/mm2 verwendet. Die obere Bewehrung ist mit einem Strich ′ gekennzeichnet. Der Ab-
stand der Bewehrung vom oberen Querschnittsrand d beziehungsweise d′ beträgt im Beispiel 0.9h 
beziehungsweise 0.1h. Der geometrische Bewehrungsgehalt ist durch 
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definiert. 

Bild 3.2 Beiträge unterschiedlicher Querschnittsbereiche zum Gesamtwiderstand eines Beton-Rechteckquerschnitts 
mit starr - ideal plastischem Materialverhalten: (a) nebeneinander angeordnete Querschnittsteile; 
(b) übereinander angeordnete Querschnittsteile 

 

(a)

y
z

b
bn

a2
bn
2

b
M

-N

n a n

(b)

M

-N

n

h /2

h /2

b

a

h /2

h /2

h

hn

a

Ca

Cn

Ca

Cn
2

h -a h2

2

h

a

n

a,n
2

h

y
z



Querschnittsverhalten 

61 

Bild 3.3 Querschnittsverhalten mit der Verwendung der Stoffbeziehung des Druckgurtmodells – Einfluss des 
Entfestigungsverhaltens des Betons: (a) Querschnitt, Spannungsverteilung am Querschnitt, Stoffbeziehun-
gen; (b) M-N-Interaktionsdiagramm; (c) Randstauchung beim Erreichen des Widerstands; (d) Krümmung 
beim Erreichen des Widerstands. 

 

In Bild 3.3 (b-d) sind der Querschnittswiderstand und die Verformungen beim Erreichen des Wi-
derstands eines einseitig bewehrten Rechteckquerschnitts mit ρ = 2 % dargestellt. Die kräftige Be-
wehrung führt zu einem mechanischen Bewehrungsgehalt 
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von 0.25. Bei der kombinierten Belastung durch kleine Druckkräfte und Biegung oder bei einer 
Druckbeanspruchung mit grosser Exzentrizität ‒e erreicht die Bewehrung die Streckgrenze fsy. Eine 
Erhöhung der Druckkraft führt hier zu einer Erhöhung des Biegewiderstands. In diesem Bereich des 
M-N-Interaktionsdiagramms, der mit zunehmendem Biegebewehrungsgehalt ρ kleiner wird, lässt sich 
der Beton mit den Druckzonenparametern gemäss Kap. 2.4.2 beschreiben. Die Betonstauchung am 
oberen Querschnittsrand ‒εsup,u = εcru ist konstant und alleine vom Beton abhängig. Bei einem spröden 
Beton mit χcF = 1 beträgt sie εcu und nimmt mit abnehmendem Entfestigungsstabilitätsfaktor des 
Betons zu. Der Beitrag des Betons C zum Gesamtwiderstand beschreibt in diesem Bereich des M-N-
Interaktionsdiagramms eine Parabel. Durch eine Translation um den konstanten Widerstandsbeitrag S 
der fliessenden Bewehrung erhält man den Gesamtwiderstand. Bei grösseren Druckkräften ‒N und 
Biegung nimmt die Betondruckzone eine grössere Höhe x in Anspruch. Es ist nicht mehr möglich, 
eine Dehnungsebene zu finden, die den Druckzonenparametern für die optimale Ausnutzung des 
Betons gerecht wird und gleichzeitig das Fliessen der Bewehrung ermöglicht. Zulasten des Betons 
wird bei nicht spröd entfestigendem Beton die Betonstauchung am oberen Querschnittsrand ‒εsup,u 
beim Erreichen des Widerstands erhöht, um der Bewehrung das Erreichen der Streckgrenze zu er-
möglichen. Dies geschieht umso ausgeprägter, je kleiner der Entfestigungsstabilitätsfaktor des Betons 
ist, siehe Bild 3.3 (c). Sind die Druckkräfte grösser, erreicht die Bewehrung die Streckgrenze nicht 
mehr und verliert zunehmend an Bedeutung. Die Randstauchung ‒εsup,u beim Erreichen des Wider-
stands nähert sich wieder der für den Beton optimalen Randstauchung εcru und erreicht diese, wenn 
die neutrale Achse auf der Höhe der Bewehrung zu liegen kommt. Eine noch höhere Druckbeanspru-
chung mit Biegung führt dazu, dass die Bewehrung beim Erreichen des Widerstands in der Beton-
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druckzone liegt. Die Randstauchung ‒ εsup,u nimmt weiter ab und nähert sich εcu an. Die Krümmung 
χu beim Erreichen Widerstands ist noch stärker von der Normalkraftbelastung abhängig. Durch die 
zunehmende Druckzonenhöhe bei grösseren Druckkräften nimmt sie stärker als die Randstauchung 
ab, siehe Bild 3.3 (d). 

Ein grosser Bewehrungsgehalt ρ führt bei einer kombinierten Beanspruchung aus Druck und Bie-
gung zu einer Erhöhung des maximalen Biegewiderstands und zu einer Reduktion der Druckkraft, 
die zu dessen Erreichen vonnöten ist (Bild 3.4 (a)). Entsprechend erreicht mit zunehmendem Beweh-
rungsgehalt die Randstauchung ‒ εsup,u bei niedrigeren Druckkräften ihren Extremwert, der bei einer 
stärkeren Biegebewehrung höher ausfällt. Die Reduktion der Krümmung χu beim Erreichen des 
Widerstands mit zunehmendem Biegebewehrungsgehalt ist, insbesondere bei kleinen Druckbean-
spruchungen, beträchtlich. 

Mit einer oberen Bewehrung kann dem entgegengewirkt werden (Bild 3.4 (d-f)). Durch sie wird 
die Druckzonenhöhe bei gleicher Druckbeanspruchung reduziert. Dies führt zu einer Erhöhung der 
Krümmung beim Erreichen des Widerstands. Bei einer kombinierten Beanspruchung aus mässigem 
Druck und Biegung wird der Widerstand zudem bei einer grösseren Stauchung an der Querschnitts-
oberkante ‒ εsup,u erreicht, um die obere Bewehrung verstärkt zu belasten. Bei sehr grossen Druckbe-
anspruchungen erreicht die obere Bewehrung ohnehin die Streckgrenze, und die Randstauchung beim 
Erreichen des Widerstands nimmt zugunsten des Betons ab. 

Das Bild 3.5 zeigt den Einfluss einer oberen Bewehrung auf das Last-Verformungsverhalten bei 
einer kombinierten Beanspruchung aus einer konstanten Druckkraft – N = fcbh / 2 und einer Biegebe-
anspruchung bei unterschiedlichen Entfestigungsstabilitätsfaktoren des Betons. Mit der oberen Be-
wehrung kann hauptsächlich der Biegewiderstand und die Krümmung χu beim Erreichen des Wider-
stands erhöht werden. Ebenso werden das Dekompressionsmoment und das Biegemoment, bei dem 
der Beton am oberen Querschnittsrand ‒ εcu erreicht, erhöht. Beide Zustände werden bei grösseren 
Krümmungen erreicht. Nachdem der obere Querschnittsrand ‒ εcu überschritten hat, beeinflusst auch 
das Entfestigungsverhalten des Betons das Querschnittsverhalten. Ist keine obere Bewehrung vor-
handen, beginnt ein Stahlbetonquerschnitt mit sprödem Beton (χcF = 1) sofort steil zu entfestigen, 
nachdem der obere Querschnittsrand die Stauchung εcu überschritten hat. Bei einem Entfestigungs-
stabilitätsfaktor von etwa χcF = 0.3 kann das Biegemoment nach dem Überschreiten von ‒ εcu am 

Bild 3.4 Querschnittsverhalten mit der Verwendung der Stoffbeziehung des Druckgurtmodells – Einfluss der 
Bewehrung: (a-c) Einfluss der unteren Bewehrung; (d-f) Einfluss der oberen Bewehrung. 

 

(a)

(d)

bh

M

-N
f

-N (f)

χ

-N
c

(e)

-εsup,uεcu u

M

-N -N (c)

χ

-N

h/

(b)

-εsup,uεcu

ρ = 0 %

εcu- u

2 %

ρ =

= 0 %

1 %

0 %

= 0 % = 0 %

ρ = 1 % ρ = 1 %

1 %
2 %

ρ = 1 %

= 0 %
1 %
2 %

= 0 %
1 %
2 %

ρ = 0 %

2 %
1 %ρ = 0 %

1 %
2 %

h/εcu-

ρ ρ

ρ

ρ ρ

bhfc bhfc

bhfc bhfc bhfc



Querschnittsverhalten 

63 

oberen Querschnittsrand noch leicht gesteigert werden, obwohl der Beton am oberen Querschnitts-
rand bereits entfestigt. Die Tangentensteifigkeit nimmt bis zum Erreichen der Höchstlast kontinuier-
lich auf null ab und und der Gesamtquerschnitt kommt in die Entfestigung. In diesem Beispiel wird 
die Streckgrenze von der unteren Bewehrung nicht erreicht. Wird davon ausgegangen, dass der Beton 
nicht entfestigt (χcF = 0), erreicht die untere Bewehrung die Streckgrenze nach einer anhaltenden 
Abnahme der Querschnitts-Tangentensteifigkeit. Mit einer fliessenden unteren Bewehrung kann das 
Biegemoment nur noch minim gesteigert werden. Die Tangentensteifigkeit wird verschwindend 
klein. Ist eine obere Bewehrung mit ρ′ = 1 % oder ρ′ = 2 % vorhanden, wird dieses Verhalten nicht 
grundsätzlich verändert. Beim spröden Beton verläuft die Entfestigung weniger steil, bis die obere 
Bewehrung auf Druck ins Fliessen kommt. Danach erfolgt die Entfestigung rasant. Entfestigt der 
Beton mit χcF = 0.3, kann das Biegemoment noch deutlich gesteigert werden, nachdem der Beton am 
oberen Querschnittsrand ‒ εcu überschritten hat. Das grösste Biegemoment wird erreicht, wenn die 
Druckbewehrung ins Fliessen kommt. Die Entfestigung des Querschnitts erfolgt mit zunehmendem 
Bewehrungsgehalt ρ′ etwas weniger rasch. Beim plastischen Beton mit χcF = 0 kann das Biegemo-
ment gesteigert werden, bis beide Bewehrungen die Streckgrenze erreichen. Mit dem Erreichen der 
Streckgrenzen nimmt die Tangentensteifigkeit des Querschnitts jeweils sprunghaft ab. 

Wie bei allen entfestigenden Systemen erfolgt nach dem Überschreiten der Höchstlast eine Loka-
lisierung der Verformungen in einer Versagenszone. Die Last-Verformungs-Diagramme in Bild 3.5 
beziehen sich auf das Verhalten eines sehr kurzen Bauteils. Das Verhalten von grösseren Bauteilen 
kann durch die Unterteilung in eine Bruchzone und in gesunde Bauteilbereiche untersucht werden. 
Einen Vorschlag dazu liefert beispielsweise (Meyer & König 1998). 

Langzeitverhalten 

Der Einfluss des Langzeitverhaltens des Betons auf das Querschnittsverhalten von Stahlbetonquer-
schnitten kann einfach berücksichtigt werden, indem die Stoffbeziehung des Druckgurtmodells für 
den Beton gemäss den Angaben in Kap. 2.4.2 angepasst wird und das Schwinden des Betons in die 
Querschnittsanalyse mit einbezogen wird. Das Bild 3.6 zeigt beispielhaft das Querschnittsverhalten 
eines beidseitig bewehrten Rechteckquerschnitts. Die Erstbelastung auf eine Druckkraft ‒ N0 und ein 
Biegemoment M0 erfolgt in einem Betonalter von t0. Wird die Zugfestigkeit des Betons vernachläs-
sigt, kann er frei schwinden. Erst ab einer Stauchung von ‒ εcs werden so entstandene Risse wieder 
geschlossen und es können Druckspannungen übertragen werden. Die Querschnittsanalyse unter der 
Hypothese eben bleibender Querschnitte zum Zeitpunkt t0 erfolgt deshalb mit einer Stoffbeziehung, 
die im Spannungs-Dehnungs-Diagramm um εcs(t0)  verschoben wurde. Für den Beton gilt 
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Bild 3.5 Verformungsverhalten eines Querschnitts mit der Stoffbeziehung des Druckgurtmodells – Einfluss der 
oberen Bewehrung auf das Verformungsverhalten unter einer Biegebelastung bei einer konstanten Druck-
kraft von ‒N = fcbh/2. 
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Die entsprechende Arbeitslinie ist in Bild 3.6 (c) strichliert eingezeichnet. Das Schwinden ‒ εcs(t0) ist 
daran zu erkennen, dass die Arbeitslinie des Betons nicht im Ursprung beginnt. Die Spannung in der 
Bewehrung ist von der absoluten Dehnung ε(zs) im Querschnitt abhängig. Das Resultat der Span-
nungsanalyse ist in Bild 3.6 (d) dargestellt. Wird die Spannungsanalyse bei gleichbleibender Belas-
tung für einen späteren Zeitpunkt t durchgeführt, folgt der Beton der Arbeitslinie 
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Durch die Reduktion der Steifigkeit des Betons infolge Kriechens und der zunehmenden Schwind-
dehnung kommt es zu einer Spannungsumlagerung innerhalb des Querschnitts. Vor allem die obere 
Bewehrung erfährt eine Zunahme der Druckbeanspruchung und erreicht die Fliessgrenze (y′ in 
Bild 3.6), während der Beton am oberen Querschnittsrand entlastet wird. Die Reduktion der Beton-
druckspannungen wird nicht alleine durch die Druckbewehrung kompensiert. Auch die leichte Ver-
grösserung der Druckzonenhöhe, verbunden mit einer Zunahme der Stahlspannung in der unteren 
Bewehrung, erlaubt eine Reduktion der Betondruckspannungen am oberen Querschnittsrand. Obwohl 
die Betondruckspannungen zur Zeit t0 die Dauerstandfestigkeit des Betons überschreiten, versagt das 
Bauteil nicht unter Dauerlast. Mit dem gewählten Vorgehen werden die initialen Spannungen nicht 
von den allmählich entstehenden Umlagerungsspannungen unterschieden. Bei niedrigem Spannungs-
niveau entspricht dieses Vorgehen der Modellierung des Querschnittsverhaltens mit einem Effektiven 
Elastizitätsmodul für den Beton (Burns 2011). 

Die rasche Weiterbelastung durch Erhöhung des Biegemoments bei gleichbleibender Normalkraft 
erfolgt zur Zeit t1. Der Beton folgt nun der Arbeitslinie 

, 1(0) 1 1( , ) ( ( ), , ) ,c c c tz z t t       (3.6)

die von der Lage des Betons im Querschnitt abhängig ist. Sie entspricht der Stoffbeziehung für eine 
Kurzzeitbelastung σc(εc,t1,t1) beziehungsweise εc(σc,t1,t1) in einem Betonalter von t1, die um die 

Bild 3.6 Einfluss des Langzeitverhaltens des Betons auf das Tragverhalten eines beidseitig bewehrten Rechteckquer-
schnitts (Querschnitt siehe Bild 3.3). Zur Zeit t0 wird eine ständige Last aufgebracht; die Erhöhung des Bie-
gemoments bis zum Bruch erfolgt zum Zeitpunkt t1. 
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Anfangsdehnung Δεc,t1(0)(z) verschoben wird. Δεc,t1(0)(z) entspricht einer Art bleibender Betondeh-
nung, die sich aus den Verformungen infolge Kriechens unter den vorangehenden Lasten und infolge 
Schwindens zusammensetzt. Sie beträgt 

, 1(0) 1 , 1 1 1 , 0 1( ) ( ) ( ( ), , ) ( ) ( ) .c t t c c t c t csz z z t t z t          (3.7)

Dabei beschreibt εt1(z) die Dehnungen am Querschnitt zum Zeitpunkt t1, vor der Erhöhung der Belas-
tung, und σc,t1(z) beschreibt die entsprechenden Betonspannungen. Dass ‒Δεc,t1(z) grösser als die 
Stauchungen infolge Schwindens ‒ εcs(t1) sein muss, liegt auf der Hand. In der Regel ist von einem 
geknickten Verlauf der Anfangsdehnung Δεc,t1(z) auszugehen (siehe Bild 3.6 (d)). Wird eine Quer-
schnittsanalyse für den Zeitpunkt t1 und die ständige Last N0, M0 durchgeführt, liefert die Verwen-
dung der Arbeitslinie für den Beton gemäss (3.5) mit t = t1 dieselben Resultate wie die Verwendung 
der Arbeitslinie für den Beton gemäss (3.6) und (3.7). Dies wird als wesentliches Kriterium für die 
Konsistenz des gewählten Vorgehens betrachtet. Dass es sich bei Δεc,t(z) nicht um echte bleibende 
Verformungen handelt, zeigt sich in der Tatsache, dass die Querschnittsanalyse unter der ständigen 
Last N0, M0 zum Zeitpunkt t1 mit unterschiedlichen Stoffbeziehungen durchgeführt werden kann. 
Dazu werden zur gleichen Zeit Δεc,t(z) beziehungsweise Δεc,t1(0)(z) verwendet. Echte bleibende Ver-
formungen infolge Schwindens und Kriechens ändern sich nicht sprunghaft. 

Der rechnerische Widerstand wird durch diese Vorgeschichte gegenüber einem gleichaltrigen 
Bauteil, das – abgesehen von der Alterung des Betons – unter Vernachlässigung des Langzeitverhal-
tens des Betons untersucht wird, leicht erhöht. Im Bruchzustand, bei einer Beanspruchung durch 
Nu = N0 und Mu, kann die untere Bewehrung aufgrund der Berücksichtigung der Langzeiteffekte 
rechnerisch stärker ausgenutzt werden. Das M-N-Interaktionsdiagramm in Bild 3.6 (a) zeigt, dass 
sich die Vorbelastung mit N0 und M0 nicht bei jeder Art der Weiterbelastung günstig auf den Wider-
stand auswirkt. Namentlich bei reinem Druck oder reiner Biegung wird der Querschnittswiderstand 
durch das Langzeitverhalten des Betons und die Belastungsgeschichte leicht reduziert. Meistens 
wirken sich die Langzeiteffekte aufgrund einer Vorbelastung aber günstig auf den Kurzzeit-
Querschnittswiderstand aus. 

Bei der rechnerischen Ermittlung des Widerstands wird das Langzeitverhalten in der Regel nur 
sehr pauschal berücksichtigt, weil die Belastungsgeschichte im Voraus nicht genügend genau be-
kannt ist und der meist günstige Einfluss der Langzeiteffekte auf den Kurzzeit-
Querschnittswiderstand von der Grösse her unbedeutend ist. Die Verformungen, insbesondere die 
Betonstauchungen beim Erreichen der Höchstlast, werden jedoch von der Belastungsgeschichte 
massgeblich beeinflusst. 

Um zu überprüfen, ob kein Versagen währen der Dauerbelastung auftritt, kann die konservative 
Stoffbeziehung gemäss (2.74) bis (2.76) verwendet werden. Damit wird der günstige Einfluss der 
Kriechverformungen vernachlässigt und nur die Reduktion der Zylinderdruckfestigkeit auf die Dau-
erstandfestigkeit bei ständiger Belastung berücksichtigt. Soll die günstig wirkende Kriechverformung 
berücksichtigt werden, ist die Belastungsdauer bis zum minimalen Widerstand a priori unbekannt. 
Dieser wird zu einer Zeit t ≤ tcrit gemäss Kap. 2.3.2 erreicht. 

Etwas aufwändiger wird die Querschnittsanalyse, wenn die ständige Last etappenweise aufge-
bracht wird. Das Bild 3.7 zeigt das Verhalten desselben Querschnitts wie in Bild 3.6, der eine andere 
Lastgeschichte erfährt. In einem Betonalter t0 wird eine ständige Druckkraft ‒ N0 aufgebracht. Das 
zusätzliche Biegemoment M1 kommt zur Zeit t1 dazu, und die rasche Erhöhung der Druckkraft bis 
zum Bruch erfolgt zur Zeit t2. Die Lastpfade der Schnittgrössen im M-N-Interaktionsdiagramm und 
der Betonspannungen am oberen und unteren Querschnittsrand im ε-σc-Diagramm sind in 
Bild 3.7 (a-c) dargestellt. Die entsprechenden Dehnungsebenen und Spannungsverteilungen zeigt das 
Bild 3.7 (d). Die Querschnittsanalysen werden für den Zeitpunkt t2 durchgeführt. Bezogen auf t2 wird 
der gesamte Belastungsablauf durchgespielt. Die Normalkraft N0 wirkt von t0 bis t2. Die entsprechen-
de Querschnittsanalyse erfolgt deshalb mit der ensprechenden Arbeitslinie des Betons im ε-σc-
Diagramm 
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Aus der Querschnittsanalyse resultieren die Dehnungsebene εt2(0)(z) und die zugehörigen Spannun-
gen. Die Spannungsverteilung im Beton zur Zeit t2 infolge N0 wird mit σc,t2(0)(z) bezeichnet. 

Ab einer Zeit t1 wirken die Normalkraft N0 und das Biegemoment M1. Für die Querschnittsanalyse 
unter der Beanspruchung N0, M1 wird für den Beton die Arbeitslinie  
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verwendet. Aufgrund der zentrischen Belastung durch N0 und des symmetrischen Querschnitts ist 
Δεc,t2(1)(z) gleichmässig über die Querschnittshöhe verteilt. Bei der Beanspruchung durch N0 und M1 
folgen deshalb die Betonfasern am oberen (sup) und unteren (inf) Querschnittsrand nicht nur dersel-
ben Stoffbeziehung σc(εc,t2,t1), sondern auch derselben Arbeitslinie σc(ε,t2,t1) im ε-σc-Diagramm. Die 
Bedingung in (3.9), dass Δεc,t2(1)(z) ≤ Δεc,t2(0)(z) sein muss, wird daher immer erfüllt sein. Im Gegen-
satz zu Δεc,t2(0)(z) beinhaltet Δεc,t2(1)(z) neben den Verformungen infolge Schwindens auch die 
Kriechverformungen infolge N0. Aus der Querschnittsanalyse unter der Beanspruchung N0, M1 resul-
tieren die Dehnungsebene εt2(1)(z) und die Spannungen am Querschnitt zur Zeit t2. 

Bei der anschliessenden, raschen Erhöhung der Last bis zum Bruch folgt der Beton der Kurzzeit-
Stoffbeziehung σc(εc,t2,t2) eines Betons mit dem Alter t2. Im ε-σc-Diagramm sind die Arbeitslinien auf 
jeder Höhe um eine andere Dehnung verschoben, da die Kriechdehnungen nicht gleichmässig über 
die Querschnittshöhe verteilt sind. Die Arbeitslinien werden durch 

 

Bild 3.7 Einfluss des Langzeitverhaltens des Betons auf den Querschnittswiderstand eines beidseitig bewehrten 
Stahlbeton-Rechteckquerschnitts (Querschnitt siehe Bild 3.3). Zur Zeit t0 wird eine ständige Normalkraft 
aufgebracht; zur Zeit t1 kommt ein ständiges Biegemoment dazu; die Erhöhung der Normalkraft bis zum 
Bruch erfolgt zum Zeitpunkt t2. 
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ausgedrückt. Die Beanspruchung durch N0 und M1 führt zu einer Dekompression des unteren Quer-
schnittsrands. Der Term εc(σc,inf,t2(1),t2,t2) könnte mit σc,inf,t2(1) = 0 eigentlich beliebige positive Werte 
annehmen, wenn die Zugfestigkeit des Betons vernachlässigt wird. In der Regel wird die Stoffbezie-
hung für den Beton nur für negative Dehnungen definiert. Es folgt εc(0,t2,t2) = 0, was bedeuten wür-
de, dass Δεc,inf,t2(2) positive Werte annähme und für folgende Belastungen sämtliche Risse geschlossen 
würden. Durch die Bedingung Δεc,t2(2)(z) ≤ Δεc,t2(1)(z) wird dies verhindert, und die Stauchungen 
infolge Schwindens und Kriechens durch vorangehende Lasten werden auch in der Zugzone weiter-
hin berücksichtigt. Δεc,t2(2)(z) erhält dadurch den erwarteten Knick, siehe Bild 3.7 (d). Ist Δεc,t2(2)(z) 
bekannt, kann der Widerstand nach der beschriebenen Belastungsgeschichte wie üblich durch Suchen 
der Dehnungsebene ε(z) ermittelt werden. Das Bild 3.7 (a) zeigt, dass der Querschnittswiderstand 
vom Langzeitverhalten des Betons nicht massgeblich beeinflusst wird, solange das Versagen nicht 
unter ständigen Lasten eintritt und die Last bei der Belastung bis zum Bruch rasch aufgebracht wird. 

3.2 Umschnürungswirkung der Bewehrung 

In Kap. 2.2.1 wird gezeigt, dass die Querdehnungen des einachsig druckbelasteten Betons bei hohem 
Lastniveau stark anwachsen. Nach dem Überschreiten der Zylinderdruckfestigkeit fcc übersteigt die 
Querdehnzahl sogar ν = 0.5. Das Volumen des Betons nimmt zu. Bei einer Behinderung der Quer-
dehnung durch eine Umschnürungsbewehrung baut sich deshalb ein Druck im Beton quer zur Bean-
spruchungsrichtung auf. Die Umschnürungsbewehrung kann die Druckzone durchkreuzen oder 
umschliessen, muss aber am Druckzonenrand gut verankert sein. Versuche, wie beispielsweise aus 
(Rüsch & Stöckl 1969) oder (Park et al. 1982), zeigen, dass eine normalfeste Umschnürungsbeweh-
rung in der Regel bis zur Streckgrenze beansprucht werden kann. Die dafür erforderliche Längsstau-
chung des Betons kann erheblich sein. In (Rüsch & Stöckl 1969) wird berichtet, dass die Streckgren-
ze der Umschnürungsbewehrung erst bei einer Längsstauchung von etwa 8 ‰ erreicht wurde. 

An der Technischen Universität Hamburg-Harburg wurden Versuche zu umschnürten Stahlbeton-
stützen durchgeführt (Möbius 2008). Die Serie I beinhaltete zylinderförmige Versuchskörper, die mit 
Stahlrohren umschnürt waren. Durch die Verwendung von Stahlrohren, anstelle einer Bügelbeweh-
rung, wird der gesamte Betonquerschnitt gleichmässig umschnürt. Die Versuche eignen sich deshalb 
in besonderem Mass, um zu überprüfen, ob sich umschnürter Beton gleich verhält wie in einem 
Triaxialversuch gemäss Kap. 2.2.3. Die Versuchskörper mit einem Aussendurchmesser d = 300 mm 
und einer Höhe h = 1000 mm wurden zentrisch belastet. Beim Typ 1 handelte es sich um einen 
reinen Betonquerschnitt. Die Typen 2 und 3 waren mit einem Stahlrohr der Blechstärke t = 1 mm 
respektive t = 2 mm umschnürt. 

Aus den Versuchsresultaten vom Typ 1 kann die Betondruckfestigkeit zu fc = 35.9 N/mm2 be-
stimmt werden. Mit einer angenommenen spezifischen Bruchenergie des Betons pro Volumeneinheit 
von UcF = 0.08 N/mm2, kann das Verhalten der Versuchskörper vom Typ 1 mit den Angaben in 
Kap. 2.2.2 modelliert werden. Ein Vergleich des modellierten Verhaltens mit den Versuchsresultaten 
ist in Bild 3.8 (a) dargestellt. Sowohl die Stauchung beim Erreichen der Höchstlast, als auch das 
Entfestigungsverhalten werden so recht gut abgebildet. 

Bei den Versuchskörpern vom Typ 2 und 3 führt die Bewehrung zu einem dreiachsigen 
Druckspannungszustand im Beton. Nach der Kesselformel beträgt der allseitig wirkende Querdruck 
auf den Beton 

1 .c c syf    (3.11)



Stahlbeton unter Biegung und Normalkraft 

68 

Der geometrische Bewehrungsgehalt der Umschnürungsbewehrung beträgt im vorliegenden Fall 
ρc = 2t / dc, wobei mit dc der Durchmesser der Mittelfläche des Stahlzylinders bezeichnet wird. Dar-
aus ergeben sich mit den in (Möbius 2008) angegebenen Streckgrenzen Querdrücke von 1.3 N/mm2 
respektive 3.5 N/mm2. Bei der Modellierung des Betons gemäss den Angaben in Kap. 2.2.3 wird 
vernachlässigt, dass der Querdruck bei umschnürtem Beton erst allmählich aufgebaut wird. Es wird 
k3 = 4 und kε3 = 5 verwendet. Das Verhalten der Stahlrohre in Zylinder-Längsrichtung wird, mit den 
Werkstoffkennwerten aus (Möbius 2008), als linear elastisch - linear verfestigend modelliert. Unter 
der Voraussetzung ebenbleibender Querschnitte wird der Widerstand erreicht, wenn die Bruchstau-
chung εcu3 des dreiachsig gedrückten Betons erreicht wird. Die Entfestigung erfolgt in einer Bruchzo-
ne der Länge lF = 2d, in der die Stauchungen des Betons und des Stahls weiter zunehmen. Der Beton 
in der Bruchzone entfestigt linear bis zur Restfestigkeit fcR3 bei einer mittleren Bruchzonendehnung 
von εcR3, während der Stahl weiter verfestigt. Ausserhalb der Bruchzone werden Beton und Stahl 
linear elastisch entlastet. Nach dem Überschreiten des Widerstands entstehen so in Beanspruchungs-
richtung Differenzen der Stahlspannungen und der Betondruckspannungen zwischen der Bruchzone 
und den intakten Bereichen. Die entsprechenden Schnittgrössen müssen über Verbundschubspannun-
gen zwischen dem Stahl und dem Beton übertragen werden. Wird auch lokal am Ebenbleiben der 
Querschnitte festgehalten, müssen die Verbundschubspannungen streng genommen unendlich grosse 
Werte annehmen. In Bild 3.8 (b) und (c) sind die rechnerisch und experimentell ermittelten Resultate 
dargestellt. Qualitativ stimmen die Last-Verformungs-Kurven sehr gut überein. Die Höchstlasten und 
die zugehörigen Verformungen werden, namentlich bei den Versuchskörpern vom Typ 3, über-
schätzt. Bezüglich des Nachbruchverhaltens ist die gewählte Modellierung eher konservativ. Dies 
betrifft sowohl die Entfestigungssteifigkeit, als auch die Restfestigkeit des Systems. 

In der Regel besteht die Umschnürungsbewehrung aus Bügeln oder einer Wendelbewehrung 
(Bild 3.9). Der Umschnürungsdruck wirkt dadurch nicht gleichmässig auf den Beton. In Versuchen 
zeigt sich, dass nicht nur die Betonüberdeckung abplatzt, sondern auch Betonschuppen zwischen den 
Bügeln herausbrechen, während ein Betonkern auch bei grossen Stauchungen noch Kräfte aufneh-
men kann. 

Bei Kreisquerschnitten bilden sich zwischen den Bügeln oder Wendelgängen Gewölbe, die die 
Umlenkkräfte der bis zur Streckgrenze beanspruchten Umschnürungsbewehrung gleichmässig auf 
einen inneren Kern des Betons verteilen. Die gleichmässige Querdruckspannung wird mit der Kessel-
formel (3.11) bestimmt. Der geometrische Bewehrungsgehalt der Umschnürungsbewehrung beträgt 

2mit Ø / 2 .sc
c sc

c c

A
A

d s
     (3.12)

Dabei bezeichnet dc den Durchmesser des Betons innerhalb der Achse der Umschnürungsbewehrung 
und sc den Abstand der Bügel beziehungsweise die Ganghöhe der Wendel. Mehr Anlass zur Diskus-
sion gibt die Frage nach der effektiv umschnürten Querschnittsfläche Aconf. Wird gemäss einem 
Vorschlag von Sheikh & Uzumeri (1982) davon ausgegangen, dass die Gewölbe zwischen den 

Bild 3.8 Versuche von Möbius (2008), Serie I – experimentelle Resultate und Nachrechnung: (a) Typ 1, reiner 
Betonquerschnitt; (b) Typ 2, Umschnürung mit Stahlrohr t = 1 mm; (b) Typ 3, Umschnürung mit Stahlrohr 
t = 2 mm. 
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Bügeln eine Pfeilhöhe von sc / 4 aufweisen, beträgt der Durchmesser des effektiv umschnürten Stüt-
zenkerns an der schmalsten Stelle 

 .
2
c

conf c

s
d d   (3.13)

Das Verhältnis der effektiv umschnürten Querschnittsfläche zur Kernfläche innerhalb der Umschnü-
rungsbewehrung beträgt damit 
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1  .
2

conf c

c c

A s

A d

 
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 (3.14)

(Sheikh & Uzumeri 1982)In (Mander et al. 1988) wird dieser Vorschlag für Ringbewehrungen im 
Wesentlichen übernommen. Dort wird allerdings zwischen Ring- und Wendelbewehrung unterschie-
den. Da sich bei einer Wendelbewehrung die Einschnürung im mehrachsig gedrückten Beton durch 
die Gewölbe parallel zur Wendelbewehrung um den Stützenkern windet, ist die minimale Fläche des 
effektiv umschnürten Betons in einem horizontalen Querschnitt grösser als bei einer Bügelbeweh-
rung. Es resultiert ein Reduktionsfaktor Aconf / Ac von (1 − sc / (2dc)). Kanellopoulos (1986) ist etwas 
konservativer und verwendet aufgrund von Überlegungen an einem Spannungsfeld unabhängig von 
der Art der Bewehrung Aconf / Ac = (1 − sc / (dc))

2. Davor hatte sich bereits Menne (1977) mit der 
Sache auseinandergesetzt. Bezüglich der Pfeilhöhe der Gewölbe zwischen den Bügeln geht er davon 
aus, dass sie zwischen sc / 4 und sc / 2 liegen. Ein zwischen den erwähnten Werten liegender Reduk-
tionsfaktor 
Aconf / Ac von (1 − sc / (dc)) scheint ihm deshalb angemessen. Hier wird nicht von der grossen Aus-
wahl an Reduktionsfaktoren Gebrauch gemacht und weiterhin (3.14) verwendet, unabhängig davon 
ob Bügel oder Wendel eingesetzt werden. Eine Umschnürungsbewehrung kann demnach nur wirk-
sam sein, wenn sie mit Abständen sc ≤ 2dc verlegt ist. Dies stimmt mit den Beobachtungen bei Zylin-
derdruckversuchen überein, bei denen die Verhinderung der Querdehnungen durch die Lasteinleit-
platten ab einer Schlankheit der Versuchskörper von l / d = 2 keinen Einfluss auf die Festigkeit mehr 
hat (siehe Kap. 2.2.1). Gleiches kann mit der Fliessbedingung von Coulomb gezeigt werden (siehe 
Kap. 2.2.3). 

Bei Rechteckquerschnitten wird oft von der konservativen Annahme ausgegangen, dass die Bü-
gelschenkel – insbesondere wenn sie die Streckgrenze erreichen – eine geringe Biegesteifigkeit 
aufweisen und die Querdruckkräfte nur in den Abbiegungen auf den Beton übertragen werden. 
Dadurch entsteht auch auf der Höhe der Bügel eine Reduktion der effektiv umschnürten Quer-
schnittsfläche, siehe Bild 3.9 (b). Die Gewölbe zur gleichmässigen Verteilung der Umschnürungs-
kräfte auf den effektiv umschnürten Betonkern tragen nun als punktgestützte Schalen in zwei Rich-

Bild 3.9 Umschnürte Stahlbetonquerschnitte: (a) Kreisquerschnitt; (b) Rechteckquerschnitt. 
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tungen. Für die weitere rechnerische Behandlung eines Rechteckquerschnitts ist es hilfreich, wenn 
der effektiv umschnürte Betonkern eine eindeutig definierte, rechteckige Fläche aufweist. Basierend 
auf (Sheikh & Uzumeri 1982) und (Mander et al. 1988), können die minimalen Abmessungen des 
effektiv umschnürten Stützenkerns etwa mit 
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 (3.15)

abgeschätzt werden. Dabei beschreibt w den Abstand der von den Bügeln gehaltenen Längsstäben, 
die zur Einleitung der Bügelumlenkkräfte unbedingt erforderlich sind. Weisen die Bügel Abstände 
von sc ≥ 2ac auf oder beträgt wb ≥ 3ac, sind sie als Umschnürungsbewehrung wirkungslos. Das Ver-
hältnis der Kernflächen bei Rechteckquerschnitt beträgt etwa 
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 (3.16)

Bei einem quadratischen Querschnitt, der nur mit einem Bügel umschlossen wird, kann (3.16) mit 
wa = wb = bc = ac zu 
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vereinfacht werden. Auf der konservativen Seite liegend, dürfte anstatt (3.15) auch angenommen 
werden, dass der Querschnittsbereich, der in einem Abstand von mehr als sc / 4 + w / 6 innerhalb der 
Umschnürungsbewehrung liegt, zum effektiv umschnürten Betonkern zählt. 

Obwohl hier der Einfluss der Längsbewehrung unberücksichtigt bleibt, ist klar, dass auf eine kräf-
tige Längsbewehrung in den Abbiegungen der Bügel nicht verzichtet werden darf. Sie helfen bei der 
Verteilung der Bügelumlenkkräfte. 

Im Allgemeinen unterscheiden sich die Querdrücke bei Rechteckquerschnitten in x- und y-
Richtung. Sie können mit (3.11) bestimmt werden, wobei 
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gilt. Gemäss den Erläuterungen in Kap. 2.2.3 ist das Verhalten des Betons bei dreiachsiger Beanspru-
chung hauptsächlich von σc1 und σc3 bestimmt. In (3.18) ist demzufolge die Richtung mit dem kleine-
ren Bewehrungsgehalt massgebend. 

In (Mander et al. 1988) und zahlreichen anderen Publikationen wird davon ausgegangen, dass der 
Überdeckungsbeton beim Erreichen des Widerstands bereits abgeplatzt ist und die Beton-
Längsdruckspannungen innerhalb der Umschnürungsbewehrung fc respektive im effektiv umschnür-
ten Bereich fc3 betragen. Unter diesen Annahmen beträgt der Beitrag des Betons zum Widerstand 
eines zentrisch gedrückten Stahlbetonbauteils unter Berücksichtigung der Umschnürungswirkung der 
Bewehrung mit (2.17) 
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Die Berücksichtigung der Umschnürungswirkung der Bewehrung macht unter diesen Annahmen nur 
Sinn, wenn die Erhöhung der Festigkeit im effektiv umschnürten Betonkern den Querschnittsverlust 
infolge Abplatzens des Überdeckungsbetons zu kompensieren vermag, d. h. 

 3 3( )  .conf c c cA k A A f    (3.20)

Daraus wird deutlich, dass eine Umschnürungswirkung den Widerstand von zentrisch belasteten 
Stahlbetonbauteilen vor allem dann erhöht, wenn grosse Querschnitte eine starke, fein verteilte 
Umschnürungsbewehrung aufweisen. 

Das Bild 3.10 zeigt, dass die beschriebenen Modellvorstellungen recht gut mit Versuchsresultaten 
(Somes 1970) korrelieren. Bei den Versuchen wurde je Gruppe nur der Bügelabstand verändert. Da 
die Versuchskörper ohne Längsbewehrung und mit einem quadratischen Querschnitt keine Beweh-
rungsüberdeckung aufwiesen wurde bei der Nachrechnung gemäss (3.17) bis (3.19) vereinfachend 
ac = a verwendet. 

Werden für den Beton konsequent die Stoffbeziehungen des Druckgurtmodells angewendet, resul-
tieren rechnerisch kleinere Widerstände als gemäss (3.19), da der umschnürte und der unumschnürte 
Beton ihre Festigkeiten nicht gleichzeitig erreichen. Ebenso erscheint die Annahme, dass der Beton, 
der zwar innerhalb der Umschnürungsbewehrung liegt, aber nicht effektiv umschnürt ist, nicht ab-
platzt, als nicht sehr konservativ. Es scheint sinnvoller, den Beton in nur zwei Bereiche zu untertei-
len, und zwar in einen unumschnürten Bereich, wo der Beton einachsig belastet wird, und in einen 
effektiv umschnürten Bereich, wo der Beton mehrachsig beansprucht wird. Mit der Stoffbeziehung 
für den Beton, die gemäss den Kapiteln 2.2 bis 2.4 beliebigen Bedingungen angepasst werden kann, 
können Bauteile mit einer Umschnürungsbewehrung modelliert werden. 

Das Bild 3.11 (a) zeigt ein Beispiel eines beidseitig bewehrten, sehr breiten Plattenstreifens mit 
einem Biegebewehrungsgehalt von ρ = ρ′ = 1 %. Er weist ausserdem eine äusserst kräftige Bügelbe-
wehrung mit ρc = 1 % auf. Wird für die Bewehrung eine Streckgrenze von fsy = 500 N/mm2 einge-
setzt, resultiert mit (3.11) eine Umschnürungsspannung im effektiv umschnürten Kernbeton von 
σc1 = ‒ 5 N/mm2. Im effektiv umschnürten Kern wird dadurch die Betondruckfestigkeit von 
fc = fcc = 40 N/mm2 um die Hälfte erhöht. Die Betonbruchstauchung des umschnürten Betons wird 
gemäss (2.19) mit kε3 = 5 um das Zweieinhalbfache vergrössert, siehe Bild 3.11 (b). Deutlich erkenn-
bar ist der Einfluss des Querdrucks auf den Entfestigungsstabilitätsfaktor χcF. Der effektiv umschnür-
te Betonkern hat im Beispiel eine Höhe hconf = 0.7h. Das M-N-Interaktionsdiagramm in Bild 3.11 (c) 
zeigt, dass die Erhöhung des Widerstands durch die Umschnürungsbewehrung, trotz des hohen 
Umschnürungsbewehrungsgehalts und der verhältnismässig grossen effektiv umschnürten Quer-
schnittsfläche, relativ bescheiden ist. Bei moderaten Druckbeanspruchungen (‒ n < 0.5fch) wird der 
Widerstand durch die Umschnürungsbewehrung nicht beeinflusst. Die Erhöhung der Betondruckfes-
tigkeit im effektiv umschnürten Kernbeton kann erst bei sehr grossen Stauchungen ausgenutzt wer-
den. Der Beton ausserhalb des effektiv umschnürten Bereichs ist dann bereits abgeplatzt. In 
Bild 3.11 (d, e) sind die Last-Verformungs-Diagramme zu den im M-N-Interaktionsdiagramm einge-

Bild 3.10 Versuchsresultate von Somes (1970) zum Einfluss des Bügelabstands auf den Widerstand von quadrati-
schen Stahlbetonquerschnitten ohne Längsbewehrung – Vergleich mit Berechnung. Parameter: a = 102 mm, 
fsy = 324 N/mm2, fc = 29 … 33 N/mm2 (gemäss Publikation), keine Bewehrungsüberdeckung. 
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tragenen Lastpfaden dargestellt. Begleitet von einer konstanten Druckbeanspruchung, wird das 
Biegemoment verformungsgesteuert aufgebracht. Bei einer reinen Biegebeanspruchung erfährt der 
Querschnitt nach dem Überschreiten des Widerstands nur eine geringe Entfestigung, die auf die 
Reduktion des Hebelarms der inneren Kräfte zurückzuführen ist, weil der Beton im Bereich des 
oberen Querschnittsrands entfestigt. Durch die Wahl der Bewehrungsgehalte ρ = ρ′ können die 
Biegedruckkräfte alleine durch die obere Bewehrungslage aufgenommen werden. Der effektiv um-
schnürte Beton wird in diesem Fall nicht belastet. Beträgt die Druckbeanspruchung etwa 
n = ‒ 0.25fch, erfolgt nach dem Überscheiten des Widerstands eine Entfestigung des Querschnitts 
durch den Festigkeitsverlust des Betons ausserhalb des effektiv umschnürten Bereichs. Erst später 
gewinnt die Erhöhung der Festigkeit des effektiv umschnürten Betons an Bedeutung. Die Entfesti-
gung des Querschnitts wird gestoppt, und das Biegemoment kann sogar wieder leicht gesteigert 
werden. Der Beton ausserhalb des effektiv umschnürten Bereichs leistet zu diesem Zeitpunkt keinen 
Beitrag mehr zum Querschnittswiderstand. Durch das verhältnismässig gutmütige Verhalten des 
umschnürten Betons und die nur mässige Druckbeanspruchung, erfolgt die erneute Entfestigung des 
Querschnitts nicht sehr steil. Zum Vergleich ist in Bild 3.11 (d) das Verhalten eines entsprechenden 
Querschnitts ohne Umschnürungsbewehrung strichliert eingezeichnet. Ohne Umschnürungsbeweh-
rung schreitet die Entfestigung nach dem Überscheiten des Widerstands ungebremst voran. 

In Bild 3.11 (e) sind entsprechende Last-Verformungs-Kurven für höhere Druckbeanspruchungen 
dargestellt. Auch hier erfolgt nach dem Erreichen des Querschnittswiderstands eines entsprechenden 
Stahlbetonquerschnitts ohne Umschnürungsbewehrung eine Entfestigung des Querschnitts durch die 
Entfestigung des Betons ausserhalb des effektiv umschnürten Bereichs. Der Querschnittswiderstand 
wird erst nach einer erneuten Verfestigung durch die vollständige Aktivierung des umschnürten 
Betons erreicht. Die Randstauchungen beim Erreichen des Widerstands sind gross; sie liegen bei 
diesem Beispiel im Bereich der fünf- bis sechsfachen Betonbruchstauchung εcu. Nebenbei sei er-
wähnt, dass die berechneten Last-Verformungs-Diagramme in Bild 3.11 (d, e) theoretischer Natur 
sind und das tatsächliche Entfestigungsverhalten eines Stahlbetonbauteils nur qualitativ erfassen. 
Einerseits erfolgt bei der Entfestigung immer eine Lokalisierung der Bruchzone, und andererseits 
variiert Abmessung des effektiv umschnürten Betonkerns. Im Bereich der Bügel ist eine deutlich 

Bild 3.11 Plattenstreifen mit Umschnürungsbewehrung: (a) Querschnitt und Spannungsverteilung am Querschnitt; 
(b) Verhalten des Betons; (c)  M-N-Interaktions-Diagramm; (d, e) Randstauchungen bei einer Biegebean-
spruchung mit konstanter Druckkraft. Verwendete Parameter: d = 0.9h, d′ = 0.1h, hconf  = 0.7h, 
fc = fcc = 40 N/mm2, k3 = 4, kε3 = 5, fsy = 500 N/mm2, Es = 205 N/mm2. 
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grössere Querschnittsfläche effektiv umschnürt als dazwischen. Dies führt zu einer weiteren Lokali-
sierung der Verformungen innerhalb der Bruchzone. 

Das Beispiel in Bild 3.11 zeigt, dass eine Umschnürungsbewehrung das Tragverhalten eines Bau-
teils durchaus günstig beeinflussen kann. Der Querschnittswiderstand und insbesondere das Verfor-
mungsvermögen können durch die Umschnürungsbewehrung erhöht werden. Soll dies in Rechnung 
gestellt werden, ist Vorsicht geboten. Die Zwischenentfestigung des Querschnitts durch die Entfesti-
gung des unumschnürten Betons am Querschnittsrand vor dem Erreichen des Widerstands muss zu 
einer zwischenzeitlichen Konzentration der Verformungen führen und macht das Verhalten eines 
Bauteils unabsehbar, namentlich wenn es lastgesteuert belastet wird oder viel elastische Energie im 
System gespeichert ist. Das Abplatzen des Betons ist ansich schon ein ernst zu nehmendes Gefähr-
dungsbild, das nur bei aussergewöhnlichen Einwirkungen akzeptiert werden darf. Ab einer Stau-
chung von 4 ‰ (Scott et al. 1982) ist mit einem Abplatzen des Überdeckungsbetons zu rechnen, bei 
langsam aufgebrachter Last erst bei grösseren Stauchungen. In Kriechversuchen an wendelbewehrten 
Stützen wurden Stauchungen von bis 30 ‰ beobachtet (Rüsch & Stöckl 1969), als der Überde-
ckungsbeton abplatzte. 

3.3 Begrenzung des Verformungsvermögens durch die Bewehrung 

Das Verformungsvermögen von Stahlbetonbauteilen unter Biegung und Normalkraft kann durch die 
Bewehrung begrenzt sein. Das Knicken einer auf Druck beanspruchten Bewehrung oder das Reissen 
der Bügel löst in der Regel ein Versagen des Bauteils aus. Bei einem Knicken der Bewehrung sind 
meistens keine Spannungsumlagerungen im Querschnitt mehr möglich, weil der Überdeckungsbeton 
bereits abgeplatzt ist, respektive spätestens mit dem Knicken der Bewehrung abplatzen muss. Reissen 
die Bügel, entfällt einerseits die Umschnürung des Betons, andererseits werden die druckbeanspruch-
ten Bewehrungsstäbe nicht mehr gehalten. Die Knicksicherung der auf Druck beanspruchten Beweh-
rung ist die Hauptaufgabe der Bügelbewehrung, sofern keine erheblichen Querkräfte aufgenommen 
werden müssen. 

Ist die Bewehrungsüberdeckung abgeplatzt, werden die auf Druck beanspruchten Bewehrungsstä-
be nur noch von den Bügeln, in deren Abbiegungen sie liegen, am Knicken gehindert. Da die Längs-
bewehrung nur gegen aussen ausweichen kann, ist die in Bild 3.12 (a) dargestellt Knickfigur massge-
bend. Die Modellierung erfolgt an einem beidseitig eingespannten Druckstab mit der Länge sc, die 
dem Bügelabstand entspricht. In der Regel besteht die Längsbewehrung aus mikrolegiertem oder 
vergütetem Stahl, der mit einer trilinearen Stoffbeziehung modelliert werden kann, siehe 
Bild 3.12 (a). Bei der Ermittlung der Verzweigungslast muss eine Fallunterscheidung vorgenommen 
werden. Schlanke Stäbe knicken vor dem Erreichen der Fliessgrenze fsyAs, während sehr gedrungene 
beim Erreichen der Verzweigungslast bereits in der Verfestigung sind. Entspricht die Verzweigungs-
last der Fliessgrenze des Stabs, weist er im Allgemeinen Bereiche auf, die bereits die Verfestigungs-
stauchung ‒εsv erreicht haben und solche, die ‒εsy noch nicht überschritten haben. Die Bewehrung 

 

Bild 3.12 Knicken der Längsbewehrung: (a) Knickfigur und Stoffbeziehung der Längsbewehrung; 
(b) Fallunterscheidung mit entsprechenden Knickfiguren; (c) Länge des verfestigenden Bereichs bei einer 
Knickspannung von ‒σs,cr = fsy. 
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fliesst nur in sehr lokalen Zonen, siehe Kap. 2.1.1. Die verschiedenen Fälle sind in Bild 3.12 (b) 
dargestellt. 

Weist der Stab einen homogenen Verformungszustand auf (F ≠ fsyAs), beträgt die Euler’sche 
Knickspannung 

22

,

Ø
mit   resp. .

4s cr s sh
c

E
E E E E

s

 
    

 
 (3.21)

Das Knicken erfolgt bei einer homogenen Dehnung εs,cr, die mit σs,cr aus der Stoffbeziehung be-
stimmt werden kann. Die Anwendungsgrenzen von (3.21) werden durch ‒ σs,cr = fsy bestimmt. Falls 

s

2 Ø 2
sh c s

sy sy

E E

f f

 
   (3.22)

erfüllt ist, knickt der Bewehrungsstab bei einer Knicklast Fcr = fsyAs. Mit typischen Werkstoffkenn-
werten des Bewehrungsstahls von fsy = 500 N/mm2, Es = 205 kN/mm2 und einem Verfestigungsmo-
dul von etwa Esh = 1 … 5 kN/mm2 gilt gemäss (3.22) etwa 

s
2 ... 5 32 .

Ø
c   (3.23)

Bei praktischen Anwendungen trifft (3.23) oft zu. Die mittlere Stauchung beim Knicken der Beweh-
rung liegt dann zwischen εsy und εsv. Mit dem in (Thürlimann & Haaijer 1953) beschriebenen Modell 
kann die mittlere Stauchung beim Knicken der Bewehrung abgeschätzt werden. Der in Bild 3.12 (b) 
dargestellte Stabbereich, der bereits die Verfestigungsstauchung ‒εsv erreicht hat, wächst mit zuneh-
mender mittlerer Stauchung des Stabs und erreicht beim Knicken des Stabs eine Länge 2ξsc. Die 
mittlere Stauchung der Bewehrung beträgt beim Knicken der Bewehrung 

, (1 2 ) 2  .s cr sy sv        (3.24)

Im ungünstigsten Fall liegt der Stabbereich, dessen Biegesteifigkeit vom Verfestigungsmodul Esh 
bestimmt wird, in der Mitte zwischen den Bügeln. Die Lösung der Differentialgleichungen für die 
jeweiligen Stabbereiche führt unter Berücksichtigung der Rand- und Übergangsbedingungen zur 
Bestimmungsgleichung für ξ 
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   
 (3.25)

Näheres zur Lösung der Differentialgleichung liefern beispielsweise (Marti et al. 1999; Seelhofer-
Schilling 2008). Die Lösung von (3.25) ist für die oben erwähnten Parameter in Bild 3.12 (c) grafisch 
dargestellt. Auffallend ist, dass die Länge des Bereichs, in dem der Stahl die Verfestigung erreicht, 
bei Bügelabständen sc von mehr als dem 16-fachen Durchmesser Ø des Längsbewehrungsstabs, sehr 
rasch abnimmt und von der Grössenordnung her unbedeutend wird. Ab einem Bügelabstand 
sc ≥ 16 Ø ist deshalb davon auszugehen, dass die Längsbewehrung kaum plastisch gestaucht werden 
kann. Bei gegebenem bezogenem Bügelabstand sc / Ø ist die Knickstauchung εs,cr stark vom Verfes-
tigungsmodul Esh des Stahls abhängig. 

Das Bügelversagen ist mittels mechanischer Modelle schwierig zu prognostizieren. Sie reissen in 
der Regel in den Abbiegungen, wo das Verformungsvermögen durch die grossen plastischen Ver-
formungen des Materials beim Abbiegen reduziert worden ist (Sigrist 2009). Ferner wird von Be-
obachtungen berichtet (Scott et al. 1982), wonach Bügel, die den Betonquerschnitt durchqueren, eher 
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reissen, als solche, die dem Querschnittsrand entlang verlaufen. Letztere werden eher aufgebogen. In 
(Scott et al. 1982) wird empfohlen, ab einer Längsstauchung eines bügelbewehrten Querschnitts von 

24 6 in [N/mm ] und [‰]c syf     (3.26)

mit dem Reissen der Bügel zu rechnen. Die empirische Beziehung basiert auf den gleichenorts publi-
zierten Versuchsresultaten. Die Versuchskörper wiesen quadratische Querschnitte auf. Insbesondere 
für exzentrisch druckbeanspruchte Bauteile liefert (3.26) konservative Resultate. 
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4. Verbundbauteile – theoretische Untersuchungen 

4.1 Reine Betonquerschnitte 

4.1.1 Einführendes Beispiel 

Anhand des folgenden Beispiels soll eine typische Belastungsgeschichte eines Verbundquerschnitts 
aus altem und neuem Beton besprochen werden. Die Dehnungen werden auf den alten Querschnitts-
teil bezogen. Die Belastungsgeschichte beginnt mit der Herstellung des alten Bauteils. Das Bild 4.1 
zeigt den Betonquerschnitt (a), der im Alter t0 durch die ständige Normalkraft N0 zentrisch belastet 
wird. Viel später, in einem Alter von t1, wird der Betonquerschnitt unter Last vergrössert, um bald 
darauf (t2) die ständige Normalkraft auf N2 zu erhöhen. Die Erhöhung der Belastung bis zum Bruch 
erfolgt zur Zeit t3. 

Bei der Belastung des alten Betons folgt dieser der Stoffbeziehung σc,a(εc,t0,t0) gemäss Kap. 2.4.2, 
die sich mit der Zeit verändert und bei der Herstellung des neuen Betons σc,a(εc,t1,t0) erreicht. Im σ-ε-
Diagramm wird sie um das Schwinden des alten Betons verschoben und ist in Bild 4.1 (c) strich-
punktiert eingezeichnet. Das Schwinden wird als Anfangsdehnung in Rechnung gestellt. Die Deh-
nung des alten Betons bei der Herstellung des neuen Betons entspricht der Dehnungsdifferenz Δε, die 
dem Verbundquerschnitt eingeprägt ist. Es gilt 

0 , , 1 1 0( ) (( ( )), , ) .a c a cs aN A t t t     (4.1)

Nach der Herstellung des neuen Betons setzt dessen Schwinden ein. Da die Zugfestigkeit der Betone 
vernachlässigt wird, erfährt der neue Beton nach seiner Herstellung keine Zugspannungen. Er reisst 
auf und schwindet unbehindert. Vereinfachend wird in diesem Beispiel davon ausgegangen, dass 
Kriechdehnungen infolge N0 und die Schwinddehnungen des alten Betons bei der Herstellung des 
neuen Betons bereits abgeklungen sind. Es kommt noch zu keiner Spannungsumlagerung im Quer-
schnitt. 

Für einen Zeitpunkt t > t2, nach der Erhöhung der Last auf N2, gilt 

2 , , , (0) 2 , , 1 1 2 1( ) (( ), , ) (( ( ),( ),( )) .a c a c a t n c n cs nN A t t A t t t t t t               (4.2)

Dabei bezeichnen σc,a(εc,t,t2) und σc,n(εc,(t ‒ t1),(t2 ‒ t1)) die Stoffbeziehungen für den alten respektive 
den neuen Beton für eine Belastung mit der Dauer von t2 bis t. Die Stoffbeziehung des alten Betons 
wird im σ-ε-Diagramm um die Anfangsdehnung Δεc,a,t(0) verschoben, die eine Art bleibende Dehnung 
des alten Betons zur Zeit t infolge der Belastung N0 darstellt. Da hier davon ausgegangen wird, dass 
die Schwindverformungen und die Kriechverformungen infolge N0 des alten Betons bereits zur Zeit 
t1 abgeklungen sind, beträgt hier 

, , (0) , 0 2(( / ), , )c a t c a aN A t t      (4.3)

und sorgt dafür, dass sich die Arbeitslinien für den alten Beton im σ-ε-Diagramm in Bild 4.1 (c) im 
mit 1 oder 2‒ bezeichneten Punkt schneiden. Da die Dehnung auf den alten Querschnitt bezogen 
wird, setzt sich die Anfangsdehnung des neuen Betons, um die seine Stoffbeziehung im entsprechen-
den σ-ε-Diagramm verschoben wird, aus der Dehnungsdifferenz im Querschnitt Δε und der 
Schwinddehnung ‒ εcs,n(t ‒ t1) zur Zeit t zusammen. Die Aufteilung der Zusatzlast N2 ‒ N1 auf den 
alten und den neuen Beton ist abhängig von der Schwindverformung des neuen Betons und von den 
Sekantensteifigkeiten der Querschnittsteile auf dem entsprechenden Lastniveau für den Betrach-
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tungszeitpunkt t. Durch die Veränderung der Ausdrücke (4.2) und (4.3) mit der Zeit t = t2 ... t3 erfolgt 
eine Spannungsumlagerung im Querschnitt. Die Verwendung der nichtlinearen Stoffbeziehungen, 
unter Berücksichtigung der Langzeiteffekte gemäss Kap. 2.3.2, führt in diesem Beispiel zum etwas 
irritierenden Resultat, dass nach der Erhöhung der Last zuerst eine Umlagerung der Schnittgrössen 
vom alten auf den neuen Beton stattfindet, bis anschliessend wieder eine Lastumlagerung in umge-
kehrter Richtung einsetzt. Bei hohem Lastniveau entstehen, durch die Festigkeitsreduktion von der 
Zylinderdruckfestigkeit fcc auf die Zeitfestigkeit fc,sus,t rasch verhältnismässig grosse Verformungen. 
Die Spannungsumlagerung auf den alten Beton infolge des zunehmenden Schwindens und der grös-
seren Steifigkeitsreduktion des neuen Betons infolge Kriechens gewinnt erst später Überhand. Im 
σ-ε-Diagramm für den alten Beton (Bild 4.1 (c)) ist Δεc,a,t(0) am Schnittpunkt der Arbeitslinie mit der 
ε-Achse direkt ablesbar. Gemäss (4.3) nimmt ‒Δεc,a,t(0) mit fortscheitender Zeit ab. Da ‒Δεc,a,t(0) der 
Dehnung bei einer allfälligen vollständigen Entlastung des alten Betons ab der Zeit t2 entspricht, 
würde damit das Rückkriechen des alten Betons erfasst. 

Bei der raschen Erhöhung der Last bis zum Versagen gelten die Stoffbeziehungen σc,a(εc,t3,t3) und 
σc,n(εc,(t3 ‒ t1),(t3 ‒ t1)) zur Zeit t3. Um Sprünge im Spannungs-Dehnungs-Diagramm zu vermeiden, 
müssen die Stoffbeziehungen um die Anfangsdehnungen Δεc,a,t3(2) respektive Δεc,n,t3(2) + Δε verscho-
ben werden. Die in Bild 4.1 (c und d) strichliert eingezeichneten Arbeitslinien müssen durch die mit 
3‒ bezeichneten Punkte verlaufen, die aus (4.2) und (4.3) mit t = t3 hervorgehen. Werden die entspre-
chende Dehnung mit εt3(2) und die entsprechenden Spannungen mit σc,a,t3(2) respektive σc,n,t3(2) be-
zeichnet, gilt 

, , 3(2) 3(2) , , , 3(2) 3 3

, , 3(2) 3(2) , , , 3(2) 3 1 3 1

( , , )
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( ,( ),( )) .

c a t t c a c a t

c n t t c n c n t

t t

t t t t

    

       
 (4.4)

Die Normalkraft im Betonquerschnitt beträgt bei der letzten Steigerung der Belastung 

, , , 3(2) 3 3 , , , 3(2) 3 1 3 1( ) (( ), , ) (( ),( ),( )) .a c a c a t n c n c n tN A t t A t t t t             (4.5)

Bild 4.1 Zentrisch belasteter Verbundquerschnitt aus altem und neuem Beton: (a), (b) Belastungsgeschichte; 
(c) Spannungs-Dehnungs-Diagramm des alten Betons; (d) Spannungs-Dehnungs-Diagramm des neuen Be-
tons, bezogen auf die Dehnung des alten Betons. 
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Die Höchstlast wird in diesem Fall erreicht, wenn ε ‒ Δεc,a,t3(2) die Betonbruchstauchung εcu,a(t3) des 
alten Betons im Alter von t3 erreicht. Der Widerstand Nu ist in der Regel kleiner als die Summe der 
Widerstände der einzelnen Betone, da ε ‒ Δε ‒ Δεc,a,t3(2) höchstens zufällig mit der Betonbruchstau-
chung εcu,n(t3 ‒ t1) des neuen Betons zusammenfällt. 

Interessiert nur der Widerstand, nicht aber die absoluten Verformungen, kann (4.5) mit ideellen 
Betondehnungen 

, , 3(2)id c a t     (4.6)

und 

, , , 3(2) , , 3(2)c id c a t c n t       (4.7)

als 

, , ,( ) ( ) ( )id a c a id n c n id c idN A A         (4.8)

geschrieben werden. Der Einfluss der gesamten Belastungsgeschichte auf den Widerstand wird in der 
ideellen Dehnungsdifferenz Δεc,id, die der Differenz der Anfangsdehnungen der Betone entspricht, 
zusammengefasst. 

Die Diskussion des Einflusses der Belastungsgeschichte auf den Tragwiderstand wird aufgrund 
der zahlreichen Parameter selbst im einfachsten Fall eines zentrisch belasteten reinen Betonquer-
schnitts erschwert. Vor allem die Spannungsumlagerung innerhalb des Querschnitts unter ständiger 
Last infolge Kriechens und Schwindens ist mit zahlreichen Parametern behaftet; sie wird beispiels-
weise in (Craemer 1953) oder (Cordes et al. 1992) besprochen. In der Regel erfolgt eine Spannungs-
umlagerung auf den alten Beton, die durch ein vergleichsweise geringes Kriechen des alten Betons 
und das Schwinden des neuen Betons verursacht wird. Durch das Kriechen des alten Betons, vor 
allem bei hohem Lastniveau, wird die Spannungsumlagerung merklich reduziert. Im Beispiel von 
Bild 4.1 ist der Einfluss der Spannungsumlagerung relativ gering, viel stärker fällt die hohe Belas-
tung des alten Betons bei der Herstellung des neuen Betons ins Gewicht. Als Resultat von einer 
beliebigen Belastungsgeschichte verbleibt schliesslich eine ideelle Dehnungsdifferenz im Quer-
schnitt, die das Verhalten bei der Belastung bis zum Versagen bestimmt. Für praktische Anwendun-
gen kann sie oft ohne allzu grossen Aufwand abgeschätzt werden, siehe beispielsweise (Specht et al. 
1986). 

Im Folgenden wird der Einfluss einer Differenz der ideellen Betondehnungen auf den Quer-
schnittswiderstand eines vorerst zentrisch belasteten Verbundquerschnitts aus altem und neuem 
Beton diskutiert. Das Bild 4.2 zeigt das Last-Verformungs-Verhalten eines entsprechenden Verbund-
querschnitts. Bei geringen ideellen Dehnungsdifferenzen wird der Widerstand erreicht, wenn der alte 
Beton bei einer ideellen Dehnung von ‒ εcu,a seine Festigkeit erreicht (Bild 4.2 (a)). Der alte Beton 
wird ausgenutzt, und der Beitrag des neuen Betons nimmt mit zunehmendem ‒Δεc,id ab. 

Falls die Sekantensteifigkeit des neuen Betonquerschnitts grösser ist als das Produkt von negati-
vem Entfestigungsmodul und der Querschnittsfläche des alten Betons, d. h. 

, , ,
,

,

d ( )
,

d
c n cu a c id

n a cF a
c id

A A E
   

 
  (4.9)

kann die Normalkraft weiter gesteigert werden, auch wenn der alte Beton zu entfestigen beginnt 
(Bild 4.2 (b)). Der Widerstand wird in diesem Fall bei einer Stauchung εu,id erreicht, die durch  

, , ,
,

d ( )

d
c n u id c id

n a cF a
id

A A E
   

 
  (4.10)



Verbundbauteile – theoretische Untersuchungen 

80 

definiert ist. Bei der linearen Entfestigung wird der Widerstand immer bei derselben, auf den neuen 
Beton bezogenen Dehnung εu,id ‒ Δεc,id erreicht. Der Beitrag des neuen Betons zum Gesamtwider-
stand ist deshalb konstant, während der Anteil des alten Betons mit zunehmendem ‒Δεc,id abnimmt. 

Bei einer grossen Differenz der ideellen Dehnungen Δεc,id oder einem grossen Entfestigungsstabi-
litätsfaktor χcF,a des alten Betons kann es vorkommen, dass das System nach einer lokalen Höchstlast 
eine Entfestigung erfährt und den Widerstand erst bei grösseren Stauchungen erreicht (Bild 4.2 (c)). 
Ob diese in einem lastgesteuerten Versuch auch wirklich erreicht werden kann, ist fraglich. Verfor-
mungsgesteuert müssten sich, ähnlich wie die Lüdersbänder beim Stahl, Bruchzonen im alten Beton 
ausbilden, die mit dem neuen Beton zusammen nacheinander das „Normalkrafttal“ durchwandern, 
bis sie wieder die Normalkraft der lokalen Höchstlast erreichen und damit der nächsten Zone die 
Möglichkeit geben, zu entfestigen. 

Nach dem Überschreiten des Querschnittswiderstands lokalisieren sich die Bruchzonen bei 
schlanken Bauteilen in allen Fällen. Bild 4.2 zeigt das Verhalten von Bauteilen mit der Länge lF. 

In Bild 4.3 (a) ist der Einfluss der ideellen Dehnungsdifferenz im Querschnitt dargestellt. Als 
Mass für die Grösse der ideellen Dehnungsdifferenz wird der dimensionslose Parameter 
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verwendet. Es wird davon ausgegangen, dass der alte Beton vor der Erhöhung der Last noch keine 
Schädigung erlitten hat. 

Die Bedingung (4.9) kann unabhängig von αε,id  nicht erfüllt werden, falls 

, , , , ,mit / (1 1/ )n c n a cF a cF a c a cF aA E A E E E      (4.12)
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Es erfolgt ein Abfall der Last nach dem Überschreiten von εid = ‒ εcu,a. Bei der Verwendung von 
Betonen gleicher Eigenschaften und gleichen Querschnittsflächen Aa und An, ist dies der Fall, wenn 
χcF ≥ 1/2 ist. Wenn der Widerstand Anfc,n des neuen Betons alleine nicht mehr als die Hälfte des 
maximalen Widerstands Aafc,a + Anfc,n des Verbundbauteils ausmacht, ist damit die Höchstlast er-
reicht. Der Verlauf des Widerstands mit zunehmendem σε,id erfolgt affin zum Spannungs-Dehnungs-
Diagramm des Betons (Bild 4.3 (a)). Liegt der Entfestigungsstabilitätsfaktor des alten Betons zwi-
schen  

Bild 4.2 Zentrisch belastetes Verbundbauteil aus altem und neuem Beton mit der Länge lF: (a-c) Last-Verformungs-
Diagramme bei unterschiedlichen ideellen Dehnungsdifferenzen. 
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erreicht das Verbundbauteil bei kleinen Differenzen der ideellen Dehnungen Δεc,id  im Querschnitt die 
Höchstlast ebenfalls bei einer Dehnung von εid = ‒ εcu,a. Der Widerstand liegt nicht höher als wenn 
ein alter Beton mit χcF,a = 1 verwendet würde. Erst bei grösseren ideellen Dehnungsdifferenzen führt 
ein kleinerer Entfestigungsstabilitätsfaktor des Betons zu einer Erhöhung des Widerstands gegenüber 
dem Fall mit χcF,a = 1. Die ideelle Dehnung bei der Höchstlast ist durch (4.10) definiert und bleibt 
bezüglich des neuen Betons konstant (Bild 4.2 (b)). Die Reduktion des Widerstands ist von der 
zunehmenden Entfestigung des alten Betons beim Erreichen der Höchstlast bestimmt und verläuft 
mit zunehmendem αε,id linear, siehe Bild 4.3 (a). Entfestigt der Beton nicht (χcF = 0), wird der maxi-
male Widerstand Aafc,a + Anfc,n unabhängig von αε,id erreicht. 

Das Bild 4.3 (b) zeigt die Abhängigkeit des Widerstands vom Anteil des neuen Betons an der ge-
samten Querschnittsfläche. Das ungünstigste Flächenverhältnis ist abhängig vom Verhalten der 
verwendeten Betone und von der Differenz der ideellen Dehnungen Δεc,id im Querschnitt. Es wird 
zumindest der grössere Widerstand des alten oder des neuen Betons erreicht. Liegt der Widerstand 
des neuen Betons höher, gelten die bereits angesprochenen Vorbehalte bei einer allfälligen Entfesti-
gung nach dem Überschreiten von εid = ‒ εcu,a vor dem Erreichen der Höchstlast. 

Werden Betone mit unterschiedlichen Verhalten eingesetzt, kann eine Differenz der ideellen Deh-
nungen im Querschnitt auch günstig wirken. Weist der alte Beton eine grössere Bruchstauchung εcu 
als der neue Beton auf, wird der maximale Widerstand Aafc,a + Anfc,n erreicht, wenn 
Δεc,id = ‒ εcu,a + εcu,n. Im umgekehrten Fall kann der maximale Widerstand nur erreicht werden, wenn 
der alte Beton nicht entfestigt, siehe Bild 4.3 (c). Für die Berechnung wurden gleiche Querschnitts-
flächen des alten und des neuen Betons eingesetzt, wodurch die einzelnen Querschnittsteile mit den 
unterschiedlichen Festigkeiten sehr unterschiedliche Beiträge zum Gesamtwiderstand leisten. Da 
zumindest der grössere Widerstand des alten oder des neuen Betons erreicht wird, fällt die Reduktion 
des Widerstands gegenüber dem maximalen Widerstand Aafc,a + Anfc,n vergleichsweise bescheiden 
aus. Ungünstiger wäre die Situation, wenn das Flächenverhältnis umgekehrt proportional zum Fes-
tigkeitsverhältnis des alten und des neuen Betons wäre. 

4.1.2 Alt und Neu nebeneinander angeordnet 

Im Allgemeinen kann die ideelle Dehnungsdifferenz Δεid beliebig über den Querschnitt verteilt sein. 
Das Schwinden des neuen Betons oder eine zentrische Vorbelastung während der Herstellung der 
neuen Bauteilbereiche führt zu einer gleichmässigen Verteilung der ideellen Dehnungsdifferenz. Eine 
einachsig exzentrische Vorbelastung führt zu einer über die Querschnittshöhe veränderlichen ideellen 
Dehnungsdifferenz im Querschnitt. 

Bild 4.3 Zentrisch belastetes Verbundbauteil aus altem und neuem Beton: (a) Einfluss der Entfestigung; 
(b) Verhältnis der Querschnittsflächen; (c) unterschiedliche Betondruckfestigkeiten. Falls nicht anders er-
wähnt, wurde mit einem Beton mit fcc = 40 N/mm2, der mit UcF = 0.8 N/mm2 einen Entfestigungsstabilitäts-
faktor von etwa χcF = 0.3 aufweist, gerechnet. Die Grenzwerte mit sehr spröden Betonen  χcF ≥ 1 resp. nicht 
entfestigenden Betonen χcF =0 sind mit feinen Linien eingetragen. 
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Das Bild 4.4 (a) zeigt den Querschnitt eines alten Betonbauteils mit der Breite ba und der Höhe h, 
das seitlich mit neuem Beton auf eine Gesamtbreite von b = 2ba verbreitert wurde. Für den alten wie 
den neuen Beton gilt dieselbe Stoffbeziehung gemäss Kap. 2.4.2. Die Verwendung eines Betons mit 
einer Druckfestigkeit fc = fcc = 40 N/mm2 und einer spezifischen Bruchenergie pro Volumeneinheit 
UcF = 0.08 N/mm2 führt zu einem Entfestigungsstabilitätsfaktor von etwa χcF = 0.3. Im ungünstigsten 
Fall liegt der Entfestigungsstabilitätsfaktor bei χcF = 1, kann im Extremfall aber auch χcF = 0 errei-
chen. Ersteres trifft bei sehr sprödem Beton mit hoher Festigkeit zu, der nach dem Überschreiten der 
Bruchstauchung ‒ εcu plötzlich seine Festigkeit verliert. Beton niedriger Festigkeit oder mehrachsig 
beanspruchter Beton entfestigt nur allmählich. Bei hohem Querdruck kann χcF = 0 erreicht werden, 
siehe Kap. 2.2.3. In Bild 4.4 (c) ist der Querschnittswiderstand des Verbundbauteils mit einer über 
die Querschnittshöhe gleichmässig verteilten ideellen Dehnungsdifferenz dargestellt. Die Grösse der 
Dehnungsdifferenz wird wieder mit dem dimensionslosen Parameter 
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ausgedrückt, der nun als Verhältnis zwischen der ideellen Dehnungsdifferenz an der Oberkante des 
alten Betons und der Bruchstauchung des Betons definiert wird. Entfestigt der Beton nicht (χcF = 0), 
wird bei einer exzentrischen Druckbeanspruchung unabhängig von der ideellen Dehnungsdifferenz 
der plastische Widerstand von 
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erreicht. Verbundbauteile mit sprödem Beton (χcF = 1) erreichen den Widerstand, wenn der alte 
Beton am oberen Querschnittsrand εsup,a = ‒ εcu erreicht, siehe Bild 4.4 (b). Der Beitrag des neuen 
Betons zum Gesamtwiderstand nimmt deshalb mit zunehmendem αε,id ab. Bei αε,id = 1 leistet er 
keinen Beitrag zum Gesamtwiderstand mehr. 

Das Bild 4.5 (a-c) stellt die Figur in Bild 4.4 (c) mit Isolinien und Schnitten entlang e = 0 oder 
e = 0.2h dar. Im Gegensatz zur zentrischen Belastung führt bei der exzentrischen Belastung ein 
Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF = 0.3 unabhängig von der ideellen Dehnungsdifferenz zu einer 
Zunahme des Widerstands gegenüber Betonen mit χcF = 1. 

Bild 4.4 Exzentrisch belastetes Verbundbauteil aus altem und neuem Beton, bei dem die Querschnittsteile nebenei-
nander angeordnet sind: (a) Querschnitt und Stoffbeziehungen; (b) Dehnungsebene und Spannungsvertei-
lung; (c) Widerstand in Abhängigkeit der ideellen Dehnungsdifferenz (gleichmässig über die Höhe verteilt). 
Für das Beispiel wurden Betone mit fc = fcc = 40 N/mm2, ba = b/2 und αε,id  = 0…1 verwendet. 
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Bild 4.5 Widerstand eines Verbundbauteils aus altem und neuem Beton, bei dem die Querschnittsteile nebeneinander 
angeordnet sind: (a-c) Dehnungsdifferenz gleichmässig über die Höhe verteilt; (d-f) Dehnungsdifferenz 
dreieckig über die Höhe verteilt, Δεc,id (z = h/2) = 0; (g-i) Dehnungsdifferenz linear über die Höhe verteilt 
mit Δεc,id (z = 0) = 0. Für das Beispiel wurden Betone mit fc = fcc = 40 N/mm2, ba = b/2 und αε,id  = 0…1 
verwendet. 

 

In Bild 4.5 (d-i) ist der Einfluss von über die Querschnittshöhe veränderlichen ideellen Dehnungsdif-
ferenzen Δεc,id (z) dargestellt. Die minimale ideelle Dehnungsdifferenz tritt an der Querschnittsober-
kante auf und bestimmt αε,id. Untersucht wurde neben einer über die Querschnittshöhe gleichmässig 
verteilten Dehnungsdifferenz auch eine dreieckig verteilte ideelle Dehnungsdifferenz, die am unteren 
Querschnittsrand verschwindet (Δεc,id (z=h/2) = 0) und eine linear verteilte Dehnungsdifferenz, die in 
der Mitte des alten Betons verschwindet (Δεc,id (z = 0) = 0). Bei Beton-Verbundbauteilen mit neben-
einander liegenden Querschnittsteilen bewirkt ein Gradient in der Dehnungsdifferenz Δεc,id (z) bei 
gleichem αε,id eine kleinere Reduktion des Widerstands infolge Δεc,id (z). Namentlich zentrisch belas-
teten Verbundquerschnitten kommt ein Gradient in der ideellen Dehnungsdifferenz zugute. Bei 
sprödem Beton wird der Querschnittswiderstand in der Regel erreicht, wenn der alte Beton die 
Bruchstauchung εcu erreicht. Nur bei einer exzentrischen Belastung, einem Gradient in der ideellen 
Dehnungsdifferenz Δεc,id (z) und einem grossen αε,id muss der alte Beton seine Bruchstauchung εcu 
überschreiten, um den Widerstand des Verbundquerschnitts zu erreichen. Im Falle einer linear über 
die Querschnittshöhe verteilten ideellen Dehnungsdifferenz mit Δεc,id (z = h/2) = 0 überschreitet der 
alte Beton die Bruchstauchung sogar, bevor das Lastniveau des Widerstands des alten Betons erreicht 
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ist. Die Belastung, bei der der alte Beton ‒ εcu überschreitet, ist in Bild 4.5 (i) mit einer feinen Linie 
eingezeichnet. 

Dies ist auch in den Last-Verformungs-Diagrammen für eine exzentrische Belastung mit 
e = ‒ 0.2h und αε,id = 1 in Bild 4.6 ersichtlich. Entfestigen die Betone mit χcF = 1, ist das Überschrei-
ten der Bruchstauchungen des alten und des neuen Betons an den Knicken in den Last-Verformungs-
Kurven deutlich erkennbar. Je nach Verteilung der ideellen Dehnungsdifferenz über die Höhe, erfolgt 
nach dem Überschreiten der Bruchstauchung des alten Betons eine Entfestigung, gefolgt von einem 
erneuten Anstieg der Last, oder ein weiterer Anstieg der Last ohne vorangehende Entfestigung. Ob 
der Widerstand mit dem Erreichen der Bruchstauchung des alten oder des neuen Betons erreicht 
wird, hängt in diesem Beispiel von der Verteilung der ideellen Dehnungsdifferenz im Querschnitt ab. 
Im Allgemeinen bestimmt aber hauptsächlich das Verhältnis der Widerstände des alten und des 
neuen Querschnittsteils  die Verformung beim Erreichen des Widerstands. 

Wird ein Entfestigungsstabilitätsfaktor χcF ≤ 1 in Rechnung gestellt, werden die Last-
Verformungs-Kurven geglättet. Beim Erreichen der Höchstlast befindet sich der alte Beton in der 
Regel bereits in der Entfestigung. Entfestigen die Betone nicht (χcF = 0), wird der plastische Wider-
stand unabhängig von der ideellen Dehnungsdifferenz im Querschnitt erreicht, wenn auch erst bei 
sehr grossen Verformungen. 

Meistens bestimmt der stärkere Querschnittsbereich das Verhalten von Verbundbauteilen aus ne-
beneinander angeordnetem altem und neuem Beton. Das Bild 4.7 zeigt den Einfluss des Anteils des 
alten Betons am Gesamtquerschnitt. Macht der alte Beton nur einen kleinen Teil des Querschnitts 
aus, wie in Bild 4.7 (a), wird der Widerstand erst erreicht, wenn der neue Beton in die Entfestigung 
kommt. Die Reduktion des Widerstands durch die ideelle Dehnungsdifferenz im Querschnitt erfolgt 

Bild 4.6 Last-Verformungs-Diagramme eines exzentrisch belasteten Verbundbauteils aus altem und neuem Beton, 
bei dem die Querschnittsteile nebeneinander angeordnet sind: (a) Dehnungsdifferenz gleichmässig über die 
Höhe verteilt; (b) Dehnungsdifferenz dreieckig über die Höhe verteilt; (c) Dehnungsdifferenz linear über die 
Höhe verteilt mit Δε = 0 in z = 0. Für das Beispiel wurden Betone mit fc = fcc = 40 N/mm2 und ba = b/2 ver-
wendet. 

 

 

Bild 4.7 Widerstand eines exzentrisch belasteten Verbundbauteils aus altem und neuem Beton, bei dem die Quer-
schnittsteile nebeneinander angeordnet sind: (a) ba = 0.25b; (b) ba = 0.5b; (c) ba = 0.75b. Die Dehnungsdif-
ferenz ist gleichmässig über die Höhe verteilt mit αε = 0.75. Die Widerstände der alten Betone und der Ver-
bundquerschnitte ohne ideelle Dehnungsdifferenz sind mit feinen Linien eingezeichnet. Für das Beispiel 
wurden Betone mit fc = fcc = 40 N/mm2 verwendet. 
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hauptsächlich durch die Entfestigung des alten Betons beim Erreichen des Widerstands. Umgekehrt 
verhält es sich, wenn der neue Beton nur einen kleinen Teil des Querschnitts ausmacht (Bild 4.7 (c)). 
Hier wird das Verhalten vom alten Beton bestimmt. Der Widerstand wird etwa erreicht, wenn der 
alte Beton seine Bruchstauchung erreicht. Die Reduktion des Widerstands infolge der ideellen Deh-
nungsdifferenz im Querschnitt stellt sich ein, weil der neue Beton beim Erreichen des Widerstands 
noch nicht voll ausgenutzt ist. Absolut ist die Reduktion des Widerstands am grössten, wenn der alte 
und der neue Beton etwa gleich viel zum Gesamtwiderstand beitragen (Bild 4.7 (b)). Durch die 
Verwendung eines Betons mit einem Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF ≤ 1 wird der Widerstand 
von Beton-Verbundbauteilen mit nebeneinander angeordneten Querschnittsteilen und Differenzen 
der ideellen Dehnungen im Querschnitt deutlich erhöht. Mit einem Beton, der nicht entfestigt 
(χcF = 0), wird der plastische Widerstand unabhängig von der ideellen Dehnungsdifferenz im Quer-
schnitt erreicht. 

4.1.3 Alt und Neu übereinander angeordnet 

In praktischen Anwendungen werden bestehende Stahlbetonquerschnitte oft verstärkt, indem sie auf 
der Biegedruckseite mit neuem Beton ergänzt werden. Das Bild 4.8 (a) zeigt einen reinen Beton-
Verbundquerschnitt, dessen Querschnittsteile übereinander angeordnet sind. Zur Diskussion des 
Tragverhaltens werden die Schnittgrössen auf das lokale Stabkoordinatensystem bezogen, dessen 
Ursprung in der Mitte des Gesamtquerschnitts liegt. 

Aufgrund der Veränderung der Höhe ist es auch unter den ungünstigsten Bedingungen (χcF = 1, 
αε,id = 1) nicht möglich, dass der neue Beton keinen Beitrag zum Gesamtwiderstand leistet, wie dies 
bei nebeneinander angeordneten Querschnittsteilen der Fall war. Der alte Beton ist im Stande, sehr 
kleine Druckkräfte in einer Exzentrizität bis e = h / 2 ‒ ha aufzunehmen. Das Verbundbauteil kann 
sehr kleine Druckkräfte mit Exzentrizitäten bis e = ‒ h / 2 aufnehmen, wodurch die Anfangstangente 
im Ursprung des M-N-Interaktionsdiagramms durch den neuen Beton, unabhängig von der ideellen 
Dehnungsdifferenz, flacher wird. 

In Bild 4.9 ist der Einfluss von ideellen Dehnungsdifferenzen mit unterschiedlichen Verteilungen 
über den Querschnitt auf den Querschnittswiderstand dargestellt. Im Gegensatz zu den Verbundquer-
schnitten mit nebeneinander angeordneten Querschnittsteilen fällt auf, dass eine ideelle Dehnungsdif-
ferenz im Querschnitt, auch bei Betonen mit gleichem Verhalten, einen günstigen Einfluss auf den 
Querschnittswiderstand von Verbundbauteilen haben kann. Eine grosse ideelle Dehnungsdifferenz im 
Querschnitt reduziert hauptsächlich den Normalkraftwiderstand. Im Bereich grosser Biegemomente 

 

Bild 4.8 Exzentrisch belastetes Verbundbauteil aus altem und neuem Beton, bei dem die Querschnittsteile überei-
nander angeordnet sind: (a) Querschnitt und Stoffbeziehungen; (b) Dehnungsebene und Spannungsvertei-
lung; (c) Widerstand in Abhängigkeit der Dehnungsdifferenz (gleichmässig über die Höhe verteilt). Für das 
Beispiel wurden Betone mit fc = fcc = 40 N/mm2, ha = 0.75h und αε,id = 0…1 verwendet. 
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N·e wird der Widerstand weit weniger beeinflusst. Ein Gradient in der Verteilung der ideellen Deh-
nungsdifferenz über die Querschnittshöhe wirkt ungünstig auf den Querschnittswiderstand. Er be-
wirkt eine Vergrösserung der ideellen Dehnungsdifferenz am oberen Querschnittsrand gegenüber 
derjenigen an der Oberkante des alten Betons. Beim Beispiel in Bild 4.9 (c), mit 
Δεc,id (z = (h ‒ ha) / 2) = 0 und einer Höhe des alten Betons von ha = 0.75h, beträgt die ideelle Deh-
nungsdifferenz am oberen Querschnittsrand Δεc,id (z = h / 2) = 5αε / 3 und wirkt, von den hier darge-
stellten Fällen, am ungünstigsten. 

Die Versagensregimes für spröde Betone (χcF = 1) sind in Bild 4.10 dargestellt. Bei zentrischer 
Belastung (Bild 4.10 (a)) wird die Höchstlast erreicht, wenn der alte Beton ‒ εcu erreicht, falls αε 
kleiner als etwa 0.75 ist. Bei grösseren ideellen Dehnungsdifferenzen wird der Widerstand erst er-
reicht, wenn der alte Beton an dessen Oberkante bereits versagt hat. Das Erreichen der Bruchstau-
chung des alten Betons vor dem Erreichen des Widerstands ist in Bild 4.9 mit feinen Linien eingetra-
gen. Wird dasselbe Bauteil mit einer Exzentrizität der Druckkraft von e = ‒ 0.2h belastet, wird der 
Widerstand bei kleinem αε,id erreicht, wenn der neue Beton die Bruchstauchung ‒ εcu erreicht 
(Bild 4.10 (b)). In diesem Regime wird der Querschnittswiderstand mit zunehmendem αε,id erhöht, da 

Bild 4.9 Widerstand eines Verbundbauteils aus altem und neuem Beton, bei dem die Querschnittsteile übereinander 
angeordnet sind: (a-c) Dehnungsdifferenz gleichmässig über die Höhe verteilt; (d-f) Dehnungsdifferenz 
dreieckig über die Höhe verteilt; (g-i) Dehnungsdifferenz linear über die Höhe verteilt mit 
Δεc,id (z = (h − ha) / 2) = 0. Für das Beispiel wurden Betone mit fc = fcc = 40 N/mm2, ha = 0.75h und 
αε,id = 0…1 verwendet. 
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dadurch die Spannungsverteilung in der Druckzone eine grössere Völligkeit erreicht. Liegt αε,id 
zwischen etwa 0.3 und 0.6, wird der Querschnittswiderstand erreicht, wenn der alte Beton die 
Bruchstauchung ‒ εcu erreicht. Der Widerstand nimmt mit zunehmendem αε,id ab, da der neue Beton 
nicht mehr ausgenutzt werden kann. Erst bei grossem αε,id muss die Bruchstauchung des alten Betons 
an seiner Oberkante überschritten werden, um den Querschnittswiderstand zu erreichen. Der obere 
Teil des alten Betons hat beim Erreichen des Widerstands bereits versagt und leistet keinen Beitrag 
mehr. 

Weist der Beton einen Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF = 0.3 auf, werden die Widerstands-
kurven in Bild 4.9 geglättet und liegen, insbesondere bei grossem αε,id, deutlich höher als die entspre-
chenden Widerstände bei sprödem Beton. Vor allem bei der Druckbeanspruchung mit einer Exzentri-
zität von e = ‒0.2h, wird der Widerstand durch eine ideelle Dehnungsdifferenz im Querschnitt nur 
unwesentlich beeinflusst. 

Ähnliches vermittelt das Bild 4.11, das die Widerstände eines Verbundbauteils mit einer ideellen 
Dehnungsdifferenz mit αε = 0.75 und verschiedenen Höhen ha des alten Betons zeigt. Auch hier wird 
von einer linear verteilten Dehnungsdifferenz im Querschnitt mit Δεc,id (z = (h ‒ ha) / 2) = 0 ausge-
gangen. Macht der alte Beton nur die Hälfte der Querschnittshöhe aus (Bild 4.11 (a)), wird der Wi-
derstand durch die ideelle Dehnungsdifferenz hauptsächlich im Bereich der zentrischen Belastung 
reduziert. Bei einer kleinen Exzentrizität der Druckkraft wird der Widerstand sogar erhöht. Das 
Bild 4.11 (b) zeigt den Widerstand eines Querschnitts, bei dem der alte Beton die Höhe ha = 0.875h 

Bild 4.10 Dehnungsebenen und Spannungsverteilungen eines Verbundbauteils aus altem und neuem Beton, bei dem 
die Querschnittsteile übereinander angeordnet sind: (a) zentrische Belastung; (b) exzentrische Belastung. 
Die Dehnungsdifferenz ist linear über die Höhe verteilt mit Δεc,id (z = (h − ha) / 2) = 0. Für das Beispiel 
wurden Betone mit fc = fcc = 40 N/mm2, χcF = 1 und ha = 0.75h verwendet. 

 

 

Bild 4.11 Widerstand eines exzentrisch belasteten Betonbauteils, das auf der Biegedruckseite mit einem Überbeton 
verstärkt wurde – Abhängigkeit des Höhenverhältnisses: (a) ha = 0.5h; (b) ha = 0.75h; (c) ha = 0.875h. Für 
das Beispiel wurden Betone mit fc = fcc = 40 N/mm2 verwendet und eine linear über die Höhe verteilte ideel-
le Dehnungsdifferenz mit Δεc,id (z = (h − ha) / 2) = 0 verwendet. 
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aufweist. Werden spröde Betone verwendet, wird der Widerstand durch die ideelle Dehnungsdiffe-
renz im Querschnitt bei sämtlichen Exzentrizitäten der Druckkraft reduziert. Entfestigen sie mit 
einem Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF = 0.3, erfolgt die Reduktion des Widerstands durch 
ideelle Dehnungsdifferenzen im Querschnitt hauptsächlich bei einer Druckbeanspruchung mit kleiner 
Exzentrizität ‒e. 

Insgesamt ist der Widerstand von Beton-Verbundbauteilen mit übereinander angeordneten Quer-
schnittsteilen weniger stark von einer allfälligen ideellen Dehnungsdifferenz im Querschnitt abhän-
gig, als wenn die Querschnittsteile nebeneinander angeordnet sind. In gewissen Fällen wirkt eine 
ideelle Dehnungsdifferenz im Querschnitt sogar günstig, auch wenn Betone mit gleichem Verhalten 
verwendet werden. Am stärksten ausgeprägt ist die Reduktion des Widerstands infolge einer ideellen 
Dehnungsdifferenz bei einer zentrischen Druckbeanspruchung. Ein Entfestigungsstabilitätsfaktor 
χcF ≤ 1 des Betons reduziert die Anfälligkeit des Verbundbauteils gegenüber ideellen Dehnungsdiffe-
renzen im Querschnitt stark. Beträgt der Entfestigungsstabilitätsfaktor weniger als etwa 0.3, ist die 
Reduktion des Widerstands durch ideelle Dehnungsdifferenzen im Querschnitt praktisch nur noch bei 
Druckbeanspruchungen mit kleinen Exzentrizitäten ‒ e auszumachen. 

4.2 Stahlbetonquerschnitte 

4.2.1 Einführendes Beispiel 

Das in Bild 4.12 (a) dargestellte Verbundbauteil aus altem und neuem Stahlbeton besteht aus einem 
symmetrisch bewehrten Rechteckquerschnitt, der beidseitig mit neuem Stahlbeton verbreitert wurde. 
Die alten und die neuen Bauteilbereiche weisen identische Betonquerschnittsflächen und Beweh-
rungsgehalte auf. Die Bewehrungen liegen jeweils auf derselben Höhenlage. Für das Beispiel wird 
ein Beton mit einer Zylinderdruckfestigkeit von fcc,28 = 40 N/mm2 verwendet, der normalen Umwelt-
bedingungen ausgesetzt ist. Das Verhalten der Bewehrung wird linear elastisch - ideal plastisch 
modelliert. In einem Alter von t0 wird das alte Stahlbetonbauteil einer ständigen Belastung durch N0 
und M0 ausgesetzt. Die kombinierte Beanspruchung entspricht im Beispiel einer Druckkraft mit einer 
Exzentrizität von e = ‒ h / 4. Die Herstellung der neuen Bauteilbereiche erfolgt bei gleichbleibender 
Belastung zur Zeit t1. Zur Zeit t2 wird die ständige Last auf N2, M2 verdoppelt. Die Erhöhung der Last 
bis zum Bruch beziehungsweise die Ermittlung des Widerstands erfolgt für ein Alter des alten Stahl-
betons von t3. Auch bei der letzten, raschen Laststeigerung bis zum Widerstand Nu, Mu bleibt die 
Exzentrizität der Normalkraft gleich. Der Belastungspfad ist im M-N-Interaktionsdiagramm in 
Bild 4.12 (b) dargestellt. Für die Spannungsanalysen am Querschnitt werden die Dehnungen auf den 
alten Querschnitt bezogen. Die Belastungsgeschichte beginnt mit der Herstellung des alten Stahlbe-
tons. 

Zuerst wird die Spannungsanalyse am alten Querschnitt für die Zeit t1 der Herstellung der neuen 
Bauteilbereiche durchgeführt. Der alte Beton folgt im σ-ε-Diagramm der Arbeitslinie 
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 (4.17)

Die ermittelte Dehnungsebene ε(z) bei der Herstellung der neuen Bauteilbereiche verbleibt als Deh-
nungsdifferenz zwischen dem alten Stahlbeton und den neuen Bauteilbereichen im Querschnitt. Sie 
wird mit Δε(z) bezeichnet, siehe Bild 4.12 (c). 

Für die Spannungsanalyse am Gesamtquerschnitt zum Zeitpunkt t3 müssen die einzelnen Belas-
tungsschritte nacheinander vorgenommen werden. Die entsprechenden σ-ε-Diagramme für die Beto-
ne am oberen Querschnittsrand sind in Bild 4.12 (d) und für die Bewehrung in Bild 4.12 (e) darge-
stellt. Zuerst erfolgt erneut die Spannungsanalyse unter der Beanspruchung durch N0 und M0, nun 



Stahlbetonquerschnitte 

89 

aber mit dem Gesamtquerschnitt und für den Zeitpunkt t3. Die Dehnung ε bezieht sich auf die effek-
tive Dehnung des alten Stahlbetons. Der alte Beton folgt im σ-ε-Diagramm der Arbeitslinie 

Bild 4.12 Verbundbauteil aus altem und neuem Stahlbeton: (a) Querschnitt und Legende; (b) Belastungspfad und 
Widerstand im M-N-Interaktionsdiagramm; (c) Dehnungsebene und Betondruckspannungen bei der Herstel-
lung des neuen Stahlbetons; (d) Arbeitslinien der Betone; (e) Arbeitslinien der Bewehrung; 
(f) Dehnungsebenen und Betondruckspannungen zum Zeitpunkt t3 infolge der einzelnen Belastungsschritte. 
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Die Dehnungsdifferenz wird auf der Seite der neuen Baustoffe berücksichtigt, da auf die Dehnung 
des alten Querschnitts Bezug genommen wird. Demzufolge setzt sich die Anfangsdehnung für den 
neuen Beton aus dessen Schwindverformung und aus der Dehnungsdifferenz Δε(z) zwischen dem 
alten und dem neuen Stahlbeton zusammen. Die Arbeitslinie ist von der Lage im Querschnitt abhän-
gig und wird durch 
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ausgedrückt. Der neue Beton könnte infolge der Belastung N0, M0 eigentlich ab der Zeit seiner Her-
stellung t1 belastet werden. Es ist deshalb konsequent, für das Alter des Betons bei Belastungsbeginn 
0 einzusetzen. Die Schnittgrössen N0 und M0 werden im Zeitpunkt t3 aber in der Regel immer noch 
hauptsächlich, oder sogar ganz, vom alten Stahlbeton aufgenommen. Die Belastung des neuen Be-
tons würde nur durch Spannungsumlagerungen im Querschnitt infolge Kriechens und Schwindens 
des alten Betons zwischen t1 und t3 erfolgen. Folglich wird der neue Beton infolge N0 und M0 – falls 
überhaupt – hauptsächlich zu einem späteren Zeitpunkt als t1 belastet. Um realistische Spannungen 
im neuen Beton infolge N0 und M0 zu erhalten, müsste für den Belastungsbeginn eine Zeit t ≥ t1 in 
(4.19) eingesetzt werden. Für den vorliegenden Fall mit t1 ≫	t0, der bei praktischen Anwendungen 
die Regel ist, erfährt der neue Beton infolge der Belastung durch N0 und M0 überhaupt keine Belas-
tung, und die Frage nach der Wahl des Belastungsbeginns des neuen Betons erübrigt sich. Er entzieht 
sich auch durch das Schwinden der Belastung. Bei der Bewehrung werden keine Langzeiteffekte 
berücksichtigt, wohl aber die Dehnungsdifferenz im Querschnitt Δε(z). Während die alte Bewehrung 
direkt der Stoffbeziehung 

, ( ) ( )s a s     (4.20)

gehorcht, gilt für die neue Bewehrung 
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Die Resultate der Spannungsanalyse am Gesamtquerschnitt unter der Belastung N0 und M0 sind in 
Bild 4.12 (f) dargestellt, und die entsprechenden Punkte in den σ-ε-Diagrammen sind mit 0 bezeich-
net. Wie schon angetönt, bleibt der neue Querschnitt durch die Wahl von t1 ≫	t0 weitgehend unbelas-
tet, der neue Beton bleibt sogar gänzlich unbelastet. Die Spannungs- und Dehnungsverteilung am 
alten Stahlbetonquerschnitt infolge N0 und M0 zur Zeit t3 unterscheidet sich deshalb kaum von derje-
nigen bei der Herstellung der neuen Bauteilbereiche. 

Für die Spannungsanalyse am Gesamtquerschnitt unter der ab t2 wirkenden Belastung durch N2 
und M2 werden die bereits erfolgten Verformungen des Betons infolge Schwindens und Kriechens 
unter N0 und M0 berücksichtigt, indem für den alten Beton die von der Lage im Querschnitt abhängi-
ge Arbeitslinie im σ-ε-Diagramm 
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verwendet wird. Für den neuen Beton gilt 
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Die σ-ε-Beziehungen für die Bewehrung (4.20) und (4.21) gelten unverändert. Da der neue Beton 
infolge N0 und M0 keine Belastung erfahren hat, bleibt Δεc,n,t3(2) gegenüber Δεc,n,t3(0)  unverändert und 
entspricht immer noch der Schwindverformung des neuen Betons zur Zeit t3. Die Dehnungsebenen 
und Spannungsverteilungen im Beton infolge N2 und M2 sind in Bild 4.12 (f) dargestellt, und die 
entsprechenden Punkte in den σ-ε-Diagrammen sind mit 2 bezeichnet. Die Erhöhung der Belastung 
auf N2 und M2 bewirkt am oberen Querschnittsrand des neuen Betons einen grösseren Anstieg der 
Randdruckspannungen als am oberen Querschnittsrand des alten Betons, da letzterer durch das hohe 
Belastungsniveau an Steifigkeit einbüsst. Unter der gewählten Belastung erreicht der alte Beton am 
oberen Querschnittsrand beinahe seine Festigkeit, siehe Bild 4.12 (d). Dies muss nicht bedeuten, dass 
M2 und N2 sehr nahe an der Dauerstandfestigkeit des Gesamtquerschnitts liegen. Beim Erreichen der 
Dauerstandfestigkeit dürfte der Beton am Querschnittsrand auch in die Entfestigung kommen. Für 
das weitere Vorgehen wird allerdings vorausgesetzt, dass der Beton in sämtlichen Bereichen noch in 
ungeschädigter Form vorliegt, was stillschweigend bereits für (4.22) und (4.23) vorausgesetzt worden 
ist. 

Zur Ermittlung des Kurzzeitwiderstands nach der beschriebenen Belastungsgeschichte werden für 
die Betone die Beziehungen (4.22) und (4.23) durch 
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 (4.24)

und 
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 (4.25)

ersetzt. Für die Bewehrungen gelten (4.20) und (4.21) weiterhin. Bei der raschen Erhöhung der Last 
wird die Exzentrizität der resultierenden Druckkraft beibehalten. Der Widerstand Nu, Mu wird erst 
erreicht, wenn der alte Beton am oberen Querschnittsrand bereits stark in der Entfestigung ist und der 
neue Beton am oberen Querschnittsrand beinahe seine Festigkeit erreicht. Die oberen Bewehrungen 
haben beide die Streckgrenze überschritten, während die unteren Bewehrungen kaum belastet sind. 
Die Resultate der Spannungsanalyse beim Erreichen der Höchstlast zur Zeit t3 sind in Bild 4.12 (d-f) 
dargestellt und die entsprechenden Punkte in den σ-ε-Diagrammen mit u bezeichnet. Das M-N-
Interaktionsdiagramm in Bild 4.12 (b) wurde für andere Kombinationen von Nu und Mu, unter Beibe-
haltung der gleichen Belastungsgeschichte, vervollständigt. Die Reduktion des Widerstands durch die 
Lastgeschichte gegenüber dem rechnerischen Widerstand eines Stahlbeton-Verbundbauteils gleichen 
Alters, das vor t3 weder belastet wurde, noch Schwindverformungen des Betons erfuhr, ist nur im 
oberen Bereich des M-N-Interaktionsdiagramms, wo erhebliche Druckkräfte vorhanden sind, erkenn-
bar. Sie fällt relativ bescheiden aus. 

Die Aktivierung des neuen Stahlbetons wird in diesem Fall durch der Erhöhung der ständigen Be-
lastung auf N2 und M2 begünstigt. Die nach der Herstellung des neuen Stahlbetons auftretenden 
Kriechverformungen führen zu einer Umlagerung der Spannungen auf die neue Druckbewehrung, da 
die alte Druckbewehrung die Streckgrenze bereits überschritten hat. Das sehr hohe Lastniveau des 
alten Betons an der Querschnittsoberkante bewirkt dort, infolge des nichtlinearen Verhaltens des 
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Betons, verhältnismässig grosse Kriechverformungen. Bei der Weiterbelastung bis zum Bruch führt 
dies zu einer Entlastung des alten Betons. 

Das Bild 4.13 zeigt die Resultate desselben Berechnungsbeispiels wie in Bild 4.12 für den Fall, 
dass die Belastung zur Zeit t2 nicht auf N2, M2 erhöht wird. Die Reduktion des Widerstands infolge 
der Belastungsgeschichte fällt dadurch deutlich grösser aus, siehe Bild 4.13 (a). Verglichen mit dem 
Beispiel in Bild 4.12 fällt auf, dass der alte Beton am oberen Querschnittsrand beim Erreichen des 
Widerstands wesentlich stärker entfestigt ist und die neue obere Bewehrung die Streckgrenze nicht 
erreicht. Beides wirkt sich ungünstig auf den Querschnittswiderstand aus. 

Hinsichtlich des Kurzzeit-Querschnittswiderstands manifestieren sich bei Verbundquerschnitten 
aus altem und neuem Stahlbeton die Belastungsgeschichte und das Langzeitverhalten des Betons in 
der Dehnungsdifferenz zwischen dem alten und dem neuen Stahlbeton Δε(z) und in den Schwind- 
und Kriechdehnungen des alten und des neuen Betons zur Zeit der raschen Erhöhung der Last bis 
zum Bruch, die mit Δεc,a,t (z) beziehungsweise Δεc,n,t (z) ausgedrückt werden. Die Dehnungsdifferenz 
Δε(z) beschreibt die Dehnungsebene des alten Betons während der Herstellung des neuen Betons und 
weist deshalb immer einen linearen Verlauf über die Querschnittshöhe auf. Die Schwinddehnungen 
sind in der Regel gleichmässig über den Querschnitt verteilt, während die Kriechdehnungen nur in 
dauerhaft belasteten Betondruckzonen auftreten und über die Querschnittshöhe einen gekrümmten 
Verlauf aufweisen können. Im Allgemeinen weisen die Verläufe von Δεc,a,t (z) beziehungsweise 
Δεc,n,t (z) deshalb Knicke und Krümmungen auf und haben, falls die Zugfestigkeit des Betons ver-
nachlässigt wird, negative Vorzeichen. Mehrere Knicke entstehen mit dem etappenweisen Aufbrin-
gen der Belastung. 

Sowohl die Dehnungsdifferenz Δε(z) zwischen dem alten und dem neuen Stahlbeton, als auch die 
Schwind- und Kriechdehnungen Δεc,a,t (z) und Δεc,n,t (z) des alten beziehungsweise des neuen Betons 
führen dazu, dass die Stoffbeziehungen zur Spannungsanalyse am Querschnitt im σ-ε-Diagramm 
verschoben werden müssen. Die Stoffbeziehungen des neuen Betons und der neuen Bewehrung 
müssen um die Dehnungsdifferenz Δε(z) verschoben werden. Die Stoffbeziehungen der Betone 
werden um die jeweiligen Schwind- und Kriechdehnungen verschoben. Für den neuen Beton addie-
ren sich die beiden Anteile. Einzig die alte Bewehrung gehorcht direkt der Stoffbeziehung. Insofern 
beeinflusst die Belastungsgeschichte den Kurzzeitwiderstand eines Verbundquerschnitts, wenn die 

Bild 4.13 Verbundbauteil aus altem und neuem Stahlbeton. Gleiches Beispiel wie in Bild 4.12, aber ohne Erhöhung 
der ständigen Last auf N2 und M2: (a) Belastungspfad und Widerstand im M-N-Interaktionsdiagramm; 
(b) Arbeitslinien der Betone; (c) Arbeitslinien der Bewehrungen. 
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Betone einen Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF > 0 aufweisen. In Anbetracht der zahlreichen 
Einflussgrössen ist es schwierig, allgemeine Aussagen zu machen, unter welchen Bedingungen der 
Kurzzeitwiderstand ungünstig beeinflusst werden könnte. Eine deutliche Reduktion des Widerstands 
ist aber lediglich im oberen Bereich des M-N-Interaktionsdiagramms, bei hoher Druckbelastung, zu 
befürchten. Massgebend ist hauptsächlich die Situation in der Betondruckzone. Tendenziell wirkt 
sich dort eine grosse negative Dehnungsdifferenz ‒Δε(z) bei geringen Schwind- und Kriechstauchun-
gen ‒Δεc,a,t (z) ungünstig aus. Schwind- und Kriechstauchungen beeinflussen den Widerstand inso-
fern günstig, als dass sie die volle Aktivierung der Bewehrung begünstigen und durch die 
Kriechstauchungen den Beton am oberen Querschnittsrand entlasten. Grosse Schwind- und 
Kriechstauchungen des neuen Betons ‒Δεc,n,t (z) wirken sich in der Regel ungünstig aus, da er sich 
dadurch der Belastung entzieht. In den folgenden Kapiteln 4.2.2 und 4.2.3 wird versucht, einen 
Überblick über den Einfluss der Belastungsgeschichte auf den Querschnittswiderstand von Verbund-
bauteilen aus altem und neuem Stahlbeton zu geben. 

4.2.2 Alt und Neu nebeneinander angeordnet 

Der Übersichtlichkeit halber wird das Langzeitverhalten des Betons im Folgenden vernachlässigt und 
nur der Einfluss einer Dehnungsdifferenz Δε(z) zwischen den alten und neuen Querschnittsteilen auf 
den Kurzzeit-Querschnittswiderstand exemplarisch diskutiert. 

Wie in Kap. 4.1 wird davon ausgegangen, dass der alte und der neue Beton dieselben Eigenschaf-
ten aufweisen. Es wird wieder ein Beton mit einer Festigkeit von fc = fcc = 40 N/mm2 mit den ent-
sprechenden Eigenschaften gemäss Kap. 2.2.2 und Kap. 2.4.2 verwendet. Im ungünstigsten Fall 
entfestigt der Beton spröd mit einem Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF = 1. Wahrscheinlicher ist 
beim gewählten Beton eine lineare Entfestigung mit einem Entfestigungsstabilitätsfaktor von zirka 
χcF = 0.3, aufgrund einer spezifischen Bruchenergie pro Volumeneinheit von UcF = 0.08 N/mm2. Für 
die alte und die neue Bewehrung wird ein linear elastisch - ideal plastisches Verhalten auf Zug und 
Druck mit fsy = 500 N/mm2 und Es = 205 kN/mm2 vorausgesetzt. Ein ideal plastisches Verhalten des 
Betons nach dem Überschreiten von ‒ εcu (χcF = 0) eliminiert mit der gewählten Stoffbeziehung für 
die Bewehrung ohne Dehnungsbegrenzung den Einfluss von Dehnungsdifferenzen im Querschnitt 
und wird deshalb nicht in die Diskussion mit einbezogen. Analog zu (4.15) wird die Grösse der 
Dehnungsdifferenz Δε(z) mit dem dimensionslosen Parameter 

 / 2a

cu

h h


  
 

  (4.26)

quantifiziert. 

Für das in Bild 4.14 dargestellte Beispiel wird davon ausgegangen, dass der alte Stahlbeton und 
der seitlich angefügte neue Stahlbeton dieselben Höhen und Querschnittsflächen von Bewehrung und 
Beton aufweisen. Unabhängig von der Bewehrung wird der Ursprung des lokalen Stabkoordinaten-
systems in die Mitte des Betonquerschnitts gelegt. Die obere respektive die untere Bewehrungslage 
des neuen Stahlbetons liegen auf denselben Höhen (d = 0.9h, d′ = 0.1h) wie die entsprechenden 
Bewehrungslagen des alten Stahlbetons. Ein entsprechender Querschnitt ist in Bild 4.12 (a) darge-
stellt. Für den alten und den neuen Stahlbeton werden gleiche Querschnitte gewählt, da aufgrund der 
Resultate bei reinen Betonquerschnitten in Kap. 4.1.2 davon ausgegangen wird, dass sich eine Deh-
nungsdifferenz im Querschnitt Δε besonders stark auf den Widerstand auswirkt, wenn der alte und 
der neue Stahlbeton einzeln etwa gleiche Widerstände aufweisen. Aus demselben Grund wird für das 
Beispiel eine gleichmässig über die Querschnittshöhe verteilte Dehnungsdifferenz Δε(z) = konst. 
zwischen dem alten und dem neuen Beton angesetzt. 

Das Bild 4.14 (a-c) zeigt den Einfluss von αε auf den Querschnittswiderstand eines einseitig be-
wehrten Verbundquerschnitts aus altem und neuem Stahlbeton mit ρ = 1 %. Im M-N-
Interaktionsdiagramm in Bild 4.14 (b) sind die Widerstände bei der Verwendung eines spröden 
Betons mit χcF = 1 dargestellt. Der höchste Widerstand wird erreicht, wenn gar keine Dehnungsdiffe-
renz zwischen den Querschnitten vorhanden ist (αε = 0). Mit zunehmendem αε wird der Quer-
schnittswiderstand des Verbundquerschnitts reduziert. Der Widerstand des alten Stahlbetons alleine 
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wird nicht unterschritten; er ist im M-N-Interaktionsdiagramm strichliert eingezeichnet. Bei einem 
positiven Biegemoment und Druckbelastung wird der Widerstand durch das Erreichen von ‒ εcu des 
alten Betons am oberen Querschnittsrand bestimmt. Die Reduktion des Widerstands infolge Δε 
erfolgt im Wesentlichen dadurch, dass der neue Beton am oberen Querschnittsrand nur bis zu einer 
Stauchung von (1 ‒ αε)εcu ausgenutzt werden kann. Bei einer reinen Biegebeanspruchung ist die 
Reduktion des Widerstands durch Δε(z) marginal. Der neue Stahlbeton trägt in diesem Bereich 
hauptsächlich mit seiner Bewehrung zum Widerstand bei. Bei grösseren Druckkräften wird der 
Einfluss einer Dehnungsdifferenz zwischen den Querschnitten deutlicher. Wird der Querschnitt mit 
einer Exzentrizität von e = ‒ 0.2h auf Druck belastet, reduziert eine Dehnungsdifferenz Δε mit 
αε = 0.5 den Widerstand um 24 %, mit αε = 1 um 47 %. Bei einer zentrischen Druckbeanspruchung 
betragen die entsprechenden Werte 15 % und 49 %. 

Das M-N-Interaktionsdiagramm in Bild 4.14 (c) gilt für einen linear entfestigenden Beton mit ei-
nem Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF = 0.3. Die Stauchung des alten Betons am oberen Quer-
schnittsrand beim Erreichen der Höchstlast ist dadurch variabel. Sie liegt über der Bruchstauchung 
des Betons εcu und nimmt mit zunehmender negativer Dehnungsdifferenz ‒Δε zu. Dadurch kann der 
neue Beton stärker belastet werden als bei spröden Betonen. Die Reduktion des Widerstands infolge 
einer Dehnungsdifferenz Δε wird abgeschwächt. In Bild 4.14 (a) sind die Dehnungsebenen und die 
Spannungsverteilung im Querschnitt im Bruchzustand bei einer Druckbelastung mit einer Exzentrizi-
tät von e = ‒ 0.2h und einer Dehnungsdifferenz mit αε = 1 dargestellt. Der alte Beton ist am Quer-
schnittsrand bereits stark in der Entfestigung, während der neue Beton am oberen Querschnittsrand 
beinahe seine Festigkeit erreicht. Der Widerstand liegt 29 % tiefer als der entsprechende Widerstand 
ohne Dehnungsdifferenz. Durch eine Dehnungsdifferenz mit αε = 0.5 wird der Widerstand noch um 
10 % reduziert. Auch bei einer zentrischen Druckbeanspruchung beträgt die Reduktion des Wider-
stands durch die Dehnungsdifferenz zwischen altem und neuem Stahlbeton mit 11 % und 33 % 
deutlich weniger, als bei sprödem Beton. 

Das Bild 4.14 (d-f) zeigt die Resultate einer entsprechenden Untersuchung an einem, bis auf die 
obere Bewehrung, identischen Verbundquerschnitt aus altem und neuem Stahlbeton. Die Wahl einer 

Bild 4.14 Verbundbauteil aus altem und neuem Stahlbeton. Der neue Stahlbeton weist identische Querschnitte wie der 
alte auf und ist seitlich angeordnet (siehe Bild 4.12 (a)). Widerstände mit gleichmässig verteilter Dehnungs-
differenz Δε zwischen den Querschnitten: (a-c) einseitig bewehrter Querschnitt; (d-f) beidseitig bewehrter 
Querschnitt. 
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kräftigen oberen Bewehrung mit einem Bewehrungsgehalt von ρ' = 2 % im alten und neuen Stahlbe-
ton soll den Einfluss einer oberen Bewehrung verdeutlichen. Das M-N-Interaktionsdiagramm 
(Bild 4.14 (e)) zeigt das Verhalten mit einem spröden Beton mit χcF = 1. Die Reduktion des Wider-
stands infolge Δε nimmt mit zunehmenden αε zu. Bei αε = 1 wird der Widerstand erst erreicht, wenn 
der neue Beton am oberen Querschnittsrand die Betonbruchstauchung εcu erreicht. Dadurch kann vor 
allem die neue obere Bewehrung belastet werden. Dafür überschreitet der alte Beton die Bruchstau-
chung im oberen Bereich des Querschnitts und liefert dort keinen Beitrag mehr zum Widerstand. Die 
Druckzone beim Erreichen des Widerstands verlagert sich im alten Beton mit zunehmender Druck-
beanspruchung nach unten. Deren resultierende Druckkraft erhält eine positive Exzentrizität und 
reduziert dadurch das Biegemoment. Erst im Bereich von sehr hohen Druckkräften nimmt die 
Krümmung beim Erreichen des Widerstands so stark ab, dass der alte Beton über die gesamte Quer-
schnittshöhe ‒ εcu überschreitet und keine Druckspannungen mehr aufnehmen kann. Dadurch entsteht 
der konkave Bereich im M-N-Interaktionsdiagramm für αε = 1. Bei einer kleineren negativen Deh-
nungsdifferenz ‒Δε im Querschnitt mit αε = 0.5 wird der Widerstand im Bereich grosser Druckkräfte 
erreicht, wenn der alte Beton ‒ εcu erreicht. Bei geringeren Druckkräften N > ‒ 0.65fcbh ist dies der 
Fall, wenn der neue Beton ‒ εcu erreicht. Die Reduktion des reinen Biegewiderstands durch die 
Dehnungsdifferenz im Querschnitt ist vernachlässigbar. Bei einer Druckbelastung mit einer Exzentri-
zität von e = ‒ 0.2h beträgt die Reduktion des Widerstands 36 % beziehungsweise 23 % für eine 
Dehnungsdifferenz im Querschnitt mit αε = 1 beziehungsweise αε = 0.5. Bei einer zentrischen Druck-
beanspruchung fällt die Reduktion des Widerstands etwas grösser aus. 

Eine weniger steile Entfestigung des Betons mit einem Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF = 0.3 
wirkt auch in Kombination mit einer kräftigen oberen Bewehrung günstig. Die Betonstauchung am 
oberen Querschnittsrand beim Erreichen des Widerstands wird dadurch gegenüber dem Fall mit 
sprödem Beton erhöht. Damit kann die obere Bewehrungslage stärker belastet werden. Auch im 
Vergleich zum Beispiel ohne obere Bewehrungslage sind grössere Randstauchungen beim Erreichen 
des Widerstands feststellbar, wie aus den dargestellten Spannungs- und Dehnungsverteilungen her-
vorgeht (Bild 4.14 (d)). Bei einer Druckbelastung mit einer Exzentrizität von e = ‒ 0.2h beträgt die 
Reduktion des Widerstands infolge der Dehnungsdifferenz Δε(z) im Querschnitt 22 % beziehungs-
weise 9 % bei αε = 1 beziehungsweise αε = 0.5. 

Zusammenfassend kann festgehalten werden, dass der Widerstand von Verbundquerschnitten aus 
altem und neuem Stahlbeton, bei denen die Querschnittsteile nebeneinander angeordnet sind, weniger 
sensibel auf Dehnungsdifferenzen im Querschnitt reagiert als bei entsprechenden Querschnitten aus 
unbewehrtem Beton. Bei unbewehrten Verbundquerschnitten wird der Widerstand im ungünstigsten 
untersuchten Fall, bei einer über die Querschnittshöhe konstanten Dehnungsdifferenz im Querschnitt 
von ‒ εcu und sprödem Beton, gegenüber dem alten Beton alleine nicht erhöht. Dies ist bei bewehrten 
Querschnitten nicht der Fall. Zumindest die neue Bewehrung führt zu einer Erhöhung des Wider-
stands im Vergleich zum alten Stahlbetonquerschnitt alleine. Bei reiner Biegung wird der Widerstand 
des Verbundbauteils aus altem und neuem Stahlbeton durch eine Dehnungsdifferenz im Querschnitt 
kaum beeinträchtigt, solange der Querschnitt nicht extrem bewehrt ist. Die neue obere Bewehrungs-
lage führt auch im ungünstigsten untersuchten Fall zu einer Erhöhung des Widerstands. Wie bei den 
Verbundquerschnitten aus unbewehrtem Beton unterschiedlichen Alters, führt ein Entfestigungsstabi-
litätsfaktor des Betons von χcF < 1 zu einer geringeren Reduktion des Widerstands infolge einer 
Dehnungsdifferenz im Querschnitt.  

4.2.3 Alt und Neu übereinander angeordnet 

Analog zum Vorgehen in Kap. 4.1.3 bei reinen Betonquerschnitten wird hier, ebenfalls exemplarisch, 
bezüglich des Querschnittswiderstands untersucht, wie ein Verbundquerschnitt aus altem und neuem 
Stahlbeton auf eine Dehnungsdifferenz im Querschnitt reagiert. Der untersuchte Rechteckquerschnitt 
mit einer Breite b und der Höhe h ist ein- oder zweiseitig bewehrt. Die Bewehrungslagen haben die 
statischen Höhen d = 0.9h und d′ = 0.1h. Unabhängig von der Bewehrung wird der Ursprung des 
lokalen Stabkoordinatensystems in die Mitte des Gesamtquerschnitts gelegt. Sowohl für den Beton 
als auch für die Bewehrung werden dieselben Stoffbeziehungen wie in Kap. 4.1 verwendet. Der 
obere Viertel des Querschnitts, der bei einer positiven Biegebeanspruchung auf der Biegedruckseite 
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liegt, ist neu, und dessen Dehnungsebene weist gegenüber derjenigen des alten Stahlbetons eine 
Dehnungsdifferenz Δε(z) auf. Aufgrund der Resultate bei Verbundquerschnitten aus unbewehrtem 
Beton wird die Dehnungsdifferenz Δε(z) linear veränderlich gewählt, sodass die Dehnungsdifferenz 
in der Mitte des alten Stahlbetons verschwindet (Δε(h / 8) = 0). Die Dehnungsdifferenz an der Ober-
kante des neuen Betons beträgt bei der gewählten Geometrie Δε(h / 2) = ‒ αεεcu5/3. 

Das Bild 4.15 (a-c) zeigt den Einfluss einer Dehnungsdifferenz Δε(z) im Querschnitt auf den Wi-
derstand eines Verbundbauteils aus altem und neuem Stahlbeton, wenn keine obere Bewehrung 
vorhanden ist. Die Widerstände unter der Voraussetzung eines spröden Betons werden im M-N-
Interaktionsdiagramm in Bild 4.15 (b) dargestellt. Bei einer Dehnungsdifferenz mit αε = 1 wird der 
Widerstand in der Regel erreicht, wenn der neue Beton am oberen Querschnittsrand ‒ εcu erreicht. 
Unter reiner Biegebeanspruchung entsteht eine Druckzone im neuen Beton und eine sehr kleine 
Betondruckzone an der Oberkante des alten Betons. Mit zunehmender Druckbeanspruchung nimmt 
der alte Beton mehr Druck auf, womit die Resultierende der Betondruckspannungen an Hebelarm 
verliert. Bei geringen Druckkräften führt dies zu einer leichten Reduktion des Biegewiderstands 
gegenüber einem Querschnitt ohne Dehnungsdifferenz. Bei grösseren Druckkräften, im Bereich von 
etwa N = ‒ 0.25fcbh, kann die Bewehrung ohne Dehnungsdifferenz im Querschnitt nicht bis zur 
Streckgrenze ausgenutzt werden. Eine Dehnungsdifferenz im Querschnitt mit αε = 1 ermöglicht dies 
bei gleicher Normalkraft, da der neue Beton am oberen Querschnittsrand seine Bruchstauchung εcu 
erst bei einer auf den alten Stahlbeton bezogenen Dehnung von ε(‒ h / 2) = ‒ εcu(1 + 5αε / 3) erreicht. 
Der Biegewiderstand wird durch die Dehnungsdifferenz in diesem Bereich sogar leicht erhöht. Bei 
grösseren Druckbeanspruchungen nimmt der Biegewiderstand rasch ab. Eine Dehnungsdifferenz mit 
αε = 0.5 führt im betrachteten Bereich des M-N-Interaktionsdiagramms zu höheren Widerständen als 
eine Dehnungsdifferenz mit αε = 1. Der maximale Biegewiderstand des Querschnitts ohne Deh-
nungsdifferenz kann mit einer Dehnungsdifferenz im Querschnitt mit αε = 0.5 deutlich überschritten 
werden. Erst bei grösseren Druckkräften, ab etwa N < ‒ 0.5fcbh, führt die Dehnungsdifferenz zu einer 
Reduktion des Widerstands. Bei einer Druckbelastung mit einer Exzentrizität von e = ‒ 0.2h beträgt 
die Reduktion des Widerstands 21 % beziehungsweise 3 % mit αε = 1 beziehungsweise αε = 0.5. Bei 
einer zentrischen Druckbeanspruchung wird der Gesamtwiderstand durch die Dehnungsdifferenz um 
43 % respektive 15 % reduziert. 

Wird für den Beton eine lineare Entfestigung mit χcF < 1 angenommen, wird der Widerstand des 
Verbundquerschnitts dadurch erhöht. Das M-N-Interaktionsdiagramm in Bild 4.15 (c) zeigt den 
Einfluss einer Dehnungsdifferenz auf den Querschnittswiderstand mit einem Beton, der einen Entfes-
tigungsstabilitätsfaktor von χcF = 0.3 aufweist. Bei kleinen Druckkräften ist keine bedeutende Reduk-
tion des Biegewiderstands feststellbar. Ab der Druckkraft, bei der die untere Bewehrung ohne Deh-
nungsdifferenz Δε(z) im Querschnitt nicht mehr ins Fliessen gebracht werden kann, bewirkt eine 
Dehnungsdifferenz mit αε > 0 eine Erhöhung des Widerstands. Erst bei sehr grossen Druckkräften 
wirkt eine Dehnungsdifferenz im Querschnitt ungünstig. In Bild 4.15 (a) ist die Spannungs- und 
Dehnungsverteilung im Querschnitt für den Fall einer Druckbeanspruchung mit einer Exzentrizität 
e = ‒ 0.2h und einer Dehnungsdifferenz mit αε = 1 dargestellt. Beim Erreichen des Widerstands ist 
der alte Beton an seiner Oberkante bereits stark in der Entfestigung, während der neue Beton am 
oberen Querschnittsrand seine Festigkeit erreicht. In diesem Fall wird der Widerstand durch die 
Dehnungsdifferenz im Querschnitt kaum beeinflusst, wohl aber die zugehörigen Verformungen. Eine 
Dehnungsdifferenz im Querschnitt mit αε = 0.5 erhöht den Widerstand bei einer exzentrischen 
Druckbelastung mit e = ‒ 0.2h sogar um 7 %. Unter zentrischem Druck wirkt die Dehnungsdifferenz 
im Querschnitt hingegen ungünstig. Infolge einer Dehnungsdifferenz mit αε = 1 wird der Normal-
kraftwiderstand um 16 % reduziert. Bei αε = 0.5 sind es noch 6 %. 

Das Bild 4.15 (d-f) zeigt das Verhalten eines bis auf die obere Bewehrung identischen Quer-
schnitts. Für das Beispiel wurde eine kräftige obere Bewehrung mit einem geometrischen Beweh-
rungsgehalt von ρ' = 2 % gewählt. Mit einem spröden Beton wird bei mässiger Druckbelastung der 
Biegewiderstand erreicht, wenn der neue Beton am oberen Querschnittsrand ‒εcu erreicht. Die obere 
Bewehrung leistet damit auch einen Beitrag zum Querschnittswiderstand, ändert aber das Verhalten 
nicht massgeblich. Bei einer exzentrischen Druckbelastung mit e = ‒ 0.2h wird der Widerstand durch 
die Dehnungsdifferenz im Querschnitt bei αε = 1 um 18 % und bei αε = 0.5 um 9 % reduziert. Bei 
hoher Druckbeanspruchung ändert sich das Verhalten. Mit einer Dehnungsdifferenz im Querschnitt 
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mit αε = 1 wird die maximale Druckbeanspruchung bei positiven Biegemomenten erreicht, wenn die 
Dehnungsebene des neuen Stahlbetons eine konstante Stauchung von εcu aufweist. Der alte Beton 
nimmt dadurch in seiner oberen Hälfte keine Druckspannungen mehr auf. Der Beton hat dort ‒ εcu 
bereits überschritten. Bei einer Dehnungsdifferenz mit αε = 0.5 kann die Druckkraft weiter gesteigert 
werden. Der Widerstand wird erreicht, wenn der alte Beton an seiner Oberkante ‒ εcu erreicht. Unter 
zentrischer Druckbeanspruchung ist deshalb die Reduktion des Widerstands stark abhängig von der 
Dehnungsdifferenz. Mit αε = 1 wird der Widerstand um 44 % reduziert. Ein αε = 0.5 führt noch zu 
einer Reduktion des Widerstands um 17 %. 

Mit einem Beton, der mit einem Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF < 1 linear entfestigt, neh-
men der Widerstand und das Verformungsvermögen zu. Der Verbundquerschnitt aus altem und 
neuem Stahlbeton ist weniger anfällig auf Dehnungsdifferenzen im Querschnitt. Im M-N-
Interaktionsdiagramm in Bild 4.15 (f) ist der Widerstand des Querschnitts mit einem Beton, der einen 
Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF = 0.3 aufweist, für verschiedene Dehnungsdifferenzen darge-
stellt. Für den Fall einer Druckbelastung mit einer Exzentrizität von e = ‒ 0.2h und einer Dehnungs-
differenz mit αε = 1 sind die Spannungs- und Dehnungsverteilung im Querschnitt beim Erreichen des 
Widerstands in Bild 4.15 (d) dargestellt. Der alte und der neue Beton sind an ihren Oberkanten 
bereits in der Entfestigung und ermöglichen dadurch eine starke Belastung der oberen Bewehrung. 
Verglichen mit dem Querschnitt ohne Dehnungsdifferenz zwischen den Dehnungsebenen des alten 
und des neuen Stahlbetons wird dadurch der Widerstand um 6 % reduziert. Eine Dehnungsdifferenz 
mit αε = 0.5 würde den Widerstand hingegen um 1 % erhöhen. Bei einer zentrischen Druckbeanspru-
chung wird der Gesamtwiderstand durch die Dehnungsdifferenz um 8 % reduziert respektive 4 % 
erhöht. 

Bezüglich des Widerstands bei reiner Biegebeanspruchung sind Stahlbetonquerschnitte, die auf 
der Biegedruckseite mit neuem Stahlbeton ergänzt wurden, nicht besonders anfällig auf Differenzen 
zwischen den Dehnungsebenen des alten und des neuen Stahlbetons. Vorsicht wäre allenfalls bei 
stark bewehrten Biegeträgern ohne obere Bewehrung und einer verhältnismässig kleinen Höhe des 
neuen Betons geboten. In diesem Fall ist es bei sprödem Beton und einer grossen Dehnungsdifferenz 
‒Δε(z) möglich, dass sich der neue Stahlbeton nicht an der Aufnahme der Biegedruckkräfte beteiligt. 

Bild 4.15 Verbundbauteil aus altem und neuem Stahlbeton mit übereinander angeordneten Querschnitten. Widerstän-
de mit linear über die Höhe verteilter Dehnungsdifferenz Δε zwischen den Querschnitten: (a-c) unbewehrter 
Überbeton; (d-f) bewehrter Überbeton. 
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Solange der Stahlbetonquerschnitt so bewehrt ist und so belastet wird, dass der Biegewiderstand mit 
zunehmender Druckbeanspruchung zunimmt, kann davon ausgegangen werden, dass der Widerstand 
durch eine allfällige Dehnungsdifferenz im Querschnitt nicht massgeblich beeinträchtigt wird. Im 
Bereich der Druckkraft, bei welcher der Biegewiderstand das Maximum erreicht, ist sogar davon 
auszugehen, dass eine mässige Dehnungsdifferenz mit αε ≤ 1 den Biegewiderstand erhöht. Erst im 
oberen Bereich des M-N-Interaktionsdiagramms, wo der Biegewiderstand mit zunehmender Druck-
beanspruchung abnimmt, muss mit einer deutlichen Reduktion des Widerstands infolge einer allfälli-
gen Dehnungsdifferenz im Querschnitt gerechnet werden. Mit einer kräftigen Druckbewehrung wird 
der Widerstand zwar erhöht, die Reduktion des Widerstands infolge Δε kann aber nicht vermieden 
werden. Betone, die einen Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF < 1 aufweisen, führen zu einem 
gutmütigeren Verhalten des Querschnittswiderstands in Bezug auf Dehnungsdifferenzen im Quer-
schnitt. 

Der Vollständigkeit halber wird in Bild 4.16 der Einfluss einer Dehnungsdifferenz im Querschnitt 
auf den Widerstand eines Stahlbetonquerschnitts dargestellt, der auf der Biegezugseite mit einer 
neuen Bewehrung ergänzt wurde. Für die statische Höhe der neuen Bewehrung wurde h gewählt. Die 
Querschnittsfläche der neuen Bewehrung As,n entspricht derjenigen der ursprünglichen Bewehrung 
As,a. Wieder wurde eine über die Querschnittshöhe linear veränderliche Verteilung der Dehnungsdif-
ferenz gewählt, die in der Mitte des alten Querschnitts verschwindet. Für die neue Bewehrung ist die 
Verteilung der Dehnungsdifferenz allerdings irrelevant. Auf ihrer Höhe beträgt Δε(‒ h / 2) = αεεcu. In 
den M-N-Interaktionsdiagrammen ist der Widerstand des alten Stahlbetons strichliert eingezeichnet. 
Mit der zusätzlichen Bewehrung wird hauptsächlich der Widerstand unter reiner Biegung erhöht. Bei 
grosser Druckbeanspruchung wird der Widerstand teilweise sogar reduziert, insbesondere bei gros-
sem αε. Durch die Dehnungsdifferenz erfährt die neue Bewehrung schon bei einer recht geringen 
Druckbeanspruchung des Querschnitts Druckspannungen, obwohl sie im Bereich der Zugzone des 
alten Stahlbetons liegt. In Bild 4.16 (a) sind die Spannungsverteilung und die Dehnungsverteilung 
beim Erreichen des Widerstands unter einer exzentrischen Druckkraft mit e = ‒ 0.2h und einer Deh-
nungsdifferenz mit αε = 1 dargestellt. 

4.2.4 Neuer Stahlbeton allseitig angeordnet 

Insbesondere Stahlbetonstützen werden oft allseitig mit neuem Stahlbeton ergänzt. Bei den im Engli-
schen als „jacketed columns“ bezeichneten Bauteilen werden die neuen Querschnittsbereiche meis-
tens in Spritzbetonbauweise hergestellt. Sie sind in der Regel mit Längsstäben und Bügeln bewehrt. 

In Bild 4.17 (a) ist ein solcher Querschnitt mit quadratischer Form dargestellt. Die alten und die 
neuen Bügel bilden zwei Bügellagen, von denen angenommen wird, dass sie ihre Streckgrenze 
erreichen. Die entsprechenden Querdrücke von ‒ σc1,a respektive ‒ σc1,n wirken in den jeweils effektiv 
umschnürten Betonkernen (Cordes et al. 1992) gemäss Kap. 3.2. In der Regel umschnüren die neuen 
Bügel den grösseren Bereich aconf,a ≤ aconf,n. Im alten effektiv umschnürten Betonkern wirkt so die 
Querdruckspannung ‒ σc1,a ‒ σc1,n, während in dem nur von der neuen Bügelbewehrung effektiv 

Bild 4.16 Stahlbetonquerschnitt mit nachträglich ergänzter Biegebewehrung. Widerstände mit einer linear über die 
Höhe verteilten Dehnungsdifferenz Δε zwischen den Querschnitten: (a) Dehnungsebene und Spannungsver-
teilung; (b) M-N-Interaktionsdiagramm mit χcF = 1; (c) M-N-Interaktionsdiagramm mit χcF = 0.3. 
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umschnürten Beton die Querdruckspannung ‒ σc1,n wirkt. Mit den zwei Betontypen und den unter-
schiedlichen Querdruckspannungen sind in der Regel vier unterschiedliche Stoffbeziehungen zu 
berücksichtigen. Beim in Bild 4.17 (a) dargestellten Beispiel liegt der von der neuen Bügelbeweh-
rung effektiv umschnürte Bereich vollständig im alten Querschnitt. Für den alten Beton gelten daher 
drei unterschiedliche Stoffbeziehungen (Bild 4.17 (b)). Falls die neue Umschnürungsbewehrung 
aktiviert wird, wird dem neuen Beton unter Umständen eine grössere Querdehnung aufgezwungen, 
als er infolge einachsigen Drucks erfahren würde, was dessen Steifigkeit und Festigkeit reduziert 
(Vecchio & Collins 1986). Im Falle einer senkrecht zur Druckbeanspruchung verlaufenden Querbe-
wehrung wird in (Muttoni et al. 1996) empfohlen, die rechnerische Druckfestigkeit um 20 % zu 
reduzieren. Ob dies im vorliegenden Fall zu berücksichtigen ist, kann hier nicht beantwortet werden. 
Für eine Bemessung wird aber empfohlen, das Spannungs-Dehnungs-Diagramm um 20 % zu stau-
chen. Damit kann die Spannungsanalyse unter Voraussetzung ebenbleibender Querschnitte und unter 
Berücksichtigung einer Längsbewehrung durchgeführt werden. Die Belastungsgeschichte kann mit 
dem in Kap. 4.2.1 gezeigten Vorgehen modelliert werden. Schwierigkeiten ergeben sich dabei allen-
falls bei der Formulierung der Langzeit-Stoffbeziehungen für dreiachsig belasteten Beton. Vereinfa-
chend darf in der Regel angenommen werden, dass das Kriechmass φ durch den Querdruck nicht 
reduziert wird. 

An einem einfachen Beispiel wird im Folgenden der Einfluss einer Dehnungsdifferenz Δε im 
Querschnitt auf den Querschnittswiderstand eines Verbundquerschnitts aus altem und neuem Stahl-
beton untersucht, bei dem der neue Stahlbeton eine Umschnürungswirkung auf den alten Stahlbeton 
ausübt. In Bild 4.18 (a) ist der Querschnitt dargestellt, dessen Längsbewehrung hier nicht berücksich-
tigt wird. Die geometrischen Grössen sind so gewählt, dass der von der neuen Umschnürungsbeweh-
rung effektiv umschnürte Querschnittsbereich mit dem alten Beton zusammenfällt. Dieser ist selber 
nicht umschnürt. Der alte und der neue Beton weisen gleiche Querschnittsflächen auf und bestehen 
aus demselben Beton mit fc = fcc = 40 N/mm2. Die neue Umschnürungsbewehrung erzeugt im alten 
Beton eine Querdruckspannung σc1 = ‒ 2.5 N/mm2, die die Druckfestigkeit des alten Betons um 
10 N/mm2 und die Betonbruchstauchung auf εcu3 = 9εcu / 4 erhöht. Eine allfällige Reduktion der 
Festigkeit des neuen Betons infolge einer aufgezwungenen Querdehnung wird hier vernachlässigt. 
Das Bild 4.18 (b) zeigt die Widerstände des Verbundquerschnitts in Abhängigkeit von einer auf die 
Bruchstauchung des unumschnürten Betons bezogenen Dehnungsdifferenz im Querschnitt αε. Bei 
einem typischen Entfestigungsverhalten mit UcF = 0.08 N/mm2 wird der Widerstand erreicht, wenn 
der neue Beton seine Bruchstauchung εcu erreicht. Der neue Beton leistet den Beitrag zum Gesamt-
widerstand von Aafc. Die Verformung beim Erreichen des Widerstands beträgt ‒ εcu(1 + αε). Der alte 
Beton erreicht damit seine Bruchstauchung εcu3 auch bei αε = 1 nicht. Mit zunehmender Dehnungsdif-
ferenz im Querschnitt nimmt der Widerstand zu. Derselbe Widerstand wird auch bei sprödem Ver-
halten der Betone erreicht. Die entsprechenden Stoffbeziehungen sind im Spannungs-Dehnungs-
Diagramm strichpunktiert eingetragen. Bei einem plastischen Verhalten des Betons (strichliert einge-
zeichnet) ist der Widerstand unabhängig von der Dehnungsdifferenz im Querschnitt und beträgt 
9Afc / 8. Die Resultate stehen in einem krassen Gegensatz zu den bereits in Bild 4.3 (a) dargestellten 
Resultaten bei einem bis auf die Umschnürungsbewehrung identischen Beispiel, die zum Vergleich 

Bild 4.17 Allseitig vergrösserter Stahlbetonquerschnitt: (a) Querschnitt, effektiv umschnürte Querschnittsbereiche, 
Querdruckspannungen; (b) Stoffbeziehungen für die Betone bei entsprechenden Querdrücken. 
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in Bild 4.18 (b) nochmals dargestellt sind. Dort wird der Widerstand bei sprödem Beton durch eine 
Dehnungsdifferenz im Querschnitt mit αε = 1 auf die Hälfte reduziert. 

Der günstige Effekt einer Dehnungsdifferenz im Querschnitt beziehungsweise einer zentrischen 
Belastung des alten Querschnitts bei der Herstellung des neuen Querschnitts mit zusätzlicher Um-
schnürungsbewehrung wurde auch schon experimentell beobachtet, siehe (Ersoy et al. 1993; Vando-
ros & Dritsos 2006; Takeuti et al. 2007). Die Erhöhung des Widerstands und des Verformungsver-
mögens des Verbundbauteils durch die Belastung bei der Herstellung des neuen Stahlbetons fällt aber 
recht bescheiden aus, und das alte Bauteil darf durch die Vorbelastung nicht geschädigt sein. Bei der 
Nachrechnung der Versuche treten Schwächen des oben beschriebenen Modells zutage. Bei den 
Versuchen ist die von der neuen Bewehrung effektiv umschnürte Betonquerschnittsfläche deutlich 
kleiner, als der alte Betonquerschnitt, wie dies auch im Beispiel in Bild 4.17 der Fall ist. Es verbleibt 
ein nicht vernachlässigbarer Teil des alten Betons unumschnürt. Gemäss dem Modell würde dieser 
nach dem Überschreiten von ‒εcu, begleitet von erheblichen Querdehnungen, entfestigen. Solange der 
neue Beton noch intakt bleibt, ist dies nicht möglich. 

Die in (Cordes et al. 1992) beschriebenen Versuche sollen aber nicht unerwähnt bleiben. Neben 
einer erheblichen Anzahl spritzbetonverstärkter Stützen, die nur über den alten Querschnitt belastet 
wurden, wurden auch einige Versuchskörper vollflächig belastetet. Von den vollflächig belasteten 
Versuchskörpern wies der Versuchskörper 4, dessen neuer Stahlbeton bei unbelastetem altem Quer-
schnitt hergestellt wurde, den höchsten Widerstand auf, obwohl er die schwächste Umschnürungs-
bewehrung aufwies. Sämtliche Versuchskörper versagten aber im Krafteinleitungsbereich, wo die 
neue Längsbewehrung nicht direkt belastet wurde. 

4.3 Erkenntnisse 

Um den Querschnittswiderstand von Stahlbetonbauteilen durch das Ergänzen des Querschnitts mit 
neuem Stahlbeton zu erhöhen, können unterschiedliche Konzepte verfolgt werden. Entweder wird 
mit dem neuen Stahlbeton ein Teil der Last aufgenommen, oder es wird durch die Umschnürungs-
wirkung des neuen Stahlbetons versucht, den Widerstand des alten Stahlbetons zu erhöhen. Wird der 
alte Stahlbeton allseitig mit neuem Stahlbeton ergänzt, werden beide Tragwirkungen kombiniert. Die 
Umschnürung des alten Betons hat zudem zur Folge, dass er sich weniger spröd verhält und so das 
Mittragen des neuen Stahlbetons beim Erreichen des Widerstands begünstigt. Unter Umständen muss 
berücksichtigt werden, dass dem neuen Beton mit der Beanspruchung der neuen Umschnürungsbe-
wehrung eine Querdehnung aufgezwungen wird, die dessen Festigkeit reduzieren könnte. In der 
Regel beeinflusst die Belastungsgeschichte den Querschnittswiderstand solcher Bauteile nicht nega-
tiv. Ist es nicht möglich, im alten Beton einen mehrachsigen Spannungszustand herbeizuführen, kann 

Bild 4.18 Beispiel eines Verbundbauteils aus altem und neuem Stahlbeton unter zentrischer Belastung.: 
(a) Querschnitt, Resultate der Spannungsanalyse am Querschnitt und Stoffgesetze; (b) Einfluss einer Deh-
nungsdifferenz im Querschnitt auf den Widerstand. Der Querschnitt weist keine Längsbewehrung auf, und 
der ursprünglich unumschnürte alte Beton entspricht dem effektiv umschnürten Querschnittsbereich der 
neuen Umschnürungsbewehrung. 
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die Belastungsgeschichte den Querschnittswiderstand von Verbundbauteilen aus altem und neuem 
Stahlbeton beeinträchtigen. 

In den vorangehenden Kapiteln 4.1 und 4.2 wurde versucht, anhand von beispielhaften Berech-
nungen aufzuzeigen, wie Verbundquerschnitte aus altem und neuem Stahlbeton im Hinblick auf die 
Belastungsgeschichte modelliert werden können und in welchen Fällen die Belastungsgeschichte den 
Widerstand ungünstig beeinflussen könnte. Die zahlreichen Parameter und der Bedarf an numeri-
schen Hilfsmitteln erschweren die allgemeine Behandlung. Neben dem Aufbau des Querschnitts und 
den verwendeten Materialien ist es insbesondere das Langzeitverhalten des Betons, das die Erfassung 
des Einflusses der Belastungsgeschichte auf den Querschnittswiderstand verkompliziert. Nebenbei 
sei bemerkt, dass die Belastungsgeschichte auch das Querschnittsverhalten und den Querschnittswi-
derstand von einfachen Stahlbetonquerschnitten beeinflusst. Dass diese heute trotzdem mit einfachen 
und übersichtlichen Verfahren sicher bemessen werden können, ist den Entwicklungen der Sechzi-
gerjahre zu verdanken, siehe dazu Kap. 2.4.1. 

Für die theoretischen Untersuchungen anhand von einigen Beispielen wurde für den Beton vo-
rausgesetzt, dass er sich gemäss dem Druckgurtmodell für Betondruckzonen verhält. Die vorgeschla-
gene Stoffbeziehung erlaubt die Erfassung des Langzeitverhaltens des Betons und weist eine lineare 
Entfestigung auf. Das Entfestigungsverhalten des Betons spielt bei der Modellierung des Tragverhal-
tens von Verbundquerschnitten aus altem und neuem Stahlbeton eine wesentliche Rolle. Die Entfes-
tigung linear zu modellieren, ist naheliegend und bietet die Möglichkeit, die Grenzfälle – das plasti-
sche Verhalten (χcF = 0) und das spröde Verhalten (χcF = 1) – zu untersuchen. Ein Entfestigungsstabi-
litätsfaktor von χcF = 0 kann mit starkem allseitigem Querdruck erreicht werden. Ein sprödes Verhal-
ten ist bei einachsig belastetem, hochfestem Beton zu erwarten. Ein Entfestigungsstabilitätsfaktor 
von χcF > 0 führt in der Stoffbeziehung zu einem Knick bei der Höchstspannung, der für numerische 
Berechnungen nachteilig sein kann. 

Anhand eines Beispiels wird in Kapitel 4.2.1 gezeigt, wie das Verhalten eines Verbundquer-
schnitts aus altem und neuem Stahlbeton unter Berücksichtigung des Langzeitverhaltens des Betons 
für eine beliebige Belastungsgeschichte untersucht werden kann. Dabei wird nicht zwischen dem 
Gebrauchszustand und dem Bruchzustand unterschieden. Der Modellierung liegen die Annahmen 
zugrunde, dass die Querschnitte eben bleiben, dass das Verhalten des Betons unter Berücksichtigung 
des Langzeitverhaltens mit einer Stoffbeziehung beschrieben werden kann, dass der Beton keine 
Zugspannungen aufnimmt und dass er durch das Kriechen nicht geschädigt wird. Im Hinblick auf 
einen bestimmten Zeitpunkt wird der Einfluss jedes einzelnen Belastungsschritts nachvollzogen. Die 
Belastungsgeschichte beginnt mit der Herstellung des alten Bauteilbereichs, weshalb die Dehnungen 
auf den alten Querschnitt bezogen werden. Die Dehnungsebene im alten Stahlbetonquerschnitt 
während der Herstellung des neuen Stahlbetons, wird mit Δε(z) bezeichnet. Sie macht sich fortan als 
Dehnungsdifferenz Δε(z) zwischen dem alten und dem neuen Stahlbeton bemerkbar. Bleibende 
Dehnungen des Betons infolge Schwindens und infolge Kriechens aufgrund vorangehender Belas-
tungsschritte werden mit Δεc,t(z) bezeichnet, die als Anfangsdehnungen berücksichtigt werden. Im 
Gegensatz zur Dehnungsdifferenz im Querschnitt Δε(z), weisen die Verläufe von Δεc,t (z) im Allge-
meinen Krümmungen und Knicke auf. Bei Δεc,t (z) handelt es sich um Stauchungen, solange die 
Zugfestigkeit des Betons vernachlässigt wird. Für die Spannungsanalyse am Querschnitt zu einem 
bestimmten Zeitpunkt werden die Stoffbeziehungen im σ-ε-Diagramm um die entsprechende An-
fangsdehnungen verschoben. Einzig die alte Bewehrung weist keine Anfangsdehnung auf. Die Stoff-
beziehung für die neue Bewehrung wird um Δε(zs) verschoben. Der alte und der neue Beton gehor-
chen Stoffbeziehungen, die im σ-ε-Diagramm um die Anfangsdehnungen Δεc,a,t (z) beziehungsweise 
Δε(z) + Δεc,n,t (z) verschoben sind. Sie sind von der Lage im Querschnitt abhängig. Die gesamte 
Belastungsgeschichte wird durch die Anfangsdehnungen Δε(z), Δεc,a,t (z) und Δε(z) + Δεc,n,t (z) er-
fasst, wenn die Dehnungen auf den alten Stahlbeton bezogen werden. Die bleibenden Betonstau-
chungen infolge des Langzeitverhaltens ‒Δεc,a,t (z) beziehungsweise ‒Δεc,n,t (z) führen zu einer Span-
nungsumlagerung auf die entsprechende Bewehrung in der Druckzone, was sich in der Regel günstig 
auf den Querschnittswiderstand auswirkt. Ebenfalls günstig wirken in der Regel bleibende Stauchun-
gen in der Druckzone des alten Betons ‒Δεc,a,t (z), da der meistbelastete alte Beton dadurch entlastet 
wird. Ungünstig wirken in der Regel bleibende Stauchungen ‒Δεc,n,t (z) im neuen Beton. 
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Es sind nicht unbedingt die absoluten Werte von Δε(z), Δεc,a,t (z) und Δεc,n,t (z), die den Wider-
stand hauptsächlich beeinflussen. Vielmehr sind es die Differenzen. Bei reinen Betonquerschnitten 
wird der Widerstand von der ideellen Dehnungsdifferenz Δεid (z) = Δε(z) + Δεc,a,t (z) ‒ Δεc,n,t (z) im 
Querschnitt, die der Differenz der Anfangsdehnungen der Betone entspricht, bestimmt. Sofern keine 
erheblichen Spannungsumlagerungen nach der Herstellung des neuen Stahlbetons erwartet werden, 
kann das Langzeitverhalten des alten Betons oft vernachlässigt und die bleibende Verformung des 
neuen Betons mit Δεc,n,t (z) = ‒ εcs,n abgeschätzt werden. Ist der alte Stahlbeton zudem vor der Her-
stellung des neuen Stahlbetons sehr stark vorbelastet, nimmt auch Δεc,n,t (z) im Vergleich zu Δε(z) 
eine untergeordnete Rolle ein. 

Die Untersuchung des Einflusses der Belastungsgeschichte auf das Tragverhalten von Verbund-
bauteilen aus altem und neuem (Stahl-)Beton erfolgte deshalb unter Vernachlässigung des Langzeit-
verhaltens des Betons. Massgebend für den Widerstand ist so nur noch die Dehnungsdifferenz im 
Querschnitt Δε(z). Es wurde angenommen, dass die Stauchung des alten Stahlbetons bei der Herstel-
lung des neuen Stahlbetons die Bruchstauchung des alten Betons εcu nicht überschreitet und an der 
Oberkante des alten Betons am grössten ist. Um verschiedene Verteilungen von Δε(z) miteinander 
vergleichen zu können, wurde der dimensionslose Parameter αε eingeführt, der das Verhältnis zwi-
schen der Stauchung an der Oberkante des alten Betons und der Bruchstauchung des entsprechenden 
Betons beschreibt. 

Die unterschiedlichen Arten von Verbundquerschnitten, mit nebeneinander oder übereinander an-
geordneten Querschnittsteilen, reagieren unterschiedlich auf Dehnungsdifferenzen im Querschnitt. 
Im Hinblick auf eine Druckbeanspruchung mit positiver Biegung wirkt bei nebeneinander angeord-
neten alten und neuen Querschnittsteilen namentlich eine gleichförmige Verteilung der Dehnungsdif-
ferenz über den Querschnitt ungünstig. Die Reduktion des Tragwiderstands erfolgt im Wesentlichen 
im oberen Teil des M-N-Interaktionsdiagramms, wo eine Erhöhung der Druckkraft zu einer Redukti-
on des Biegewiderstands führt, siehe Bild 4.7 (a). Wird der alte Stahlbeton mit einem Überbeton 
versehen, wirkt sich ein Gradient in der Dehnungsdifferenz Δε(z) ungünstig auf den Widerstand aus. 
Da αε auf die Oberkante des alten Betons bezogen wird, kann so die Dehnungsdifferenz ‒Δεsup die 
Bruchstauchung des alten Betons εcu überschreiten. Im Unterschied zu Verbundbauteilen, bei denen 
der alte und der neue Stahlbeton nebeneinander angeordnet sind, kann eine Dehnungsdifferenz im 
Querschnitt bei übereinander angeordneten Querschnittsteilen, auch bei gleichem Verhalten von 
altem und neuem Beton, den Widerstand erhöhen. Dies ist bei Druckbeanspruchungen der Fall, die 
etwas über der zum maximalen Biegewiderstand gehörenden Druckkraft liegen, siehe Bild 4.7 (a). 
Bei sehr grossen Druckkräften wird der Biegewiderstand durch die Dehnungsdifferenz reduziert. Die 
allfällige Reduktion des Widerstands infolge einer Dehnungsdifferenz Δε verläuft bei sämtlichen 

Bild 4.19 Verbundbauteil aus altem und neuem Stahlbeton – Vergleich von unterschiedlichen Anordnungen der 
Querschnittsteile: (a) M-N-Interaktionsdiagramm; (b) Anordnung nebeneinander; (c) Anordnung übereinan-
der. 
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Querschnitten nicht proportional zu αε. Grosse αε führen zu einer überproportionalen Reduktion des 
Widerstands infolge Δε(z). 

Aufgrund der Resultate in den vorangehenden Kapiteln lässt sich feststellen, dass der Widerstand 
von Verbundquerschnitten mit nebeneinander angeordneten alten und neuen Querschnittsteilen 
anfälliger auf Dehnungsdifferenzen im Querschnitt ist, als jener von Querschnitten mit übereinander 
angeordneten Querschnittsteilen. Bei übereinander angeordneten Querschnittsteilen erweist sich eine 
Dehnungsdifferenz Δε(z) mit einem grossen Gradient und eine zentrische Belastung bis zum Bruch 
als eine besonders ungünstige Kombination bezüglich des Widerstands. In praktischen Anwendungen 
dürfte dies selten vorkommen. Zudem ist zu erwarten, dass sich der alte Beton, da er sich nicht am 
Querschnittsrand befindet, weniger spröd verhält, als unter einachsiger Beanspruchung. Innerhalb des 
Querschnitts ist stets damit zu rechnen, dass kleine Querdruckspannungen aufgebaut werden können, 
die das Verhalten des Betons günstig beeinflussen. 

Die Steifigkeitsreduktion durch das nichtlineare Verhalten des Betons bei hohen Lasten begüns-
tigt das Mitwirken des neuen Stahlbetons im Bruchzustand. Ebenso beeinflusst das Nachbruchverhal-
ten des Betons den Widerstand von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton in grossem 
Mass, wenn Dehnungsdifferenzen im Querschnitt vorhanden sind. Dies wird durch die Feststellung 
verdeutlich, dass mit einem Beton mit einem Entfestigungsstabilitätsfaktor von χcF = 0, unabhängig 
von einer Dehnungsdifferenz im Querschnitt, der Widerstand eines entsprechenden starr - ideal 
plastischen Querschnitts erreicht wird. Bei sonst gleichen Bedingungen wirkt sich ein kleinerer 
Entfestigungsstabilitätsfaktor immer günstig auf den Widerstand und das Verformungsvermögen aus. 
Massgebend ist oft das Entfestigungsverhalten des alten Betons. 

Eine Bewehrung auf der Biegedruckseite erhöht den Widerstand. Vor allem Verbundbauteile aus 
nebeneinander angeordnetem altem und neuem Stahlbeton werden dadurch weniger anfällig auf 
Dehnungsdifferenzen im Querschnitt. Ein nicht spröder Beton χcF < 1 begünstigt zudem den positi-
ven Einfluss der Bewehrung in der Biegedruckzone. 

Aufgrund dieser Feststellungen wird erwartet, dass dann mit einer ungünstigen Beeinflussung des 
Widerstands durch die Belastungsgeschichte gerechnet werden muss, wenn folgende Bedingungen 
erfüllt sind: 

- Die Belastung des alten Stahlbetons bei der Herstellung der neuen Querschnittsteile ist so gross, 
dass die rechnerischen Randstauchungen – auch unter Vernachlässigung des Langzeitverhaltens 
des Betons – im Vergleich zur Bruchstauchung des Betons εcu, erheblich sind. 

- Das Bauteil ist beim Erreichen des Widerstands einer starken Druckbeanspruchung ausgesetzt. 
Die Schnittgrössen liegen in einem Bereich des M-N-Interaktionsdiagramms, wo eine Erhöhung 
der Druckbeanspruchung den zugehörigen Biegewiderstand reduziert. 

- Das Nachbruchverhalten des Betons, insbesondere des alten Betons, ist spröd. Dies ist nament-
lich der Fall, wenn ein alter Beton mit hoher Festigkeit unumschnürt am druckzonenseitigen 
Querschnittsrand vorliegt. 

- Der Querschnitt ist in der Druckzone nicht oder nur schwach bewehrt. 

- Der alte und der neue Stahlbeton tragen beide einen signifikanten Beitrag zum Gesamtwiderstand 
bei. 

 

Um zu untersuchen, ob der Einfluss der Belastungsgeschichte auf den Querschnittswiderstand von 
altem und neuem Beton experimentell festgestellt werden kann, orientierte sich die in Kap. 5 darge-
stellte Versuchsanordnung an diesen Feststellungen. Es wurden absichtlich extreme Bedingungen 
geschaffen, was einerseits zu eindeutigen Resultaten führte und andererseits die Grenzwerte so 
absteckte, dass möglichst viele praktische Anwendungsfälle in diesen Erfahrungsbereich zu liegen 
kommen und mit den beschriebenen Modellen bearbeitet werden können. 
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5. Verbundbauteile – experimentelle Untersuchungen 

5.1 Einführung 

Im Rahmen der in (Etter et al. 2012) beschriebenen Versuche wurde das Tragverhalten von vier 
Plattenstreifen aus altem und neuem Stahlbeton unter kombinierter Beanspruchung aus Längsdruck 
und Biegung experimentell untersucht. Im Zentrum des Interesses stand das Tragverhalten von 
Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton, wobei es insbesondere die Frage zu klären galt, 
inwiefern die Belastungsgeschichte das Tragverhalten solcher Bauteile beeinflusst. 

Bei zwei Versuchskörpern handelte es sich um nominell identische Verbundbauteile aus altem 
und neuem Stahlbeton. Die beiden Versuche unterschieden sich im Belastungsablauf. Während beim 
Versuchskörper AN1 der alte Teil stark belastet war, als dieser mit neuen Stahlbetonteilen verbreitert 
wurde, blieb der alte Teil des Versuchskörpers AN2 während der Herstellung der neuen Bauteilberei-
che unbelastet. Zum Vergleich wurden zwei weitere Versuche an einem alten Plattenstreifen (A) und 
einem neu hergestellten Plattenstreifen (N) durchgeführt. Die Plattenstreifen wurden Vierpunkt-
Biegeversuchen mit zusätzlichem Längsdruck unterworfen (Bild 5.1 (a)). Das Biegemoment M in 
Versuchskörpermitte wurde am verformten System bestimmt, und die mittleren Dehnungen auf der 
Plattenoberseite εsup beziehungsweise -unterseite εinf wurden aufgrund von gemessenen Relativver-
schiebungen über eine Basislänge von 500 mm berechnet. 

Der Versuchskörper A bestand aus einem 37 Jahre alten Plattenstreifen, der aus der Decke eines 
Industriegebäudes herausgetrennt wurde. Er hatte eine Breite von 0.60 m und eine Dicke von 0.30 m. 
Die untere Längsbewehrung bestand aus vier Bewehrungsstäben Ø 18 mm. Ein Querschnitt des 
Versuchskörpers A ist in Bild 5.1 (c) dargestellt. 

Die Versuchskörper AN1 und AN2 bestanden je aus einem gleichen Plattenstreifen wie der Ver-
suchskörper A, die beidseitig mit neuem Stahlbeton um je 0.30 m auf 1.20 m Breite ergänzt wurden. 
Die beiden neuen Bauteilbereiche wiesen eine Bügelbewehrung Ø 12 mm @ 150 mm und eine untere 
Längsbewehrung von 2 × 2 × Ø 18 mm auf. Die Seitenflächen der alten Plattenstreifen wiesen in der 
Arbeitsfuge zwischen altem und neuem Beton eine mittlere Rautiefe von zirka 6 mm (N. Kaufmann 
1971) auf, die mittels Höchstdruckwasserstrahlen erreicht wurde. Die Bewehrung über die Arbeitsfu-
ge bestand aus schraubbaren Bewehrungsstäben Ø 20 mm mit beidseitigen Endverankerungen. In 

 

Bild 5.1 Versuchsanordnung: (a) Statisches System und Geometrie; (b) Querschnitt Versuchskörper AN1 und AN2; 
(c) Querschnitt Versuchskörper A; (d) Querschnitt Versuchskörper N. Abmessungen in m. 
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Längsrichtung wiesen die Bewehrungsstäbe über die Arbeitsfuge einen gegenseitigen Abstand von 
150 mm auf; sie waren abwechslungsweise 50 mm unterhalb beziehungsweise oberhalb der Ver-
suchskörperachse angeordnet. Im Bereich zwischen den vertikalen Lasten Q wurde auf die obere 
Lage verzichtet. Ein Querschnitt dieser Versuchskörper ist in Bild 5.1 (b) dargestellt. 

Der alte Plattenstreifen des Versuchskörpers AN1 wurde während 28 Tagen mit einer Druckkraft 
von zirka 3.9 MN und einem Biegemoment von zirka 300 kNm belastet. Das Betonieren der neuen, 
seitlichen Querschnittsteile erfolgte am 28. Tag unter Last. Nach weiteren 56 Tagen bei unveränder-
ter Beanspruchung wurde der Versuchskörper bis zum Bruch belastet. 

Beim Versuchskörper N handelte es sich um einen neuen Plattenstreifen mit einer Breite von 
1.20 m und einer Dicke von 0.30 m. Er wies eine Bügelbewehrung von Ø 12 mm @ 150 mm und 
eine untere Längsbewehrung von 8 × Ø 18 mm auf. Der Querschnitt des Versuchskörpers N ist in 
Bild 5.1 (d) dargestellt. 

Die alten und die neuen Bauteile oder Bauteilbereiche, mit den in Tabelle 5.1 wiedergegebenen 
effektiven Abmessungen, wurden jeweils gleichzeitig mit demselben Beton hergestellt. Bei allen 
Versuchskörpern war der geometrische Bewehrungsgehalt der Längsbewehrung etwa identisch. In 
Tabelle 5.2 sind die wichtigsten mechanischen Kennwerte der verwendeten Baustoffe zusammenge-
fasst. 

 

Versuchskörper   A N AN1 AN2 

Breite alt balt [mm] 590 - 598 597 

Breite neu bneu [mm] - 1198 599 601 

Höhe h [mm] 301 302 304 308 

Querschnittsfl. alte Längsbewehrung As,alt [mm2] 1018 - 1018 1018 

Querschnittsfl. neue Längsbewehrung As,neu [mm2] - 2036 1018 1018 

Stat. Höhe alte Längsbewehrung dalt [mm] 250 251 253 257 

Stat. Höhe neue Längsbewehrung dneu [mm] 250 251 253 257 

Tabelle 5.1 Effektive Abmessungen der Versuchskörper. 

 

Baustoff    alt neu 

Beton Zylinderdruckfestigkeit  fcc [N/mm2] 75.6 45.2 

 Elastizitätsmodul Ec [kN/mm2] 44.5 35.7 

 Bruchstauchung εcu [‰] 1.79 1.97 

Längsbewehrung Streckgrenze fsy [N/mm2] 534 510 

 Elastizitätsmodul Es [kN/mm2] 196.2 207.8 

Tabelle 5.2 Mittelwerte der experimentell ermittelten Werkstoffparameter. 

 

In allen Versuchen wurde der Längsdruck in den ersten Laststufen aufgebaut und dann durch Er-
höhung der Durchbiegung bei konstanter Normalkraft das Biegemoment vergrössert. Der Längsdruck 
war derart gewählt, dass die mittlere Druckspannung etwa gleich der Hälfte der Zylinderdruckfestig-
keit des entsprechenden Betons war. Bei den Verbundbauteilen wurde das Mittel der beiden Beton-
druckfestigkeiten in Rechnung gestellt; sie bestanden zu gleichen Teilen aus altem und neuem Stahl-
beton. 

5.2 Versuchsresultate 

In Tabelle 5.3 sind die wichtigsten Resultate der vier Versuche zusammengefasst. Vorsicht ist bei der 
Verwendung der Angaben zu den Randdehnungen εinf,alt an der Versuchskörperunterseite des alten 



Versuchsresultate 

107 

Betons angebracht. Der alte Beton wies bereits vor den Versuchen Risse auf, die mit dem Aufbringen 
der Normalkraft geschlossen wurden. Die mittleren Dehnungen werden demzufolge aufgrund der 
Messungen eher unterschätzt. Das Bild 5.2 zeigt vergleichend die Belastung im Biegemomenten-
Normalkraft-Diagramm und die Randstauchung εsup in Abhängigkeit des Biegemoments. Die Ver-
suchsserie wurde derart konzipiert, dass die beiden Verbundbauteile AN1 und AN2 im Wesentlichen 
aus dem alten Versuchskörper A und der Hälfte des neuen Versuchskörpers N zusammengesetzt 
werden können. In diesem Sinne soll die Verdoppelung der Schnittgrössen des Versuchs A in der 
Darstellung die Interpretation der Resultate erleichtern. 

Die Ergebnisse der Versuche lassen sich wie folgt zusammenfassen: 

- Die Tragfähigkeit aller Versuchskörper bei der gegebenen kombinierten Beanspruchung war 
durch ein Betondruckversagen im Bereich des konstanten Biegemoments begrenzt. Das Versagen 
erfolgte ausnahmslos sehr spröd und kündigte sich kaum an. Eine klar erkennbare Abnahme der 
Biegesteifigkeit vor dem Bruch konnte nur beim neu erstellten Versuchskörper N beobachtet 
werden. Bei den drei anderen Versuchen waren vor dem Bruch nur feine Längsrisse an der Ver-
suchskörperoberseite erkennbar. 

- Der Bruch erfolgte jeweils in zwei Stufen. Nach dem Verlust des Biegewiderstands entzogen 
sich die Versuchskörper mit lautem Knallen dem Längsdruck. 

- Bei den beiden Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton (AN1 und AN2) bildete sich 
die Bruchzone im alten, mittleren Bauteilbereich und griff dann auf die neuen Bauteilbereiche 
über. Das Versagen der Versuchskörper A und N hatte den Ursprung an den Plattenrändern. 

- Der Biegewiderstand des Versuchskörpers AN1 von 537 kNm war deutlich geringer als derjeni-
ge des nominell identischen Versuchskörpers AN2 mit 784 kNm und zwar bei fast gleichem 
Längsdruck von 10.88 MN beziehungsweise 10.85 MN. Durch die starke Belastung des Ver-
suchskörpers AN1 während der Herstellung der neuen Bauteilbereiche wurde der Tragwiderstand 
reduziert. 

- Werden der Widerstand des Versuchskörpers A und die Hälfte des Widerstands des Versuchs-
körpers N addiert, resultiert ein Biegewiderstand von 679 kNm bei einer Längsdruckkraft 
von 10.90 MN. Dieser Wert liegt – bei gleicher Grössenordnung der Längsdruckkraft – zwischen 
den Biegewiderständen der Verbundbauteile AN1 und AN2 von 537 kNm bzw. 784 kNm. 

- Die Betonrandstauchungen im alten Beton beim Bruch waren beim Versuchskörper AN1 mit 
3.36 ‰ grösser als beim Versuchskörper AN2 mit 2.95 ‰. Wird beim Versuchskörper AN1 die 
Bruchstauchung abzüglich der während der Dauerbelastung entstandenen Betonrandstauchung 
von 0.70 ‰ betrachtet, so liegt diese mit 2.66 ‰ unter der Bruchstauchung von AN2. 

- Gegenüber dem Versuchskörper A aus altem Stahlbeton konnten die Betonrandstauchungen 
beim Bruch durch die Verbreiterung mit neuem Stahlbeton von 2.26 ‰ auf 2.95 ‰ beziehungs-
weise 3.36 ‰ gesteigert werden. Der neue Versuchskörper N versagte hingegen erst bei einer 
Betonrandstauchung von 4.27 ‰. 

Bild 5.2 Zusammenstellung der wichtigsten Resultate der Versuche A, AN1, AN2 und N: (a) Belastung im Normal-
kraft-Biegemomenten-Diagramm (Biegemoment in Versuchskörpermitte); (b) Biegemomenten-
Randdehnungsdiagramm für die Plattenoberseite in Versuchskörpermitte. Bem.: Zur Darstellung der Resul-
tate des Versuchs A wurden dessen Schnittgrössen verdoppelt (2A), was dem möglichen Tragverhalten ei-
nes 1.20 m breiten Plattenstreifens aus altem Beton entspricht. 
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- Die Randdehnungen in Feldmitte an der Versuchskörperunterseite beim Bruch waren ausser 
beim Versuchskörper N unbedeutend klein. Die Druckzonenhöhen entsprachen beim Bruch etwa 
den Versuchskörperdicken. 

 

Bezeichnung Schnittgrössen Verformungen 

N M εsup,alt εsup,neu εinf,alt εinf,neu 

[MN] [kNm] [‰] [‰] [‰] [‰] 

A Höchstlast ‒ 6.35 366 ‒ 2.26 - ‒ 0.12 - 

N Höchstlast ‒ 9.09 625 - ‒ 4.27 - 1.89 

AN1 Beginn der Dauerlast ‒ 4.06 307 ‒ 1.46 - ‒ 0.19 - 

 Betonierbeginn ‒ 3.94 311 ‒ 1.89 - 0.11 - 

 Ende der Dauerlast ‒ 4.09 315 ‒ 2.16 ‒ 0.17 0.14 0.03 

 Höchstlast ‒ 10.88 537 ‒ 3.36 ‒ 1.46 ‒ 0.06 ‒ 0.14 

AN2 Höchstlast ‒ 10.85 784 ‒ 2.95 ‒ 2.68 0.10 0.69 

Tabelle 5.3 Zusammenstellung der wichtigsten Versuchsresultate. 

5.3 Vergleich mit Modellen 

Im folgenden Abschnitt werden die Versuchsresultate mit theoretischen Resultaten verschiedener 
Berechnungsmodelle verglichen. Den Querschnittsanalysen unter der Annahme ebenbleibender 
Querschnitte wurden die effektiven Abmessungen der Versuchskörper (Tabelle 5.1) und unterschied-
liche Stoffbeziehungen zugrunde gelegt (Bild 5.3). Für den Beton wurden die Stoffbeziehung einer 
Betonbruchzone gemäss dem Druckgurtmodell (DGM, siehe Kap. 2.4.2), der Spannungsblock nach 
ACI 318M-08 (ACI) (ACI 2008), das Parabel-Rechteck-Diagramm nach Model Code 2010 (MC 10) 
(fib 2012a) und eine starr - ideal plastische Stoffbeziehung (pl) verwendet. 

Bei der Stoffbeziehung einer Betonbruchzone gemäss dem Druckgurtmodell wurden die Höchst-
spannung und der initiale Elastizitätsmodul gegenüber dem Zylinderdruckversuch nicht aufgrund des 
Langzeitverhaltens des Betons reduziert. Es wurden die Werte aus der Tabelle 5.2 verwendet. Die 
Erhöhung der Belastung innerhalb der Laststufen erfolgte relativ rasch, innert weniger Minuten. Da 
die Versuche insgesamt mehrere Stunden dauerten und dadurch ein Kriechen des Betons erlaubten, 
werden damit die Verformungen unterschätzt. Die spezifische Bruchenergie UcF pro Volumeneinheit 
wurde so gewählt, dass damit das Nachbruchverhalten des Betons im Zylinderdruckversuch, insbe-
sondere bei hohem Spannungsniveau, vernünftig abgebildet wird. Für den alten Beton wurde 
UcF,a = 0.12 N/mm2 gewählt, für den neuen Beton UcF,n = 0.08 N/mm2, siehe Bild 5.3. Die entspre-
chenden Entfestigungsstabilitätsfaktoren der Betone betrugen χcF,n = 0.36 und χcF,a = 0.54. 

Die Betondruckspannungsverteilungen im Bruchzustand, der Spannungsblock und das Parabel-

 

Bild 5.3 Spannungs-Dehnungs-Diagramme für Beton und Stahl (Versuchskurven und Modelle): (a) alter Beton; 
(b) neuer Beton; (c) alter und neuer Betonstahl der Längsbewehrung. 
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Rechteck-Diagramm wurden als Stoffbeziehungen interpretiert, um die Querschnittsanalysen durch-
zuführen. Es gelten die Beziehungen aus Kap. 2.4.3, siehe Bild 5.3. 

Für die starr - ideal plastischen Querschnittsanalysen wurden die wirksamen Betondruckfestigkei-
ten mit den Effektivitätsfaktoren gemäss (1.15) bestimmt. 

Die Bewehrung wurde in der Regel linear elastisch - ideal plastisch modelliert. Für den Elastizi-
tätsmodul und die Streckgrenze wurden die experimentell ermittelten Werte (Tabelle 5.2) verwendet. 
Bei der Querschnittsanalyse gemäss der Plastizitätstheorie wurden entsprechende starr - ideal plasti-
sche Stoffbeziehungen verwendet. 

Bei der Ermittlung der Querschnittswiderstände und der Verformungen wurden lediglich die 
Tragwirkung der Längsbewehrung und des Betons auf Druck in Rechnung gestellt. 

5.3.1 Versuchskörper A, N, AN1 und AN2 

In Bild 5.4 sind die Querschnittswiderstände und die Dehnungsebenen beim Erreichen der Höchstlast 
dargestellt. Die Höchstlast wurde so bestimmt, dass die Exzentrizität der Druckkraft 

u

u

M
e

N
  (5.1)

mit den Versuchsresultaten übereinstimmt. Die Tabelle 5.4 gibt die entsprechenden Resultate als 
Quotient von theoretischen und experimentellen Resultaten Nu / Nu,exp bzw. εsup,u / εsup,u,exp wieder. 

Der Widerstand des Versuchskörpers A, der nur aus altem Stahlbeton bestand, wird nur von der 
Plastizitätstheorie unterschätzt. Dies verwundert angesichts des verwendeten Effektivitätsfaktors von 
ηfc,a = 0.64 für den alten Beton nicht. Die rechteckförmige Betondruckspannungsverteilung gemäss 
ACI 318 führt zu einer Überschätzung des Widerstands um etwa 10 %, die vor allem daher rührt, 
dass die Bruchrandstauchung auch bei Betonen mit hoher Festigkeit auf 3 ‰ festgelegt ist. Ausser 
mit der Stoffbeziehung des Druckgurtmodells wird die Randbruchstauchung mit sämtlichen Model-
len, die dazu Angaben machen, überschätzt. 

Der Widerstand und das Verformungsvermögen des Versuchskörpers N, der nur aus neuem 
Stahlbeton bestand, werden mit allen Modellen unterschätzt. Die theoretischen Widerstände liegen 
im betrachteten Bereich nahe beieinander und betragen zwischen 82 % und 88 % des experimentell 
ermittelten Widerstands. Vor allem mit der Stoffbeziehung des Druckgurtmodells wird die Randstau-
chung beim Bruch massiv unterschätzt; experimentell wurde beinahe das Doppelte der theoretischen 
Randbruchstauchung erreicht. 

Der Widerstand des Versuchskörpers AN2 wird um 7 % bis 18 % unterschätzt. Insbesondere die 
Plastizitätstheorie liefert eine konservative Abschätzung für den Widerstand. Rechnerisch unter-
scheidet sich der Widerstand des Versuchskörpers AN2 nicht wesentlich von der Summe der Wider-
stände des alten und der neuen Bauteilbereiche, die mit derselben Exzentrizität der Normalkraft 
belastet wurden. Wenn die separat ermittelten Widerstände des alten und der neuen Bauteilbereiche 
mit den entsprechenden Faktoren Nu/Nu,exp (Tabelle 5.4) des Versuchskörpers A respektive N korri-
giert werden, ist deren Summe bei allen Berechnungsmodellen etwa gleich. Sie beträgt zwischen 
94 % und 96 % des experimentell ermittelten Widerstands. Offensichtlich liefert das Verbundbauteil 
einen höheren Widerstand als die Summe des alten und des neuen Stahlbetons alleine – entgegen der 
Berechnung. Der Beitrag des alten Plattenstreifens am Gesamtwiderstand beträgt bei allen Modellen 
etwa 56 %. 

Die nominell identischen Versuchskörper AN1 und AN2 unterscheiden sich hauptsächlich im 
Versuchsablauf. Der alte Bereich des Versuchskörpers AN1 war während der Herstellung der neuen 
Bauteilbereiche mit einer Normalkraft von − 3.94 MN und einem Biegemoment von 311 kNm belas-
tet. Der Versuchskörper AN2 blieb während der Herstellung der neuen Bauteilbereiche unbelastet. 
Unter Vernachlässigung dieser Tatsache wird der Widerstand des Versuchskörpers AN1 mit den 
meisten Modellen um 8 % bis 15 % überschätzt. Einzig die Berechnung anhand der Plastizitätstheo-
rie unterschätzt den Widerstand. Die gleiche Behandlung der Versuchskörper AN1 und AN2 bietet 
die Möglichkeit, die Reduktion des Widerstands infolge Vorbelastung bei der Herstellung der neuen 
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Bauteilbereiche im Falle des Versuchskörpers AN1 näherungsweise zu quantifizieren. Der Wider-
stand des Versuchskörpers AN1 beträgt etwa 1/1.15 und derjenige des Versuchskörpers AN2 etwa 
1/0.93 des mit dem Druckgurtmodell theoretisch ermittelten Widerstands. Die Reduktion des Wider-
stands infolge Vorbelastung beträgt etwa 1 ‒ 0.93/1.15 = 19 %. Entsprechende Werte aufgrund der 
theoretischen Widerstände nach ACI 318, Model Code 10 und nach Plastizitätstheorie betragen 
18 %, 18 % beziehungsweise 15 %. Der Ausnutzungsgrad 

u

N

N
   (5.2)

des alten Plattenstreifens des Versuchskörpers AN1 bei der Herstellung der neuen Bauteilbereiche 
beträgt bezogen auf den rechnerischen Widerstand je nach Modell zwischen 70 % und 83 %, siehe 
Bild 5.4 (c). Die Korrektur des rechnerischen Ausnutzungsgrads mit den Werten Nu / Nu,exp des mit 
dem alten Bauteilbereich des Versuchskörpers AN1 vergleichbaren Versuchskörpers A (Tabelle 5.4) 
lässt erwarten, dass der alte Bauteilbereich des Versuchskörpers AN1 während der Herstellung der 
neuen Bauteilbereiche effektiv zu 73 % bis 77 % des Kurzzeitwiderstands ausgenutzt war. 

Die Übereinstimmung der theoretisch und experimentell ermittelten Randstauchungen beim Er-
reichen der Höchstlast ist beim Versuchskörper AN2 verhältnismässig gut, einzig mit der Stoffbezie-
hung des Druckgurtmodells wird die Randstauchung deutlich unterschätzt. Da die Verformung des 
Versuchskörpers AN1 unter Dauerlast infolge Kriechens hier nicht berücksichtigt wird, führt dies 
beim Versuchskörper AN1 zu einer Unterschätzung der Randstauchung beim Erreichen der Höchst-
last. 

 

Versuchskörper   A N AN1 AN2 

Druckgurtmodell Widerstand Nu / Nu,exp 1.07 0.88 1.15 0.93 

 Randstauchung εsup,u / εsup,u,exp 0.91 0.53 0.63 0.72 

ACI 318M-08 Widerstand Nu / Nu,exp 1.10 0.85 1.14 0.93 

 Randstauchung εsup,u / εsup,u,exp 1.32 0.70 0.89 1.02 

fib Model Code 2010 Widerstand Nu / Nu,exp 1.02 0.84 1.08 0.88 

 Randstauchung εsup,u / εsup,u,exp 1.19 0.82 0.80 0.91 

Plastizitätstheorie Widerstand Nu / Nu,exp 0.88 0.82 0.96 0.82 

Tabelle 5.4 Verhältnis von theoretischen zu experimentellen Resultaten bei jeweils gleicher Exzentrizität der Normal-
kraft. Beim Versuchskörper AN1 wurde die Belastungsgeschichte nicht berücksichtigt. 
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Bild 5.4 M-N-Interaktionsdiagramme und Dehnungsebenen im Bruchzustand: (a) Versuchskörper A; 
(b) Versuchskörper N; (c) Versuchskörper AN1 (ohne Berücksichtigung der Belastungsgeschichte); 
(d) Versuchskörper AN2. 

 

5.3.2 Versuchskörper AN1 mit Berücksichtigung der Belastungsgeschichte 

Vernachlässigung des Langzeitverhaltens 

Die Belastungsgeschichte beim Versuchskörper AN1 kann berücksichtigt werden, indem die herstel-
lungsbedingte Dehnungsdifferenz Δε(z) zwischen dem alten und dem neuen Stahlbeton in die Ermitt-
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lung des Widerstands eingeht. Die Dehnungsdifferenz entspricht der Dehnungsebene des alten Stahl-
betons bei der Herstellung des neuen Stahlbetons. Mit der Plastizitätstheorie kann sie nicht bestimmt 
werden. Ebenso verunmöglicht eine mässige Exzentrizität der Druckkraft die Verwendung des Span-
nungsblocks gemäss ACI 318, interpretiert als Stoffbeziehung, die Ermittlung der Dehnungsebene im 
Gebrauchszustand. Die Stoffbeziehung des Druckgurtmodells und das Parabel-Rechteck-Diagramm 
des Model Codes 2010 erlauben die Querschnittsanalyse im Gebrauchszustand, obwohl das Parabel-
Rechteck-Diagramm eigentlich nicht dafür vorgesehen ist (siehe Kap. 2.4.1). 

Die Dehnungen des alten Betons bei einer Belastung von N = ‒3.94 MN und M = 311 kNm betra-
gen rechnerisch Δεsup = ‒ 1.35 ‰ und Δεinf = 0.48 ‰, falls die Stoffbeziehung des Druckgurtmodells 
für den Beton verwendet wird. Dies entspricht bezogen auf die Bruchstauchung des alten Betons 
einem αε von 75 %. Mit der Verwendung des Parabel-Rechteck-Diagramms beträgt Δεsup = ‒1.47 ‰, 
Δεinf = 0.63 ‰ und αε = 82 %. 

Die Dehnungsdifferenz zwischen altem und neuem Stahlbeton führt mit der Stoffbeziehung des 
Druckgurtmodells zu einer Reduktion des Widerstands um 17 %, von Nu = ‒ 12.46 MN auf 
Nu = ‒ 10.34 MN (Bild 5.5 (a)). Der alte Bauteilbereich weist bei gleicher Exzentrizität der Normal-
kraft einen theoretischen Widerstand von Nu,alt = ‒ 7.56 MN auf. Der neue Stahlbeton, der ohne 
Vorbelastung den theoretischen Widerstand um ‒ 4.90 MN erhöhen würde, kann rechnerisch nur zu 
57 % ausgenutzt werden. Der rechnerische Widerstand Nu mit der Stoffbeziehung des Druckgurtmo-
dells unter Berücksichtigung der Belastungsgeschichte beträgt 95 % des experimentell ermittelten 
Widerstands Nu,exp. 

Wird das Parabel-Rechteck-Diagramm verwendet, führt die entsprechende Dehnungsdifferenz zu 
einer Reduktion des theoretischen Widerstands um 11 %, von Nu = ‒ 11.71 MN auf Nu = ‒ 10.41 MN 
(Bild 5.5 (a)). Der neue Stahlbeton, der den Widerstand ohne Vorbelastung rechnerisch von 
Nu,alt = ‒ 7.24 MN um ‒ 4.47 MN erhöhen würde, kann rechnerisch nur zu 71 % ausgenutzt werden. 
Nu / Nu,exp beträgt mit der Verwendung des Parabel-Rechteck-Diagramms für den Beton 96 %. 

Bild 5.5 M-N-Interaktionsdiagramme, Verlauf der Betonranddruckspannungen und Betondruckspannungsverteilun-
gen im Bruchzustand des Versuchskörpers AN1 mit Berücksichtigung der Vorbelastung: (a-
c) Nachrechnung mit dem Druckgurtmodell; (d-f) Nachrechnung nach Model Code 2010. Der Zustand bei 
der Herstellung der neuen Bauteilbereiche wird mit I bezeichnet, der Zustand beim Erreichen der Höchstlast 
mit II. 
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Berücksichtigung des Langzeitverhaltens 

Die Stoffbeziehung des Druckgurtmodells für den Beton erlaubt die Erfassung der Einflüsse der 
Belastungsdauer, siehe Kap. 2.4.2. Der Verlauf der Zeitfestigkeit fc,sus,t wurde mit (2.30) und (2.28) in 
Rechnung gestellt, wobei die Zunahme der Festigkeit infolge Alterung für den alten Beton vernach-
lässigt wurde. Begleitend zu den Grossversuchen wurden Kriechversuche am alten Beton durchge-
führt. Die an Standardzylindern bestimmten Kriechverformungen betrugen bei mässigem Span-
nungsniveau nach einer Belastungsdauer von 84 Tagen zirka 0.29·σc / Ec, was etwa 85 % der mit 
dem Model Code 2010 prognostizierten Kriechverformung entspricht. Für die Nachrechnung des 
Versuchs AN1 wurde die mit dem Model Code 2010 bestimmte Kriechzahl für den alten Beton 
entsprechend reduziert. Der Effektive Elastizitätsmodul wurde demnach gegenüber dem initialen 
Elastizitätsmodul für eine Belastungsdauer von 28 Tagen beziehungsweise 84 Tagen um etwa 15 % 
beziehungsweise 18 % reduziert. Für den neuen Beton wurden keine Kriechverformungen während 
der Dauerlast berücksichtigt, da dessen Beanspruchung während der Dauerbelastung unbedeutend 
war. Bei der Herstellung der neuen Bauteilbereiche war bereits ein Grossteil des Kriechvorgangs des 
alten Betons abgeklungen, und der neue Beton entzog sich infolge Schwindens zusätzlich der Belas-
tung. Die Dehnung infolge Schwindens wurde geschätzt. Aufgrund der Schwindversuche an kleinen 
Versuchskörpern, die ein Schwindmass nach 56 Tagen von etwa 0.3 ‰ aufwiesen, was etwa 80 % 
des Schwindmasses nach Model Code 2010 entspricht, konnte die Prognose für den Versuchskör-
per AN1aktualisiert werden. Es resultiert ein Schwindmass von etwa ‒ 0.13 ‰. Durch das Kriechen 
auf Zug des neuen Betons wurden die Dehnungen infolge Schwindens reduziert. Beim Versuchskör-
per AN2 wurden im neuen Beton Querrisse mit einer Rissöffnung von etwa 0.02 mm in einem Ab-
stand von etwa 0.3 m festgestellt. Die Kriechverformungen des neuen Betons müssen also mindes-
tens zirka ‒ 0.07 ‰ betragen haben. Für die Nachrechnung wurde das Schwinden des neuen Betons 
mit εcs(56d) = ‒ 0.1 ‰ in Rechnung gestellt. 

Aufgrund der Lastdauer betragen die Randdehnungen des alten Plattenstreifens bei der Herstel-
lung der neuen Bauteilbereiche unter einer Beanspruchung von N = ‒ 3.94 MN und M = 311 kNm 
εsup = ‒ 1.80 ‰ und εinf = 0.71 ‰, siehe Bild 5.6. Der alte Beton weist rechnerisch während der 
Dauerbelastung Druckspannungen von 59 N/mm2 auf, die mit der Zeit auf 54 N/mm2 abnehmen. Bei 
 

Bild 5.6 Nachrechnung des Versuchs AN1 mit der Stoffbeziehung des Druckgurtmodells unter Berücksichtigung der 
Belastungsgeschichte, des Kriechens des alten Betons und des Schwindens des neuen Betons. Der Zustand 
bei der Herstellung der neuen Bauteilbereiche wird mit I bezeichnet, der Zustand beim Erreichen der 
Höchstlast mit II. 
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gleicher Exzentrizität der Normalkraft sinkt dabei der rechnerische Widerstand gegen Dauerlasten 
des alten Plattenstreifens mit der Belastungsdauer von Nu = ‒ 5.52 MN auf Nu = ‒ 4.55 MN ab. Der 
rechnerische Ausnutzungsgrad während der Dauerlast erhöht sich dadurch von α = 0.71 auf α = 0.87. 
Die Zunahme der Randstauchungen während der folgenden 56 Tage beträgt unter den getroffenen 
Annahmen etwa 0.1 ‰, was etwa die Schwindverformungen des neuen Betons kompensiert. Zu 
Beginn des Bruchversuchs am 84. Tag ist der neue Beton deshalb weitgehend unbelastet. Bei einer 
Normalkraft von Nu = Nu,exp = ‒ 10.88 MN erfolgt das theoretische Versagen bei einem Biegemoment 
von Mu = 504 kNm. Die Randdehnungen betragen dabei εsup = ‒ 3.05 ‰ und εinf = 0.55 ‰. Vergli-
chen mit dem Experiment werden die Randstauchungen damit etwas unterschätzt. Insgesamt stim-
men die berechneten Randstauchungen aber recht gut mit den experimentell ermittelten überein, 
siehe Bild 5.6 (b) und (c). Mit einer Randspannung von σc,sup,neu = ‒ 34 N/mm2 erreicht der neue 
Beton seine Druckfestigkeit von fcc = 45.2 N/mm2 nicht. 

Bei gleicher Exzentrizität der Druckkraft wie im Experiment beträgt der rechnerische Widerstand 
unter Berücksichtigung der Langzeiteffekte Nu = ‒ 10.57 MN. Gegenüber der entsprechenden Be-
rechnung unter Vernachlässigung der Langzeiteffekte hat sich der rechnerische Widerstand kaum 
verändert. Der günstige Einfluss des Kriechens des alten Betons nach der Herstellung der neuen 
Bauteilbereiche auf den Widerstand des Verbundbauteils wird vom ungünstigen Einfluss des 
Schwindens des neuen Betons etwa kompensiert. Im vorliegenden Fall sind beide Einflüsse ausser-
dem von untergeordneter Bedeutung, wie aus den Darstellungen in Bild 5.6 (d) und (e) hervorgeht. 
Die Verformungen können hingegen mit der Berücksichtigung des Kriechens des alten Betons, das 
hauptsächlich vor der Herstellung der neuen Bauteilbereiche stattgefunden hat, besser nachvollzogen 
werden. 

5.3.3 Interpretation anhand der Plastizitätstheorie 

Unter Anwendung der Plastizitätstheorie können die Effektivitätsfaktoren für den alten und den 
neuen Beton aus den Versuchsresultaten der Versuche A und N bestimmt werden. Sie betragen 
ηfc,a = 0.73 respektive ηfc,n = 0.94, siehe Bild 5.7 (a). Unter der Annahme, dass die wirksame Beton-
druckfestigkeit des alten Betons bei allen Versuchskörpern unverändert bleibt, liegen die Effektivi-

 

Bild 5.7 Ermittlung der Effektivitätsfaktoren aus den Versuchsresultaten: (a) Versuchskörper A und N; (b) Vergleich 
mit den Versuchskörpern AN1 und AN2. 
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tätsfaktoren des neuen Betons der Versuchskörper AN1 und AN2 bei 0.67 respektive 1.03. Im Ver-
gleich zum Versuch N liegt die wirksame Druckfestigkeit des neuen Betons im Versuch AN1 um 
29 % tiefer, im Versuch AN2 hingegen um 10 % höher. Im Versuch AN1 konnte die effektive 
Druckfestigkeit des neuen Betons des Versuchs AN2 durch die Vorbelastung des alten Bauteilbe-
reichs nur zu 65 % ausgenutzt werden. 

Der berechnete Effektivitätsfaktor des neuen Betons von 1.03 aufgrund der experimentellen Re-
sultate der Versuchskörper ist theoretisch nicht möglich. Er kann 1.00 nicht überschreiten. Da ausge-
schlossen werden kann, dass die Bewehrung sich bereits in der Verfestigung befand, muss die wirk-
same Betondruckfestigkeit des alten Betons beim Versuchskörper AN2 höher gewesen sein als beim 
Versuchskörper A. Aufgrund der Querbewehrung besteht die Möglichkeit, dass die neuen Bauteilbe-
reiche einen Querdruck auf den alten Bauteilbereich ausgeübt haben, womit im alten Beton ein 
zweiachsiger Spannungszustand vorliegen würde. Dadurch könnte die Druckfestigkeit des Betons 
deutlich erhöht werden, siehe Kap. 2.2.3. 

5.4 Erkenntnisse 

Der Widerstand des Versuchskörpers A, der aus altem Stahlbeton bestand, wird rechnerisch grössten-
teils überschätzt, ebenso das Verformungsvermögen. Gründe dafür sind vermutlich die Charakteristik 
des alten Betons mit einer hohen Festigkeit und praktisch linearem Verhalten bis zum Bruch sowie 
die mangelhafte konstruktive Durchbildung. In diesem Mass druckbeanspruchte Bauteile müssen 
verbügelt werden. 

Der Versuchskörper N aus jungem Beton mit einer leichten Verbügelung übertraf die Erwartun-
gen bezüglich Widerstand und Verformungsvermögen. 

Das Versagen des Versuchskörpers AN2 wurde – rechnerisch nachvollziehbar – von einem Be-
tondruckversagen des alten Betons eingeleitet, wenn auch bei einer höheren Randbruchstauchung, als 
dies beim Versuchskörper A der Fall war. Der Widerstand wurde von sämtlichen Berechnungsmo-
dellen unterschätzt. Rechnerisch unterscheidet sich sein Widerstand unbedeutend von der Summe der 
separat ermittelten Widerstände des alten und des neuen Stahlbetons, die mit gleicher Exzentrizität 
der Normalkraft belastet wurden. Aufgrund einer Korrektur der theoretischen Resultate mit den 
Versuchsresultaten der Versuchskörper A und N wäre ein kleinerer Widerstand erwartet worden. Er 
wurde um 4 % bis 6 % unterschätzt. Ein Resultat in dieselbe Richtung wurde erzielt, indem die 
effektiven Festigkeiten der beiden Betone aus den Versuchen ermittelt wurden. Es wird vermutet, 
dass der Widerstand des alten Plattenstreifens durch die Anwesenheit des neuen seitlichen Stahlbe-
tons erhöht wurde, indem dieser für einen zweiachsigen Spannungszustand im alten Beton sorgte. 

Der alte Plattenstreifen des Versuchskörpers AN1 wies bei der Herstellung der neuen Bauteilbe-
reiche eine Beanspruchung auf, die etwa 75 % des Widerstands gegenüber einer kurzzeitigen Druck-
beanspruchung mit entsprechender Exzentrizität entsprach. Dies führte zu einer signifikanten Reduk-
tion des Widerstands von 15 % bis 20 % durch die hohe Vorbelastung des alten Stahlbetons. Bezo-
gen auf den neuen Stahlbeton alleine, der etwa 40 % bis 45 % des Widerstands des Gesamtquer-
schnitts ausmachte, bedeutet dies, dass dessen Widerstand etwa zur Hälfte bis zu zwei Dritteln aus-
genutzt werden konnte. Unter Berücksichtigung der Tatsache, dass der Widerstand des alten Stahlbe-
tons durch die Anwesenheit des neuen Stahlbetons tendenziell eher erhöht wird, wird die Wirksam-
keit des neuen Betons durch die Vorbelastung noch stärker reduziert. 

Der Einfluss der Belastungsgeschichte wird mit der Verwendung des Parabel-Rechteck-
Diagramms als Stoffgesetz für den Beton eher unterschätzt und kann mit der Stoffbeziehung des 
Druckgurtmodells besser quantifiziert werden. Unter Berücksichtigung der Belastungsgeschichte 
wird der Widerstand der beiden Verbundbauteile AN1 und AN2 mit der Verwendung der Stoffbezie-
hung des Druckgurtmodells für den Beton in etwa gleichem Mass unterschätzt. Die Berücksichtigung 
der Langzeiteffekte hat im vorliegenden Fall einen vernachlässigbaren Einfluss auf die Resultate, da 
dadurch keine erheblichen Spannungsumlagerungen entstehen. Die Verformungen können dadurch 
hingegen besser modelliert werden. 
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Die in (Etter et al. 2012) beschriebene Versuchsserie zeigt deutlich, dass die Belastungsgeschichte 
einen signifikanten Einfluss auf den Widerstand von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbe-
ton haben kann. Insbesondere eine starke Belastung des alten Bauteilbereichs während der Herstel-
lung des neuen Stahlbetons kann den Widerstand des Verbundbauteils deutlich reduzieren. Mit der 
Verwendung der Stoffbeziehung des Druckgurtmodells mit einer linearen Entfestigung für den Beton 
kann der Einfluss der Belastungsgeschichte zufriedenstellend abgeschätzt werden. 
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6. Bemessung und konstruktive Durchbildung 

6.1 Verbundbauteile 

In den vorangehenden Kapiteln wird gezeigt, wie Verbundbauteile aus altem und neuem Stahlbeton 
modelliert werden können. Die Spannungsverteilung im Gebrauchszustand und der Querschnittswi-
derstand können unter Berücksichtigung der Belastungsgeschichte und des Langzeitverhaltens des 
Betons abgeschätzt werden. Die in Kap. 5 beschriebenen Versuche zeigen, dass damit das tatsächli-
che Verhalten von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton in den wesentlichen Zügen 
erfasst werden kann. Eine der Hauptannahmen ist dabei, dass die Querschnitte eben bleiben, was bei 
stabförmigen Bauteilen unter Biegung und Normalkraft näherungsweise zutrifft. Bauteilbereiche, bei 
denen das Ebenbleiben der Querschnitte nicht gewährleistet ist, insbesondere Krafteinleitungs- und 
Knotenbereiche, müssen mittels Spannungsfeldern oder Fachwerkmodellen untersucht werden. Eine 
solche Unterscheidung ist keine Besonderheit von Verbundbauteilen, sondern ein gängiges Vorgehen 
bei der Bemessung von Stahlbetontragwerken im Allgemeinen (Schlaich & Schäfer 1984). 

6.1.1 Ungestörte Bereiche 

Bei der Spannungsanalyse am Querschnitt von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton 
kann die Belastungsgeschichte, namentlich die Belastung des alten Bauteilbereichs während der 
Herstellung des neuen Stahlbetons und das Langzeitverhalten des Betons, durch das Einführen von 
Anfangsdehnungen für die einzelnen Baustoffe berücksichtigt werden. Die Belastungsgeschichte 
beginnt im Allgemeinen mit der Herstellung des alten Stahlbetons, weshalb die Dehnungen auf 
diesen bezogen werden. Die Dehnungsdifferenz Δε zwischen den Querschnittsteilen entspricht der 
Dehnungsverteilung des alten Bauteilbereichs während der Herstellung des neuen Stahlbetons. Die 
bleibenden Verformungen des Betons infolge Schwindens und Kriechens werden mit Δεc,t bezeich-
net. Da es sich beim Beton – im Gegensatz zum Bewehrungsstahl – um einen Baustoff mit entfesti-
gendem Verhalten handelt, können der Widerstand und das Verformungsvermögen durch die Belas-
tungsgeschichte reduziert werden. 

Grundsätzlich muss der Einfluss der Belastungsgeschichte auf den Bauteilwiderstand nur bei Bau-
teilen mit geringem Verformungsvermögen untersucht werden. Dies sind insbesondere Bauteile unter 
Biegung und Normalkraft, die einer grossen Druckbeanspruchung ausgesetzt sind oder einen sehr 
hohen Biegebewehrungsgehalt aufweisen. Die Reduktion des Widerstands und des Verformungs-
vermögens erfolgt durch die frühzeitige Entfestigung des alten Betons, bevor die neuen Querschnitts-
teile voll aktiviert werden können. Insbesondere wenn der alte Beton an der Aussenseite der Druck-
zone liegt und deshalb die grössten Stauchungen erfährt, kann es zu einem frühzeitigen Versagen 
kommen. 

Die Ermittlung des Widerstands von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton unter Be-
rücksichtigung der Belastungsgeschichte ist, wie in Kap. 4.2.1 gezeigt, recht aufwändig. Erschwe-
rend kommt dazu, dass die Lastgeschichte oft nicht genügend genau bekannt ist. Bei praktischen 
Anwendungen wird in vielen Fällen auf eine umfassende Modellierung verzichtet werden können. 
Bei reinen Betonquerschnitten aus altem und neuem Beton wird der Widerstand einzig durch die 
ideelle Dehnungsdifferenz 

       , , , , , ,c id c a t c n tz z z z        (6.1)
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die im Prinzip den Zwängungszustand im Querschnitt beschreibt, bestimmt, siehe Kap. 4.1. Ist bei 
Verbundquerschnitten aus Stahlbeton der Widerstand der Betondruckzone für den Widerstand mass-
gebend, liefert die ideelle Dehnungsdifferenz einen guten Anhaltspunkt dafür, ob mit einer Reduktion 
des Widerstands infolge der Belastungsgeschichte gerechnet werden muss. Aufgrund der theoreti-
schen Untersuchungen in Kap. 4 wurde die Feststellung gemacht, dass der Widerstand mit zuneh-
mender ideeller Dehnungsdifferenz überproportional abnimmt. In den in Kap. 5 dargestellten Versu-
chen führte eine ideelle Dehnungsdifferenz am Druckzonenrand von etwa Δεc,id,sup = ‒ 1.5 ‰ zu einer 
Reduktion des Gesamtwiderstands von etwa 15 % bis 20 %. Abgesehen von den grossen ideellen 
Dehnungsdifferenzen im Querschnitt war die Versuchsanordnung auch bezüglich Querschnitt, Mate-
rial und Belastung so angelegt, dass eine Reduktion des Widerstands infolge der Belastungsgeschich-
te begünstigt wurde. Bei praktischen Anwendungen dürften kaum ungünstigere Umstände auftreten. 
Für praktische Anwendungen kann davon ausgegangen werden, dass sich die Belastungsgeschichte 
nur unwesentlich auf den Querschnittswiderstand auswirkt, wenn die ideelle Dehnungsdifferenz eine 
Stauchung von 0.5 ‰ nicht überschreitet, d.h. Δεc,id,sup ≥ ‒ 0.5 ‰. 

In vielen Fällen kann die ideelle Dehnungsdifferenz auf einfache Art grob abgeschätzt werden, 
beispielsweise wenn nach der Herstellung des neuen Stahlbetons keine Erhöhung der ständigen 
Lasten erfolgt. Sind die Langzeitverformungen des alten Betons zur Zeit der Herstellung des neuen 
Betons abgeklungen, entspricht die Summe der beiden ersten Terme in (6.1) etwa der Kurzzeitver-
formung des alten Bauteilbereichs unter der ständigen Last. Der dritte Term entspricht, da der neue 
Beton keine Kriechdehnungen erfährt, dem Schwindmass des neuen Betons. Beträgt das Schwind-
mass des neuen Betons etwa 0.2 ‰, muss der alte Beton bei der Herstellung des neuen Stahlbetons 
mit Druckspannungen über 10 N/mm2 belastet sein, damit das Tragverhalten dadurch wesentlich 
beeinflusst wird. Anders ist es im Fall, bei dem die ständige Last nach der Herstellung des neuen 
Stahlbetons stark erhöht wird. Vermutlich wird der neue Beton dadurch trotz Schwindens belastet. 
Im ungünstigsten Fall entzieht sich der neue Beton durch Kriechverformungen vollständig der Belas-
tung. Die ideelle Dehnungsdifferenz im Querschnitt kann in diesem Fall grob abgeschätzt werden, 
indem die Dehnungen infolge einer kurzzeitigen, auf den alten Querschnitt aufgebrachten Belastung 
von der Grösse der erhöhten ständigen Beanspruchung bestimmt werden. Damit die ideelle Deh-
nungsdifferenz von ‒ 0.5 ‰ nicht überschritten wird, darf ein alter Beton infolge der erhöhten stän-
digen Belastung Betondruckspannungen von bis zu etwa 15 N/mm2 erfahren. 

Das Erreichen des Widerstands von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton, die ne-
beneinander angeordnet sind und erhebliche Dehnungsdifferenzen im Querschnitt aufweisen, kann 
grob in zwei Regimes unterteilt werden. Entweder wird der Widerstand erreicht, wenn der alte Beton 
die Bruchstauchung überschritten hat und der neue Beton seine Bruchstauchung noch nicht erreicht 
hat, oder der Widerstand wird erst erreicht, wenn der neue Beton seine Bruchstauchung überschreitet 
und der alte Beton bereits sehr stark entfestigt hat. Letzteres ist dann zu erwarten, wenn der neue 
Stahlbeton einen Grossteil des Widerstands ausmacht. In solchen Fällen wird der Widerstand erst bei 
grossen Randstauchungen des alten Betons und eventuell erst nach einer teilweisen Entfestigung des 
Querschnitts erreicht. Ein frühzeitiges Abplatzen des alten Betons oder das Knicken der alten Beweh-
rung müssen in Betracht gezogen werden. Nach Möglichkeit sollte deshalb die Druckzone des alten 
Stahlbetons mit dem neuen Stahlbeton umfasst werden. Auch wenn dadurch keine vollständige 
Umschnürung des alten Betons erreicht wird, kann davon ausgegangen werden, dass dadurch das 
Tragverhalten des Bauteils verbessert wird. 

Generell ist ein Verbundquerschnitt mit einer sehr kräftigen Druckbewehrung im neuen Bauteil-
bereich weniger anfällig auf eine Reduktion des Tragwiderstands durch die Belastungsgeschichte. 
Die neue Bewehrung erhöht die Steifigkeit des neuen Stahlbetons und entzieht sich nicht infolge 
Kriechens und Schwindens der Beanspruchung. Es ist sinnvoll, für die neuen Querschnittsbereiche 
einen Beton mit einem geringen Schwindmass zu verwenden. Bezüglich Bauablauf ist es vorteilhaft, 
wenn die neuen Querschnittsteile möglichst früh hergestellt werden, da das Kriechmass stark vom 
Belastungsalter abhängt. 

Um den Widerstand durch das Anordnen einer Umschnürungsbewehrung zu erhöhen, sollten die 
Bügel gut verankert sein. Einfache Stösse sind zu vermeiden. Falls 135 °-Abbiegungen in den Bügel-
ecken das Verlegen der Bewehrung stark erschweren, können die Stösse der Steckbügel verschweisst 
werden. 
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In Ausnahmefällen ist zu überprüfen, ob der alte Stahlbeton für die Herstellung des neuen Stahl-
betons entlastet oder sogar leicht gestreckt werden soll. So können echte Dehnungsdifferenzen Δε im 
Querschnitt vermieden werden. Damit kann zumindest die neue Druckbewehrung aktiviert werden. 
Auch hier wirkt es günstig, wenn der neue Beton nicht in sehr jungem Alter belastet wird, die Entlas-
tung des alten Stahlbetons also möglichst lange beibehalten wird. 

Alternativ zur Entlastung – aber nicht weniger aufwändig – kann die Druckbewehrung vorge-
spannt werden; in (Staller 2007) wird darüber berichtet. Die in Hüllrohren verlegte Druckbewehrung 
wird auf Druck vorgespannt. Der neue Stahlbetonquerschnitt dient eigentlich nur der Knickhalterung 
und dem Schutz der vorgespannten Druckbewehrung. Nach dem Vorspannen werden die Hüllrohre 
ausinjiziert. 

6.1.2 Knotenbereiche 

Viele Tragwerke aus Stahlbeton weisen Bereiche auf, in denen das Ebenbleiben der Querschnitte 
nicht gewährleistet ist. Im Hinblick auf Verbundbauteile aus altem und neuem Stahlbeton sind in 
Bild 6.1 einige Beispiele dargestellt. Auf die in (a) und (b) dargestellten typischen Situationen bei der 
Lastdurchleitung durch eine Decke einer allseitig verstärkten Hochbaustütze oder im Knotenbereich 
eines Rahmens mit verstärkten Stützen wird im Folgenden näher eingegangen. Die Erkenntnisse 
lassen sich sinngemäss auf andere Problemstellungen übertragen. 

Werden im Hochbau Stützen allseitig verstärkt, muss der neue Stahlbetonmantel bei den Decken 
unterbrochen werden. Um eine Schädigung der Deckenbewehrung zu vermeiden, werden die Decken 
oft nicht durchbohrt, um die neue Stützen-Längsbewehrung durch die Decken zu führen. Solche 
Bauteile sind seit geraumer Zeit Gegenstand experimenteller Untersuchungen (Eibl & Bachmann 
1988; Cordes et al. 1992; Hegger & Kerkeni 1997; Bing 2001). Meistens wurde ein verbreiteter 
Stützenkopf hergestellt, über den die Kraft eingeleitet wurde. Die neue Bewehrung war bei allen 
Versuchen nur an den Stützenkopf herangeführt, und oft wurde eine direkte Krafteinleitung in den 
neuen Beton verhindert, indem zwischen dem Stützenkopf und dem neuen Stahlbetonmantel eine 
Fuge angeordnet war. Mit den absichtlich erstellten Fugen wird dem klaffenden Riss infolge Schwin-
dens Rechnung getragen, der zwischen dem neuen Stahlbeton und der Decke zu erwarten ist. Sämtli-
che Versuchskörper versagten im Krafteinleitungsbereich beim Stützenkopf, obwohl der Bügelbe-
wehrungsgehalt dort bei den meisten Versuchskörpern gegenüber den ungestörten Bereichen erhöht 

 

Bild 6.1 Bereiche, in denen das Ebenbleiben der Querschnitte von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbe-
ton nicht gewährleistet ist: (a) Lastdurchleitung durch eine Flachdecke bei einer verstärkten Hochbaustütze; 
(b) Rahmenknoten; (c) Einspannstelle eines verstärkten Brückenpfeilers im Fundament. Die neuen Bauteil-
bereiche sind grau schattiert dargestellt. 
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war. Von sämtlichen Autoren wird empfohlen, bei der Bemessung von Lasteinleitungsbereichen die 
Längsspannungen im neuen Stahlbeton zu vernachlässigen. 

In Bild 6.2 ist ein Teil der Versuche von Cordes, Krause und Trost (1992) dargestellt. Es wurden 
quadratische Stahlbetonstützen mit Spritzbeton verstärkt und zentrisch belastet. Für den alten Stahl-
beton wurden nominell identische Querschnitte mit einer Längsbewehrung von 4 × Ø16 mm und 
einer Bügelbewehrung im Lasteinleitungsbereich von Ø 8 @ 80 mm verwendet (Bild 6.2 (a)). Sie 
wurden aus einem Stück mit dem Stützenkopf hergestellt, der eine anschliessende Flachdecke reprä-
sentieren soll und schematisch in Bild 6.2 (c) dargestellt ist. Die alten Stützenbereiche wurden, ausser 
bei den Versuchskörpern 4 und VC, mit einer initialen Vorspannkraft von 500 kN vorgespannt, bevor 
sie allseitig mit einer 50 mm dicken Spritzbetonschicht ergänzt wurden. Die neuen Querschnitte 
waren mit einer Längsbewehrung 4 × Ø 14 mm versehen, die allerdings 10 mm unterhalb der Stüt-
zenkopfverbreiterung endete. Die Durchmesser und die Anordnung der neuen Bügelbewehrung 
wurden variiert. Der Anschluss des neuen Stahlbetonmantels an den Stützenkopf wurde auf zwei 
Arten ausgeführt. Entweder wurde bündig bis zum Stützenkopf betoniert, oder es war eine Fuge mit 
einer Breite von 10 mm angeordnet. Die Altbetonoberfläche wurde bei den hier dargestellten Ver-
suchskörpern durch Standstrahlen vorbereitet. Beim Versuchskörper VC handelte es sich um einen 
Referenzversuch, bei dem das alte Stahlbetonbauteil alleine getestet wurde. 

Für den Versuchskörper 1 sind in Bild 6.2 (b) die mit den Angaben in Kap. 3.2 und 4.2 ermittelten 
Kräfte in den einzelnen Querschnittsteilen in Abhängigkeit der Längsstauchung dargestellt. Das 
Langzeitverhalten des Betons wird vernachlässigt. Es wird vorausgesetzt, dass die Querschnitte eben 
bleiben, was vermutlich nur für den alten Querschnitt näherungsweise zutrifft. Der alte Betonquer-
schnitt wird in drei Bereiche unterteilt, die sich im rechnerisch vorherrschenden Querdruck unter-
scheiden. Der Beton im effektiv umschnürten Bereich der alten Bügelbewehrung leistet einen Beitrag 
zum Querschnittswiderstand von Ca,conf,a, während der nur von der neuen Bügelbewehrung effektiv 
umschnürte Bereich den Beitrag Ca,conf,n leistet. Beide Beiträge liegen etwa in derselben Grössenord-
nung, da bei ersterem zwar die Querschnittsfläche kleiner ist, dafür aber auch eine grössere Quer-

Bild 6.2 Versuche von Cordes, Krause, Trost (1992): (a) Stützenquerschnitt der Versuchskörper 1; (b) Beiträge zum 
Widerstand gemäss DGM, Versuchskörper 1; (c) Lasteinleitungsbereich; (d) Nachrechnung der Versuche 
mit dem DGM unter Vernachlässigung der Längsspannungen im neuen Querschnittsbereich; 
(e) Nachrechnung der Versuche mit dem DGM unter Vernachlässigung der neuen Längsbewehrung; (f) 
Nachrechnung der Versuche mit dem Additionsgesetz unter Vernachlässigung der Längsspannungen im 
neuen Querschnittsbereich. 
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druckspannung wirkt. In Bild 6.2 (a) sind die Umrandungen der entsprechenden Flächen strichliert 
angedeutet. Der alte Beton im unumschnürten Bereich und die Längsbewehrung des alten Quer-
schnitts nehmen die Kräfte Ca respektive Sa auf. Der rechnerische Widerstand des alten Querschnitts 
unter Berücksichtigung der neuen Umschnürungsbewehrung wird gemäss dem DGM bei einer Stau-
chung von etwa 4.4 ‰ erreicht und beträgt ‒ 2.15 MN. Da experimentell ein Normalkraftwiderstand 
von Nu = ‒ 3.10 MN ermittelt wurde, muss davon ausgegangen werden, dass entweder der Wider-
stand des alten Querschnitts mit der neuen Umschnürungsbewehrung unterschätzt wird oder dass 
über die Arbeitsfuge zwischen dem neuen Beton und dem verbreiterten Stützenkopf Druckspannun-
gen übertragen werden. Würde die Arbeitsfuge die Übertragung der Druckspannungen vom neuen 
Beton in die Stützenkopfverbreiterung nicht beeinträchtigen, würde der Querschnitt näherungsweise 
eben bleiben; der neue Beton würde rechnerisch eine Normalkraft Cn übertragen und den Widerstand 
damit auf ‒4.60 MN erhöhen. Damit würde der Widerstand deutlich überschätzt. Die neue Längsbe-
wehrung wird vernachlässigt, weil sie vor der Stützenkopfverbreiterung endet. 

In Bild 6.2 (d, e) sind die Resultate solcher Berechnungen gemäss dem Druckgurtmodell und die  
Versuchsresultate für weitere Versuchskörper dargestellt. Die Vernachlässigung der Längs-
druckspannungen im neuen Stahlbeton führt in allen Fällen zu konservativen Resultaten – auch wenn 
wie bei den Versuchskörpern 7, 8, 9 und 12 dessen Belastung über die Stirnseite durch eine Fuge 
verhindert wird. Wird der neue Beton hingegen mitgerechnet, werden die Widerstände so stark 
überschätzt, dass dies auch nicht alleine mit der Reduktion der Betondruckfestigkeit des neuen Be-
tons aufgrund einer allfälligen, durch die Bügel aufgezwungene Querdehnung erklärt werden kann 
(siehe Kap. 4.2.4). Es fällt auf, dass die rechnerischen Widerstände der Versuchskörper gemäss dem 
Druckgurtmodell, wie es in den vorangehenden Kapiteln dargestellt wird, bei allen Versuchskörpern 
in einer ähnlichen Grössenordnung liegen, obwohl sich ihre tatsächlichen Widerstände recht stark 
unterscheiden. Die neue Bügelbewehrung führt gemäss dem Druckgurtmodell kaum zu einer Erhö-
hung des Widerstands, da die Erhöhung der Betondruckfestigkeit im Kernbereich nur bei grossen 
Verformungen ausgenutzt werden kann – zulasten des schwächer umschnürten Betons. Der Wider-
stand des Referenzversuchskörpers VC wird hingegen sehr gut prognostiziert. 

Der Widerstand im Krafteinleitungsbereich der Verbundbauteile lässt sich in diesem Fall besser 
prognostizieren, indem die Widerstände der einzelnen Bereiche des alten Querschnitts unter Berück-
sichtigung der neuen Bügelbewehrung addiert werden, wie dies beispielsweise in (Cordes et al. 1992) 
vorgeschlagen wird. Die Verträglichkeit auch innerhalb des alten Querschnitts wird damit verletzt, 
wenn nicht starr - ideal plastische Stoffbeziehungen verwendet werden. Der so ermittelte Widerstand 
beträgt 

 , , , , 3 1, , 1, , ,falls  .u add s a sy a a c a c a conf a c n conf n conf n aN A f A f k A A A A         (6.2)

Der Vergleich der so ermittelten Widerstände mit den Versuchsresultaten ist in Bild 6.2 (f) darge-
stellt. Insbesondere die Widerstände der Versuchskörper, bei denen absichtlich eine Fuge zwischen 
dem neuen Beton und dem verbreiterten Stützenkopf erstellt wurde, können so gut nachvollzogen 
werden. Beim unverstärkten Versuchskörper VC wird der Widerstand überschätzt. Gegenüber dem 
Druckgurtmodell fällt namentlich ins Gewicht, dass der unumschnürte alte Beton nicht vorzeitig 
entfestigt. Solange er vom neuen Beton gestützt werden kann, ist diese Annahme durchaus plausibel. 
Je nach geometrischen Verhältnissen ist sie jedoch zu überdenken. 

Es ist klar erkennbar, dass zwischen dem neuen Beton und dem verbreiterten Stützenkopf Kräfte 
übertragen werden können, wenn nicht absichtlich eine Fuge erstellt wird. Anders lassen sich die 
augenfällig geringeren Widerstände der Versuchskörper 7, 8, 9, und 12 nicht erklären. 

Der Widerstand kann demzufolge deutlich erhöht werden, wenn der neue Beton direkt bis an die 
Unterkante des darüber liegenden Bauteils betoniert wird. Wird der neue Querschnittsbereich nicht in 
Spritzbetonbauweise erstellt, sind dafür Massnahmen in erforderlich. Wenn ein selbstverdichtender 
Beton in die Schalung gepumpt wird, ist eine Entlüftungsbohrung durch das darüber liegende Bauteil 
erforderlich. Für den Widerstand des Verbundbauteils wäre es auch günstiger, wenn die neue Längs-
bewehrung im darüber liegenden Bauteil verankert ist oder dieses durchquert. 

Die Bügel im Krafteinleitungsbereich werden nicht nur für die Umschnürung und damit zur Erhö-
hung des Widerstands und des Verformungsvermögens des Betons im umschnürten Bereich benötigt. 
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Im Allgemeinen ist die Aufteilung der Last auf den alten und auf den neuen Stahlbeton im Lasteinlei-
tungsbereich anders als in den ungestörten Bereichen. Die Umverteilung der Stützenkräfte vom alten 
auf den neuen Stahlbeton oder umgekehrt erzeugt Umlenkkräfte, die ebenfalls eine Querbewehrung 
erfordern und die Verbundfuge beanspruchen. Die erforderlichen Bügelbewehrungsgehalte müssen 
nicht superponiert werden, da der von den Bügeln erzeugte Horizontaldruck im Beton nicht verloren 
geht, wenn er ausgelenkt wird, um die Differenzkräfte zu übertragen. Es entsteht aber eine Art Ver-
satzmass, da der Horizontaldruck nicht mehr in der Bügelebene wirkt. 

In den oben beschriebenen Versuchen wurde festgestellt, dass sich der Lasteinleitungsbereich mit 
nicht eben bleibenden Querschnitten mit zunehmender Belastung der Stütze ausdehnt. Beim Errei-
chen des Widerstands betrug die Länge des Lasteinleitungsbereichs bei den Versuchen mit absicht-
lich hergestellten Fugen etwa das Doppelte der Querschnittsabmessungen der verstärkten Stütze. Es 
ist sinnvoll, etwa in diesem Bereich eine verstärkte Bügelbewehrung anzuordnen. 

Sämtliche Erkenntnisse gelten natürlich auch für Stützenfüsse. Dort ist es im Allgemeinen kon-
struktiv weniger aufwändig, eine annähernd kraftschlüssige Verbindung zwischen dem neuen Beton 
und dem darunterliegenden Bauteil zu erreichen. 

In Bild 6.3 (a) ist ein Knotenbereich eines Stockwerkrahmens dargestellt, dessen Stützen durch 
seitliches Hinzufügen von neuem Stahlbeton verstärkt wurden. Die seitliche Anordnung kann sinn-
voll sein, da die neue Längsbewehrung in den Stockwerken nicht unterbrochen werden muss. Die 
Reaktionen des Riegels werden bei dieser Anordnung nur in den alten Bereich der Stütze eingeleitet. 
Insbesondere muss untersucht werden, ob die Betondruckzone auf der Innenseite des alten Stützenbe-
reichs direkt unterhalb des Riegels nicht überlastet wird. 

In den Stützen kann ausserhalb des Knotenbereichs von einem Ebenbleiben der Querschnitte aus-
gegangen werden. Die Spannungsanalyse im Querschnitt wird unter Berücksichtigung der Belas-
tungsgeschichte durchgeführt, wie dies in den vorangehenden Kapiteln beschrieben wird. Die In-
tegration der Normalspannungen über die jeweiligen Querschnittsbereiche liefert die Aufteilung der 
Biegemomente und Normalkräfte auf die jeweiligen Querschnittsbereiche. Im alten Querschnittsbe-
reich wirken die Schnittgrössen Ma und Na, im neuen Querschnittsbereich Mn und Nn. Die Aufteilung 
der Querkräfte kann beispielsweise durch das Differenzieren der Biegemomentenverläufe Ma bezie-
hungsweise Mn ermittelt werden, siehe dazu auch die Ausführungen in Kap. 6.2. 

Anhand der in Bild 6.3 (b) dargestellten Schnittkörperdiagramme ist ersichtlich, dass der Sprung 
in der Stützennormalkraft im Rahmenknoten infolge der Riegelquerkraft Vr alleine im alten Stahlbe-
ton erfolgen muss. Die Veränderung der Normalkraft im neuen Stahlbeton ΔN = Nn,u ‒ Nn,o erfolgt 
über Verbundkräfte zwischen dem alten und dem neuen Stahlbeton. Sie wirken in Stützenlängsrich-
tung und können beispielsweise je hälftig auf die Lasteinleitungsbereiche der Länge le oberhalb und 
unterhalb des Rahmenknotens verteilt werden. Ganz ähnlich verhält es sich mit der Biegebeanspru-
chung. Wird davon ausgegangen, dass die Querkräfte im alten und neuen Bereich der Stütze konstant 
sind, müssen zwischen den Querschnittsbereichen die Biegemomente ΔMo respektive ΔMu vom 
neuen auf den alten Querschnittsbereich übertragen werden, damit das Knotengleichgewicht im alten 
Bereich erfüllt werden kann. Die Übertragung von ΔMo respektive ΔMu erfolgt ebenfalls in den 
Lasteinleitungsbereichen oberhalb und unterhalb des Knotens, siehe Schnittkörperdiagramme in 
Bild 6.3 (b). Die Einleitung der Biegemomente in den alten Querschnittsbereich erfolgt über fugen-
parallele Verbundkräfte. Es handelt sich dabei um Verbundkräftepaare, die in Stützenlängsrichtung 
gerichtet sind. Da die Verbundkräfte eine entsprechende Bewehrung erfordern, sollte der Knotenbe-
reich mit einem räumlichen Fachwerkmodell modelliert werden. Den am Stabmodell getroffenen 
Annahmen zu den Verbundkräften wird im Fachwerkmodell mit einem Aufspreizen der Gurte in den 
Stützen Rechnung getragen. 

Alternativ kann das Gleichgewicht in den einzelnen Bauteilbereichen gewährleistet werden, wenn 
horizontal wirkende Verbundkräfte zwischen dem alten und dem neuen Stahlbeton eingeführt wer-
den, siehe Kap. 6.2. Sie sind im Schnittkörperdiagramm des neuen Bauteilbereichs als horizontale 
Linienlasten in den Lasteinleitungsbereichen erkennbar, siehe Bild 6.3 (c). Insgesamt bewirken sie 
ein Moment von ΔMu + ΔMo und beeinflussen die Biegemomente durch Veränderung der Querkräfte. 
Im räumlichen Spannungsfeld werden dafür in senkrecht zur Stütze stehenden Ebenen zusätzliche 
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Druckdiagonalen eingeführt, die die Querkräfte vom einen auf den anderen Querschnittsbereich 
übertragen. 

Unabhängig von der Art der Modellierung im Detail ist eine Spreizbewehrung erforderlich, die 
die beiden neuen Querschnittsbereiche zusammenhält und als Fugenbewehrung wirkt. Ebenso bleibt 
die Erkenntnis, dass das Riegelmoment im Knotenbereich vollständig vom alten Stahlbeton aufge-
nommen werden muss, auch wenn es erst nach der Herstellung der Stützenverstärkung aufgebracht 
wird. Aufgrund der Abschätzung der Schnittgrössen im alten Stahlbeton – auch in Bereichen ohne 
Ebenbleiben des Gesamtquerschnitts – kann abgeschätzt werden, ob ein Versagen der Betondruckzo-
ne im alten Beton direkt unterhalb des Riegels befürchtet werden muss. Dazu wird angenommen, 
dass zumindest der Querschnitt des alten Stahlbetons im betreffenden Schnitt eben bleibt. 

Beim besprochenen Beispiel könnte die Situation erheblich verbessert werden, wenn der alte Be-
ton allseitig vom neuen Stahlbeton umfasst würde. Auch wenn der neue Stahlbeton auf der Stütze-
ninnenseite beim Riegel unterbrochen werden muss und dort keine Längsspannungen übertragen 
werden können, bringt die allseitige Ergänzung noch erhebliche Vorteile. Für die Spreizbewehrung 
im Knotenbereich muss der alte Stahlbeton nicht durchbohrt werden, da sie seitlich an der alten 
Stütze vorbeigeführt werden kann. Zudem wird ein allfälliges Abplatzen des alten Betons unterhalb 
des Riegels verhindert, auch wenn der alte Beton nicht effektiv umschnürt werden kann. In den 
breiteren Bereichen seitlich der alten Stützen kann ausserdem zusätzliche Bewehrung untergebracht 
werden. 

6.2 Verbundfuge 

6.2.1 Beanspruchung 

Die Anwesenheit einer Verbundfuge zwischen dem alten und dem neuen Stahlbeton ist charakteris-
tisch für Verbundbauteile aus altem und neuem Stahlbeton. In den vorangehenden Kapiteln wird 

Bild 6.3 Knotenbereich eines Stockwerkrahmens mit verstärkten Stützen: (a) Knotenbereich und Beanspruchung; 
(b) Aufteilung der Schnittgrössen und Schnittkörperdiagramme der einzelnen Bauteilbereiche; 
(c) alternatives Schnittkörperdiagramm des neuen Bauteilbereichs; (d) bessere, allseitige Anordnung des 
neuen Stahlbetons. 
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allerdings kaum darauf eingegangen. Mit dem Ebenbleiben des Querschnitts wird stillschweigend 
vorausgesetzt, dass in der Verbundfuge keine Relativverschiebungen zwischen dem alten und dem 
neuen Stahlbeton auftreten. Auch wenn diese Annahme lokal zu fragwürdigen Resultaten führen 
kann, ist sie zur Beschreibung des Verhaltens von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton 
hilfreich und vertretbar. Aufgrund des starren Verbunds muss die Beanspruchung der Verbundfuge 
alleine aufgrund von Gleichgewichtsbedingungen bestimmt werden. Gleiches gilt auch für die Be-
stimmung der in den einzelnen Querschnittsteilen wirkenden Querkraft. Da mit dem Ebenbleiben der 
Querschnitte in der Regel auch davon ausgegangen wird, dass sie senkrecht zur Achse bleiben, treten 
keine Schiebungen auf. In diesem Sinn können die in der Verbundfuge wirkenden Kräfte und die 
Querkräfte als verallgemeinerte Reaktionen betrachtet werden, die keine Formänderungsarbeit leis-
ten, aber für das Gleichgewicht erforderlich sind, siehe beispielsweise die Erläuterungen in (Seelhof-
er 2009). 

In Bild 6.4 (a) ist das Schnittkörperdiagramm eines differenziellen Stabelements unter einachsiger 
Beanspruchung dargestellt. Im Allgemeinen wirken neben den Schnittgrössen auch die verteilten 
äusseren Kräfte qx, qz und ein verteiltes äusseres Moment my = m auf das Stabelement. Die Gleich-
gewichtsbedingungen am Stabelement liefern mit der Abkürzung ′ = d/dx 

 ,  ,  .x zq N q V m V M         (6.3)

Die Schnittkörperdiagramme für differenzielle Stabelemente des alten und des neuen Querschnitts-
teils sind in Bild 6.4 (b) dargestellt. Die äusseren Kräfte und Momente qx,a, qz,a, ma und qx,n, qz,n, mn 
greifen am alten beziehungsweise am neuen Querschnittsteil an. Es gilt 

, , , , ,  ,  .x x a x n z z a z n a nq q q q q q m m m       (6.4)

Die Schnittgrössen Na, Va, Ma und Nn, Vn, Mn beziehen sich auf das lokale Stabkoordinatensystem x, 
y, z des Verbundquerschnitts. Über die Verbundfuge (oder die Verbundfugen), die parallel zur 
Stabrichtung (x) angeordnet ist, können im Allgemeinen die verteilten Kräfte qx,v, qz,v und das verteil-
te Moment mv übertragen werden. Bei der von der Verbundfuge übertragenen verteilten Längskraft 
qx,v ist zu beachten, dass sie im Allgemeinen exzentrisch, in z = zv, übertragen wird. Im Fall von 
senkrecht zur z-Achse stehenden Verbundfugen entspricht zv der Lage der Verbundfuge. Aus den 
Gleichgewichtsbedingungen folgt 
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 (6.5)

Für die in Kap. 4 besprochenen Fälle von übereinander oder nebeneinander angeordneten Quer-
schnittsteilen kann (6.5) stark vereinfacht werden. Oft wirken weder eine verteilte äussere Längskraft 

Bild 6.4 Ermittlung der Beanspruchung der Verbundfuge: (a) Gleichgewicht am Verbundbauteil; (b) Gleichgewicht 
am alten respektive am neuen Bauteilbereich. 
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qx noch ein verteiltes äusseres Moment m. Bei übereinander angeordneten Querschnittsteilen kann 
die senkrecht zur z-Achse liegende Verbundfuge keine verteilten Momente mv übertragen, und die 
äussere Last qz wird beispielsweise nur auf den alten Querschnittsteil aufgebracht. Aus (6.5) folgt mit 
qx = 0, qz,n = qz und m = mv = 0 

, , ;  .x v a n z v a a v n n v zq N N q M N z M N z q               (6.6)

Die Beanspruchung der Verbundfuge kann direkt aus den Verläufen der Normalkräfte Na oder Nn und 
der Biegemomente Ma oder Mn bestimmt werden. Die verteilte Verbundkraft qx,v in Längsrichtung 
wird durch Schubspannungen in der Verbundfuge aufgenommen, was eine entsprechende Fugenbe-
wehrung erfordert. Die verteilte Verbundkraft qz,v in Querrichtung bewirkt Normalspannungen in der 
Verbundfuge. Wenn die äussere Last qz auf das Verbundbauteil drückt, handelt es sich dabei in der 
Regel um Druckspannungen, die meistens vernachlässigt werden. Zieht qz hingegen am Bauteil, muss 
die Verbundkraft qz,v in der Regel mit der Fugenbewehrung aufgenommen werden. 

Bei Verbundbauteilen mit nebeneinander angeordnetem altem und neuem Stahlbeton sind die 
Verbundfugen in der Regel senkrecht zur y-Achse angeordnet. Wenn die äussere Last qz nur am alten 
Querschnittsteil angreift und die Schwerachse der Verbundfugenflächen auf der Höhe der Stabachse 
liegt, folgt aus (6.5) mit qx = 0, qz,a = qz und m = 0, zv = 0 

, , ;  .x v a n z v a v z n vq N N q M m q M m               (6.7)

Die Längsbeanspruchung der Verbundfuge qx,v kann eindeutig aus den Verläufen der Normalkraft Na 
und Nn bestimmt werden. Die Beanspruchung der Verbundfuge qz,v in z-Richtung ist vom verteilten 
Biegemoment mv abhängig, das zwischen den Querschnittsteilen übertragen wird. Wird die eine oder 
die andere Art der Kraftübertragung über die Verbundfuge vernachlässigt, folgt aus (6.7) 

, ( 0)z v a z n vq M q M m       (6.8)

oder 

,d ( 0) .v a z n z vm M q x M q       (6.9)

Im ersten Fall (6.8) übernehmen der neue und der alte Bauteilbereich je einen Teil der Querkraft V. 
Die Verbundfugen werden durch die fugenparallelen Kräfte qx,v und qz,v beansprucht, welche senk-
recht zueinander stehen. In der Verbundfuge wirkt insgesamt eine mittlere Schubspannung von 

2 2
0 , ,

1
 ,v x v z v

v

q q
d
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auf die sie zu bemessen ist. 

Im zweiten Fall (6.9) werden keine vertikalen Kräfte über die Verbundfuge übertragen. Die Quer-
kraft verbleibt im alten Querschnittsteil. Das verteilte Moment mv wird als fugenparalleles Kräftepaar 
in x-Richtung vom einen auf den anderen Querschnittsteil übertragen. Die Tragwirkung entspricht 
einem I-Querschnitt, wobei der Steg dem alten Querschnittsteil entspricht und die neuen Querschnits-
teile wie Flansche wirken. Im Allgemeinen sind die Verbundflächen in z-Richtung in zwei Bereiche 
zu unterteilen, in denen entweder in positiver x-Richtung oder in negativer x-Richtung gerichtete 
Schubspannungen wirken, die mit qx,v und mv statisch äquivalent sind. Die Verbundfuge ist entspre-
chend zu bemessen. 

Zur Veranschaulichung ist in Bild 6.5 ein Beispiel von einem Verbundquerschnitt dargestellt, bei 
dem die alten und die neuen Querschnittsteile nebeneinander angeordnet sind und die gleiche Höhe, 
die gleiche Querschnittsfläche und den gleichen Bewehrungsgehalt aufweisen. Die Betone und die 
Bewehrungen verhalten sich gleich. Für dieses Beispiel bleiben sämtliche Effekte der Zeit auf das 
Verhalten des Betons unberücksichtigt. Das Verbundbauteil ist wie das alte Bauteil als einfacher 
Balken gelagert. Schon während der Herstellung des neuen Stahlbetons wirkt die Druckkraft N0, die 
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auch während der Erhöhung der gleichförmigen Linienlast q bis zum Bruch unverändert bleibt. In 
Bild 6.5 (d) sind die Schnittgrössen beim Erreichen des Biegewiderstands in Feldmitte dargestellt. In 
den Viertelspunkten der Spannweite sind Spannungsanalysen am Querschnitt durchgeführt worden, 
deren Resultat in Feldmitte in Bild 6.5 (c) dargestellt ist. Die Integration der Spannungen über die 
Teilquerschnitte liefert in den Stützstellen die Aufteilung der Schnittgrössen N und M auf den alten 
und den neuen Bauteilbereich. Dazwischen wird ein Verlauf von Na und Ma respektive Nn und Mn 
interpoliert. Zur Veranschaulichung eignen sich in diesem Fall insbesondere ein abgetreppter Verlauf 
für Nn und ein linearer Verlauf für Mn. Wenn davon ausgegangen wird, dass ein Teil der vertikalen 
Lagerkräfte auf den neuen Bauteilbereich aufgebracht werden kann, scheint es sinnvoll, ihm einen 
Teil der Querkraft zuzuschreiben und eine allfällige Übertragung von Momenten mv über die Ver-
bundfuge zu vernachlässigen. Die Querkraft im neuen Bauteilbereich kann unter diesen Annahmen 
durch Differenzieren des Biegemomentenverlaufs Mn bestimmt werden und weist einen abgetreppten 
Verlauf auf. Das Schnittkörperdiagramm des neuen Bauteilbereichs in Bild 6.5 (d) folgt direkt aus 
den Verläufen von Nn und Vn. Falls die äussere Last nur in den alten Querschnittsbereich eingeleitet 
wird, werden die dargestellten Kräfte, abgesehen von den vertikalen Lagerkräften, über die Verbund-
fugen in den neuen Querschnittsbereich eingeleitet. Dafür stehen Verbundfugenlängen von jeweils 
l/4 zur Verfügung, womit qx,v und qz,v vernünftig abgeschätzt werden können. Die Resultate können 
nicht unbedingt verbessert werden, wenn die Aufteilung des Biegemoments und der Normalkraft auf 
den alten und neuen Bauteilbereich an feiner verteilten Stützstellen bestimmt wird. Das Differenzie-
ren der numerisch bestimmten Schnittgrössen kann bei zu eng beieinander liegenden Stützstellen zu 
unbefriedigenden Resultaten führen. Eine Diskussion wert ist die Frage, ob die äussere Last im 
Anwendungsfall nur am alten Querschnittsbereich angreift, was die Beanspruchung der Verbundfu-
gen in z-Richtung stark beeinflusst. Von Bedeutung ist die Tatsache, dass in diesem Beispiel etwa 
40 % der Normalkraft über die Verbundfugen auf die neuen Querschnittsteile eingeleitet werden 
muss, um den rechnerisch ermittelten Querschnittswiderstand zu erreichen. 

Die Beanspruchung der Verbundfuge kann auch mit räumlichen Spannungsfeldern oder Fach-
werkmodellen bestimmt werden. In den Querschnitten, in denen die Spannungsanalysen durchgeführt 
worden sind, werden die resultierenden Normalspannungen in den einzelnen Querschnittsteilen vom 
Spannungsfeld oder vom Fachwerkmodell statisch äquivalent abgebildet. Dazwischen wird ein 
Spannungszustand gesucht, der die Fliessgrenze an keiner Stelle verletzt. Die Überlegungen am 

Bild 6.5 Beanspruchung der Verbundfuge bei einem seitlich verstärkten Rechteckquerschnitt: (a) Querschnitt; 
(b) Belastung des alten Bauteils bei der Herstellung des neuen Stahlbetons; (c) Resultat der Spannungsana-
lyse in Feldmitte beim Erreichen der Versagenslast; (d) Abschätzung der Schnittgrössen und Schnittkörper-
diagramm für den alten Stahlbeton beim Erreichen der Versagenslast. 
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Stabmodell mit den dazugehörigen Gleichgewichts-Differenzialgleichungen helfen bei der Entwick-
lung der räumlichen Spannungsfelder und des dazugehörigen Fachwerkmodells. 

 

6.2.2 Widerstand 

Im Folgenden soll auf die Bemessung der Verbundfuge eingegangen werden. Neben der Fugenbe-
wehrung hat die Rauigkeit der Altbetonoberfläche einen wesentlichen Einfluss auf das Verhalten von 
Verbundfugen. Sie wird in der Regel mit der mittleren Rautiefe Rm quantifiziert, die dem mittleren 
Abstand der Betonoberfläche zu einer über die höchsten Spitzen verlaufenden Ebene entspricht. Bei 
horizontalen Flächen kann die mittlere Rautiefe mit dem Sandflächenverfahren (N. Kaufmann 1971) 
abgeschätzt werden, bei dem ein bestimmtes Sandvolumen auf die Betonoberfläche gegeben und 
durch Abstreichen so verteilt wird, dass eine kreisförmige Fläche entsteht. Aus der vom Sand be-
deckten Fläche und dem Sandvolumen wird Rm bestimmt. Mittels Höchstdruckwasserstrahlen vorbe-
reitete Oberflächen des alten Betons eignen sich für die Herstellung von stark beanspruchten Ver-
bundfugen besonders. Damit ist problemlos eine mittlere Rautiefe von Rm ≥ 3 mm zu erreichen. Die 
Abstimmung der mittleren Rautiefe der alten Betonoberfläche auf das Grösstkorn Dmax des neuen 
Betons führt zu besonders guten Verbundeigenschaften. Aufgrund der Empfehlung in (SIA 2011) 

/ 4m maxR D  (6.11)

ist es naheliegend, einen neuen Beton mit einem Grösstkorn Dmax = 16 mm zu verwenden, was meis-
tens auch aus konstruktiven Gründen sinnvoll ist. 

In der Verbundfuge werden die Schubkräfte über Verhakungskohäsion, Reibung und Dübelwir-
kung der Bewehrung aufgenommen (Randl 2000). Bei Verbundfugen mit einer stark aufgerauten 
Altbetonoberfläche (Rm ≥ 3 mm) wird der Widerstand, der sich hauptsächlich aus der Verhakungsko-
häsion und der Reibung zusammensetzt, bei einem Schlupf zwischen dem alten und dem neuen 
Beton von etwa 0.2 … 1.0 mm erreicht. Nach dem Überschreiten des Widerstands erfolgt mit zu-
nehmendem Schlupf nach einer Entfestigungsphase ein erneuter langsamer Anstieg der Schubkraft, 
der hauptsächlich mit der Schrägstellung der zugbeanspruchten Fugenbewehrung begründet wird. 
Verbundfugen mit nicht aufgerauter Altbetonoberfläche weisen geringere Steifigkeiten auf, die mit 
zunehmendem Schlupf abnehmen. Ab einem Schlupf von etwa 2 mm kann die Schubkraft nur noch 
leicht gesteigert werden. Nach der anfänglichen Dübelwirkung wird die die Schubkraft zunehmend 
durch die Schrägstellung der Fugenbewehrung unter Zug aufgenommen, ohne dass dazwischen eine 
Entfestigungsphase feststellbar ist. Aufgrund zahlreicher Abscherversuche an Verbundfugen, bei 
denen die Altbetonoberfläche mit Schalöl eingestrichen wurde, wird in (Randl 2000) vorgeschlagen, 
den Widerstand von Verbundfugen mit senkrecht dazu angeordneter Fugenbewehrung mit 

 1 2u v v sy n v sy c c cc f f f k f           (6.12)

zu bestimmen. Dieser Ansatz wurde für (fib 2012a; fib 2012b) im Wesentlichen übernommen. Die 
Beiträge der Verhakungskohäsion, Reibung und Dübelwirkung sind in (6.12) direkt ablesbar. Mit ρv 
und σn werden der geometrische Bewehrungsgehalt der Fugenbewehrung und die Normalspannung 
senkrecht zur Verbundfuge infolge einer äusseren Belastung bezeichnet. Bei kcfc handelt es sich um 
die Betondruckfestigkeit in einer von Bewehrung durchkreuzten Betondruckdiagonale. Die Kohäsion 
cv, der Reibungskoeffizient μ und die Parameter κ1, κ2, β sind von der Rauigkeit der Altbetonoberflä-
che abhängig. Mit den Parametern κ1 und κ2 wird insbesondere dem Umstand Rechnung getragen, 
dass die einzelnen Tragwirkungen unterschiedliche Last-Verformungs-Verhalten aufweisen und die 
Fugenbewehrung durch Zug und Biegung beansprucht wird. In den erwähnten Versuchen wurde 
festgestellt, dass auch bei stark aufgerauten Altbetonoberflächen nicht der gesamte Querschnitt der 
Fugenbewehrung die Streckgrenze auf Zug erreicht. Aufgrund der Versuchsresultate wird in (Randl 
2000) empfohlen, bei stark aufgerauten Altbetonoberflächen (Rm ≥ 3 mm) folgende Parameter für den 
Widerstand von Verbundfugen zu verwenden: cv = 0.4(fc)

0.32, μ = 0.8 oder 1.0 für fc ≥ 20 N/mm2 bzw. 
fc ≥ 35 N/mm2, κ1 = 0.5, κ2 = 0.9, β = 0.4. 
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Oft werden Tragwerke, insbesondere deren spezielle Bereiche, mit Spannungsfeldern (Muttoni et 
al. 1996) bemessen. Auf der Grundlage der Traglastverfahren werden der Bewehrung Kräfte in ihrer 
Längsrichtung und dem Beton Druckspannungen zugewiesen. Dass die auf den Beton wirkenden 
Druckspannungen in (6.12) anders behandelt werden, wenn sie einer äusseren Last zugeordnet wer-
den, als wenn es sich um Reaktionen auf die Bewehrungskräfte handelt, passt nicht in diese Art 
Bemessung. Jensen (1975) untersuchte Arbeitsfugen mit der Plastizitätstheorie. Der Widerstand des 
Betons in der Ebene der Arbeitsfuge wird mit der Fliessbedingung von Coulomb beschrieben. Auf-
grund von experimentellen Beobachtungen wird vermutet, dass der Beton in der Ebene der Arbeits-
fuge eine reduzierte Kohäsion aufweist, während der Reibungswinkel unverändert bleibt. Die Fliess-
bedingung in der Fugenebene lautet demnach 

tan mit tan 3 / 4nt v nc       (6.13)

und kann auch für Verbundfugen verwendet werden. Wenn dieselbe Kohäsion cv verwendet wird, 
unterscheidet sich (6.13) nicht stark vom Ansatz in (6.12) für raue Fugen, bei dem die Druckspan-
nung infolge äusserer Kräfte mit 0.8 … 1.0 und ρvfsy bei typischen Verhältnissen mit etwa 0.6 … 0.8 
multipliziert werden. Bei der Bemessung von Stahlbetontragwerken mit Spannungsfeldern werden 
oft einachsig beanspruchte Betondruckstreben verwendet. In Bild 6.6 (a) ist ein Ausschnitt aus einer 
solchen Druckstrebe mit einer Verbundfuge dargestellt, die gegenüber der senkrecht zur Haupt-
druckspannung σc3 verlaufenden Ebene um einen Winkel β geneigt ist. Die Transformation der 
Spannungen in Richtung der Verbundfuge und Einsetzen in (6.12) liefert die Festigkeit in der Druck-
strebe 
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   (6.14)

In Bild 6.6 (b, c) ist (6.14) veranschaulicht. Liegt β zwischen β′ und β′′, wird die Druckstrebe durch 
die Verbundfuge nicht geschwächt. Bei einem Winkel β = π/4+φ/2 (ca. 63°) weist die Druckstrebe 
eine minimale Festigkeit auf. Es gilt 
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Auf gleiche Weise wird der Widerstand von Mauerwerk unter zentrischen Scheibenkräften beschrie-
ben, der durch ein Gleiten entlang der Lager- oder der Stossfugen begrenzt werden kann (Ganz 1985; 
Mojsilović 1995). 

Wird die Betondruckstrebe von einer Bewehrung durchkreuzt, die auf Zug belastet ist, vermindert 
sich die Druckfestigkeit in der Betondruckstrebe infolge der aufgezwungenen Dehnung und lokaler 
Effekte auf kcfc mit kc = 0.6, siehe beispielsweise (Muttoni et al. 1996). Unabhängig von der Ver-

Bild 6.6 Widerstand einer Druckstrebe mit Verbundfuge: (a) Druckstrebe mit Verbundfuge; (b) Darstellung in der 
Spannungsebene; (c) Abhängigkeit der Druckfestigkeit in einer Druckstrebe mit einer Verbundfuge von de-
ren Neigung. 
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bundfuge kann demzufolge im ebenen Spannungszustand die im Beton wirkende Schubspannung 
kcfc/2 nicht überschreiten, was die Begrenzung in (6.12) erklärt. 

Um ein sprödes Versagen der Verbundfuge zu vermeiden, ist eine Mindestbewehrung anzuord-
nen. In Versuchen zeigten Verbundfugen mit stark aufgerauten Altbetonoberflächen ein sehr sprödes 
Verhalten bei geometrischen Fugenbewehrungsgehalten ρv unterhalb 0.05 %. In (Randl 2010) wird 
deshalb empfohlen, bei mit Überbeton verstärkten Platten eine Mindestbewehrung mit 

0.12 0.05 %ct
v

sy

f

f
    (6.16)

anzuordnen. Ist auch ohne Verbundfuge eine Mindestbewehrung erforderlich, wie etwa bei dicken 
Platten oder bei Balken, sollten die üblichen Bestimmungen angewendet werden. Insbesondere bei 
flächigen Bauteilen ist einem Delaminieren der Stahlbetonschichten infolge Schwindens mit einer 
verstärkten Fugenbewehrung am Rand oder mit dem Einfassen des alten Stahlbetons vorzubeugen. 
Die verstärkte Fugenbewehrung am Rand muss die infolge Schwindens des alten Betons auftretenden 
Zugkräfte in den alten Stahlbeton übertragen können. Aufgrund der Exzentrizität der Zugkraft wirken 
im Randbereich Zugkräfte senkrecht zur Verbundfuge. 

6.3 Umgang mit Sicherheitskonzepten 

In der Regel werden Tragwerke heute nach dem Konzept der Partialsicherheitsfaktoren, das auch als 
semi-probabilistisches Sicherheitskonzept bekannt ist, bemessen. Gegenüber dem Konzept des globa-
len Sicherheitsfaktors ist dies ein Schritt in Richtung probabilistischer Bemessung von Bauwerken. 
Aus wissenschaftlicher Sicht ist die probabilistische Bemessung der einzige Weg, um eine definierte 
Zielversagenswahrscheinlichkeit der Bauwerke zu erreichen. Die Zielversagenswahrscheinlichkeit 
und damit das Risiko, das die Gesellschaft zu tragen bereit sein sollte, muss durch das Rückrechnen 
von bewährten Sicherheitskonzepten bestimmt werden. Dieses Vorgehen geht auf Navier (1833) 
zurück, der zulässige Spannungen durch Rückrechnungen an bewährten Bauwerken bestimmte. 

Letztendlich geht es darum, Schäden, insbesondere Personenschäden, zu vermeiden, ohne dafür 
unnötig Ressourcen zu verbrauchen. Dass die Wahl des Sicherheitskonzepts für das Erreichen dieses 
Ziels nicht von besonderer Bedeutung ist, zeigt beispielweise eine Untersuchung von Schadensfällen 
im Bauwesen (Matousek & Schneider 1976). Die untersuchten Schadensfälle konnten grösstenteils 
auf Fehler von am Bau beteiligten Personen zurückgeführt werden. Diese können weder mit Sicher-
heitsfaktoren noch mit einer probabilistischen Modellierung vermieden werden. Komplizierte Be-
rechnungen sind hingegen fehleranfälliger, was bei der Wahl des Sicherheitskonzepts mit einzube-
ziehen ist. 

Die Partialsicherheitsfaktoren bieten gegenüber dem globalen Sicherheitsfaktor handfeste Vortei-
le, da sie direkt dort eingefügt werden können, wo Streuungen von Eingangsgrössen auftreten. So 
gelten unabhängig von der Bauweise dieselben Partialsicherheitsfaktoren für die Einwirkungen,  und 
bei der Bemessung von Stahlbetonquerschnitten unter Biegung und Normalkraft muss nicht ein von 
der Dehnungsebene im Bruchzustand abhängiger Sicherheitsfaktor eingeführt werden, wie das noch 
in (Leonhardt & Mönnig 1984) gezeigt wird. Durch die unterschiedlichen Partialsicherheitsfaktoren 
für Beton und Stahl wird das M-N-Interaktionsdiagramm auf Bemessungsniveau gegenüber demjeni-
gen auf charakteristischem Niveau im Bereich grosser Druckkräfte stärker gestaucht als bei reiner 
Biegung oder gar einer Zugbeanspruchung. 

Mit den Partialsicherheitsfaktoren wird auf einem fiktiven Niveau gerechnet, und der Bezug zum 
Tragverhalten geht verloren. Es ist nicht immer klar, wie das Sicherheitskonzept korrekt angewendet 
wird. Das ist insbesondere bei nichtlinearen Berechnungen mit Umlagerungen der Schnittgrössen, 
wenn die Einwirkung den Widerstand beeinflusst und wenn nicht im vornherein klar ist, ob sich eine 
bestimmte Grösse günstig oder ungünstig auf den Widerstand auswirkt, der Fall. Bezug nehmend auf 
den Einfluss der Belastungsgeschichte auf den Tragwiderstand, ist in Bild 6.7 ein einfaches statisches 
System dargestellt. Der mittlere Stab mit der Querschnittsfläche A ist mit der Last αAf belastet, 
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während das System mit zwei weiteren Stäben ergänzt wird, die zusammen ebenfalls eine Quer-
schnittsfläche von A aufweisen. Alle Stäbe sind aus demselben Baustoff mit der Festigkeit f und 
gehorchen dem linear elastischen - linear entfestigenden Last-Verformungs-Diagramm in 
Bild 6.7 (b). Der Widerstand des Systems wird erreicht, wenn der mittlere Stab seine Höchstlast 
erreicht (χF ≥ 0.5), vergl. (1.24), und er nimmt linear mit zunehmender Vorbelastung αAf ab. Ist der 
mittlere Stab bei der Verstärkung schon kurz vor dem Versagen (α = 1), kann der Widerstand durch 
das Hinzufügen der weiteren Stäbe nicht erhöht werden. Mit dem Konzept der Partialsicherheitsfak-
toren werden die Widerstände der Stäbe mit 1 / γM und die Lasten mit γF multipliziert. Ohne Vorbe-
lastung beträgt der Widerstand des Systems auf Bemessungsniveau FRd (α = 0) = 2Af / γM. Würden 
Stäbe mit einer Festigkeit von f / γM verwendet, könnte der Widerstand ab α = 1 / γM durch das Hinzu-
fügen der neuen Stäbe nicht mehr gesteigert werden. Der mittlere Stab erreicht jedoch auf Bemes-
sungsniveau bereits bei einer Vorbelastung mit α = 1 / (γM γF) den Grenzzustand der Tragsicherheit. 
Dürfen die neuen Stäbe nicht mehr in Rechnung gestellt werden, wenn die Tragsicherheit des mittle-
ren Stabs während der Verstärkung nicht gewährleistet werden kann (α = 1 / (γM γF)), obwohl sie 
offensichtlich den Widerstand erhöhen? Eine probabilistische Modellierung des Systems würde hier 
Klarheit verschaffen. Wenn für eine praktische Anwendung der Einfluss der Belastungsgeschichte 
auf den Tragwiderstand eines Verbundbauteils abgeschätzt werden soll, trägt die probabilistische 
Formulierung der in Kap. 4.2 vorgestellten Modelle hingegen kaum zum besseren Verständnis der 
Zusammenhänge bei oder ist zumindest unverhältnismässig. In solchen Fällen ist es ratsam, sich auf 
die wirkliche Aufgabe zu besinnen – Schäden zu vermeiden ohne dabei Ressourcen zu verschwenden 
– und pragmatisch vorzugehen. Die Modellierung auf Mittelwertniveau oder auf charakteristischem 
Niveau, ergänzt mit einer kleinen Parameterstudie, bei dem die Sensitivität des Resultats auf die 
wichtigsten Einflussgrössen untersucht wird, schafft einen Bezug zum wirklichen Tragverhalten. 
Unter Vernachlässigung der Belastungsgeschichte können die Widerstände meist problemlos auf 
Bemessungsniveau sowie auf charakteristischem Niveau oder Mittelwertniveau bestimmt werden. 
Damit kann der Widerstand unter Berücksichtigung der Belastungsgeschichte meistens problemlos 
eingeordnet werden, siehe Bild 6.7 (c). Alternativ bietet der Model Code 2010 (fib 2012b) Hilfe bei 
der Festlegung des Widerstands auf Bemessungsniveau, wenn er auf Mittelwertniveau bestimmt 
wurde. 

Bei einer gewissenhaften Arbeitsweise muss nicht befürchtet werden, dass ein pragmatischer 
Umgang mit den Sicherheitskonzepten zu mehr Schadensfällen führt. Viel wichtiger ist, dass das 
grundsätzliche Tragverhalten von Bauteilen oder ganzer Bauwerke in den wesentlichen Belangen 
korrekt erfasst wird und der Blick für das Ganze nicht verloren geht. Namentlich ist zu bedenken, 
dass bei bestehenden Stahlbetontragwerken die Betonfestigkeit meistens aufgrund der Festigkeit 
weniger, dem Bauwerk entnommenen, sehr kleiner Bohrkerne aktualisiert wird. Die Festlegung der 
in Rechnung zu stellenden Betondruckfestigkeit für den alten Beton bietet oft einen grösseren Inter-
pretationsspielraum als die Anwendung der Sicherheitskonzepte. Wenn Gefahren und Schwierigkei-
ten bei der Bemessung erkannt werden, kann meist problemlos damit umgegangen werden. In erster 
Linie gilt es, Fehler bei der Projektierung und bei der Ausführung zu vermeiden. Bei der Bemessung 
können viele gravierende Fehler vermieden werden, wenn der Kraftfluss konsequent verfolgt wird. 

Bild 6.7 Anwendung von Partialsicherheitsfaktoren auf ein System, das unter Last verstärkt wird: (a) Statisches 
System; (b) Last-Verformungs-Diagramm; (c) Widerstand in Abhängigkeit der Belastung während der Ver-
stärkung. 
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7. Zusammenfassung und Folgerungen 

7.1 Zusammenfassung 

In der vorliegenden Arbeit wird das Tragverhalten von Verbundbauteilen aus altem und neuem 
Stahlbeton unter Berücksichtigung der Belastungsgeschichte untersucht. Das Hauptaugenmerk liegt 
auf den ungestörten Bereichen von stabförmigen Bauteilen, in denen die Querschnitte eben bleiben. 
Das Querschnittsverhalten in diesen Bereichen lässt sich allgemein beschreiben. 

In Kap. 1.5 werden einige Bemerkungen vorangestellt, welche die eigentliche Abhandlung in ei-
nen etwas grösseren Kontext einbetten sollen. Insbesondere bildet eine Betrachtung von Tragsyste-
men mit entfestigenden Bauteilen, welche Gemeinsamkeiten und Unterschiede zu den Traglastver-
fahren aufzeigt, eine wesentliche Grundlage für die weitere Abhandlung. Bei elastisch - plastischen 
und bei elastisch - entfestigenden Systemen führt eine Belastung über die Fliesslast hinaus zu plasti-
schen Verformungen und damit zu einer Änderung des initialen Zwängungszustands, die bei letzte-
ren mit einer Schädigung des betroffenen Bauteils einhergehen. Dadurch wird der Widerstand von 
entfestigenden Systemen gegenüber entsprechenden elastisch - plastischen Systemen im Allgemeinen 
reduziert. In entfestigenden stabförmigen Bauteilen konzentrieren sich die Verformungen nach dem 
Überschreiten der Höchstlast in einer Bruchzone mit der Länge lF. Wird die Entfestigungscharakte-
ristik, wie beim Druckgurtmodell für Stahlbeton, mit einer spezifischen Bruchenergie pro Volumen-
einheit UcF beschrieben, stellt sich das Verhalten der Bruchzone für einen bestimmten Baustoff als 
charakteristisch heraus und kann mit einer Stoffbeziehung beschrieben werden. Bei der Spannungs-
analyse am Querschnitt darf in der Regel von eben bleibenden Querschnitten ausgegangen werden. 
Diese kinematische Restriktion verhindert bei entfestigenden Baustoffen eine Lokalisierung der 
Verformungen, solange der Widerstand des Gesamtquerschnitts nicht überschritten wird. Für die 
Spannungsanalyse am Querschnitt darf deshalb eine aus dem Verhalten einer Bruchzone gewonnene, 
entfestigende Stoffbeziehung verwendet werden. 

In Kap. 2 wird das Baustoffverhalten von Stahl und Beton beschrieben. Der Schwerpunkt liegt 
dabei auf dem Baustoffverhalten des Betons. Ausgegend vom Druckgurtmodell wird das Verhalten 
des Betons unter allgemeiner Beanspruchung beschrieben. Der Schritt zum exzentrisch belasteten 
Beton erfolgt in Kap. 2.4. Es wird vorgeschlagen, eine linear entfestigende Stoffbeziehung für den 
Beton zu verwenden, die sowohl im Gebrauchszustand wie im Bruchzustand gültig sein soll und das 
Langzeitverhalten des Betons berücksichtigt. Ein Vergleich mit gebräuchlichen Ansätzen zur Span-
nungsverteilung in Betondruckzonen im Bruchzustand zeigt, dass der vorgeschlagene Ansatz auf der 
sicheren Seite liegt. 

Auf dieser Grundlage wird in Kap. 3 auf das Querschnittsverhalten von stabförmigen Bauteilen 
unter der Hypothese von eben bleibenden Querschnitten eingegangen. Der Einfluss der Belastungs-
geschichte auf das Tragverhalten wird diskutiert. Die bleibenden Dehnungen des Betons infolge 
vorangehender Beanspruchungen und Schwindens werden als Anfangsdehnungen des Betons be-
rücksichtigt, die im Allgemeinen von der Lage im Querschnitt abhängig sind. Damit wird im Prinzip 
dem in Kap. 1.5 eingeführten Zwängungszustand Rechnung getragen. Bei der vollständigen Entlas-
tung des Querschnitts verbleiben aufgrund der fehlenden Zugfestigkeit des Betons keine Spannungen 
im Querschnitt, sondern Risse, die im Modell als sehr fein verteilt angenommen werden. Es handelt 
sich daher nicht um einen Eigenspannungszustand. Die Beschreibung der Umschnürungswirkung der 
Bewehrung und der Begrenzung des Verformungsvermögens von Betondruckzonen durch den Stahl 
runden das Kapitel ab. 

In Kap. 4 werden Verbundbauteile aus altem und neuem Beton respektive Stahlbeton untersucht. 
Die Modellierung unter Berücksichtigung der Belastungsgeschichte basiert auf Kap. 3. Bei Verbund-
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bauteilen ist in der Regel zwischen dem alten und dem neuen Stahlbeton eine Dehnungsdifferenz 
vorhanden, die der Dehnungsebene des alten Stahlbetons bei der Herstellung des neuen Stahlbetons 
entspricht. Werden die Dehnungen bei der Spannungsanalyse am Querschnitt auf den alten Quer-
schnitt bezogen, wird die Dehnungsdifferenz zwischen den Querschnitten auf der Seite der neuen 
Baustoffe berücksichtigt und in der Form von Anfangsdehnungen in Rechnung gestellt. Anhand 
beispielhafter Berechnungen an typisierten Verbundquerschnitten wird untersucht, welche Kombina-
tionen von Querschnitten und Belastungsgeschichten das Tragverhalten von Verbundquerschnitten 
ungünstig beeinflussen können. 

Die Versuchsanordnung der in Kap. 5 besprochenen Versuche richtete sich nach den Erkenntnis-
sen der Untersuchungen in Kap. 4. Zur Verifikation der Modellierung wurden im Grossversuch in 
mancher Hinsicht Bedingungen geschaffen, die bei praktischen Anwendungen kaum so ausgeprägt 
auftreten dürften. Das Spezielle an der Versuchsanordnung war, dass der Bruch in einem Bauteilbe-
reich herbeigeführt werden konnte, bei dem davon ausgegangen werden kann, dass die Querschnitte 
eben bleiben. Die Verbundfuge blieb intakt. Die Versuchsresultate bestätigen, dass die Belastungsge-
schichte einen signifikanten Einfluss auf das Tragverhalten von Verbundbauteilen aus altem und 
neuem Stahlbeton haben kann. Die Nachrechnung der Versuche aufgrund der beschriebenen Modell-
vorstellung zeigt eine zufriedenstellende Übereinstimmung mit den Versuchsresultaten. 

Der letzte Teil der Abhandlung (Kap. 6) liefert Hinweise für die Bemessung und konstruktive 
Durchbildung von Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton. Insbesondere werden 
Krafteinleitungs- und Knotenbereiche untersucht und Hinweise zur Bemessung der Verbundfuge 
sowie zum Umgang mit Sicherheitskonzepten gegeben. 

7.2 Folgerungen 

Das Druckgurtmodell (Sigrist 2009) liefert eine gute Grundlage zur Beschreibung des Verhaltens von 
Beton. Da die lineare Entfestigung einer Bruchzone mit der Länge lF durch die spezifische Bruch-
energie UcF pro Volumeneinheit charakterisiert wird, kann aus dem Verhalten der Bruchzone ein 
entfestigendes Stoffgesetz abgeleitet werden, das alleine vom Material abhängig ist. 

Wird bei der Spannungsanalyse am Querschnitt davon ausgegangen, dass der Querschnitt eben 
bleibt, verhindert diese kinematische Restriktion eine Lokalisierung der Verformungen vor dem 
Erreichen des Querschnittswiderstands – auch wenn der Beton selber lokal entfestigt. Solange der 
Querschnittswiderstand nicht überschritten wird, dürfen deshalb entfestigende Stoffbeziehungen 
verwendet werden, beispielsweise die des Druckgurtmodells. Diese kann angepasst werden, um das 
Kriechen und die Zeitfestigkeit des Betons sowie den Einfluss einer dreiachsigen Beanspruchung zu 
berücksichtigen. 

Bei der Spannungsanalyse am Querschnitt unter Berücksichtigung der Belastungsgeschichte kön-
nen die Schwindverformungen und die Kriechverformungen Δεc,t (z) infolge vorangehender Bean-
spruchungen berücksichtigt werden, indem sie in der Form von Anfangsdehnungen in Rechnung 
gestellt werden. Für den Beton gilt zwar eine einheitliche Stoffbeziehung, er weist aber je nach Lage 
im Querschnitt unterschiedliche Anfangsdehnungen auf. In Verbundbauteilen ist im Allgemeinen 
eine Dehnungsdifferenz Δε(z) zwischen den Querschnittsteilen vorhanden, die der Dehnungsebene 
des alten Stahlbetons während der Herstellung des neuen Stahlbetons entspricht. Bezogen auf die 
Dehnungen des alten Querschnitts, wird Δε(z) auf der Seite der neuen Baustoffe in der Form von 
Anfangsdehnungen berücksichtigt. 

In ungestörten Bauteilbereichen, bei denen angenommen werden darf, dass die Querschnitte eben 
bleiben, kann der Widerstand unter Berücksichtigung der Belastungsgeschichte aufgrund einer Quer-
schnittsanalyse bestimmt werden. Eine ungünstige Konstellation von Belastungsgeschichte und 
Querschnittstyp hat die Reduktion des Widerstands des Verbundbauteils zur Folge. Dies ist nament-
lich bei Querschnitten der Fall, bei denen der alte Beton nicht umschnürt ist und die extremalen 
Stauchungen aufzunehmen hat, und wenn zwischen dem alten und dem neuen Beton eine Differenz 
der Anfangsdehnungen ‒Δεc,id ≥ 0.5 ‰ vorhanden ist, vergl. (6.1). Bei Bauteilen mit einem hohen 
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Bewehrungsgehalt in der Druckzone und bei solchen, bei denen der neue Stahlbeton den alten um-
schliesst, hat die Belastungsgeschichte einen geringen Einfluss auf das Tragverhalten. 

Knoten- und Krafteinleitungsbereiche sind oft die Schwachstellen von Verbundbaueilen aus altem 
und neuem Stahlbeton. Die Querschnitte bleiben in diesen Bereichen nicht eben, weshalb bezüglich 
der Aufteilung der Schnittgrössen auf den alten und den neuen Bauteilbereich konservative Annah-
men getroffen werden müssen. Meistens wird ein Grossteil der Schnittgrössen vom alten Bauteilbe-
reich aufgenommen. Da sich die Aufteilung der Schnittgrössen im Knoten stark von derjenigen in 
den ungestörten Bereichen unterscheiden kann, ist mit einer starken Beanspruchung der Verbundfuge 
im Knotenbereich zu rechnen. Nach Möglichkeit ist der alte Stahlbeton mit dem neuen zu umfassen, 
eine Umschnürungsbewehrung anzuordnen und eine neue Längsbewehrung durch die kritischen 
Bereiche hindurchzuführen. Ein erhöhter konstruktiver Aufwand ist in diesen Bereichen gerechtfer-
tigt. 

Die Beanspruchung der Verbundfuge ergibt sich aus den Gleichgewichtsbedingungen. Damit 
Verbundbauteile aus altem und neuem Stahlbeton ihren Widerstand erreichen können, ist es essenzi-
ell, dass die entsprechenden Schnittgrössen über die Verbundfuge übertragen werden können. Je nach 
Querschnitt sind verschiedene Spannungszustände möglich. Der Widerstand der Verbundfuge kann 
mit der Fliessbedingung von Coulomb beschrieben werden. Im Vergleich zum umliegenden Beton ist 
die meist wesentlich reduzierte Kohäsion zu beachten. 

7.3 Ausblick 

Weiterhin besteht Forschungsbedarf bezüglich des Tragverhaltens von Verbundbauteilen aus altem 
und neuem Stahlbeton betreffend der ungestörten Bereiche von stabförmigen Bauteilen, in denen die 
Querschnitte eben bleiben sowie betreffend der Knoten- und Krafteinleitungsbereiche. Für weiterfüh-
rende Arbeiten werden im Folgenden einige Anregungen gegeben. 

Es gibt wenig dokumentierte Versuche, anhand welcher die Modellvorstellungen zum Quer-
schnittsverhalten ungestörter Bereiche überprüft werden können, da dafür das Bauteilversagen in 
einem Bauteilbereich stattfinden muss, in welchem die Querschnitte näherungsweise eben bleiben. 
Weitere experimentelle Untersuchungen mit anderen Querschnittstypen und anderen Belastungsge-
schichten wären wünschenswert. Insbesondere der Einfluss von Spannungsumlagerungen unter einer 
hohen Dauerlast auf den Bauteilwiderstand wäre eine Untersuchung wert. 

Bei flächigen Verbundbauteilen oder Ummantelungen mit neuem Stahlbeton erfährt der neue Be-
ton infolge Zwang Zugbeanspruchungen quer zur Beanspruchungsrichtung. Ob dies zu einer Reduk-
tion der Betondruckfestigkeit führen kann, ist noch nicht abschliessend geklärt. 

Bei Verbundbauteilen aus altem und neuem Stahlbeton ist zu erwarten, dass die Belastungsge-
schichte auch einen Einfluss auf den Querkraftwiderstand haben kann. Zu untersuchen wären hier 
namentlich Verbundbauteile ohne Querkraftbewehrung und solche mit Querkraftbewehrung, bei 
denen der Beton im Trägersteg sehr stark beansprucht ist. 

Für die praktische Anwendung sind die Lasteinleitungs- und Knotenbereiche von Verbundbautei-
len aus altem und neuem Stahlbeton von grosser Bedeutung. In bisherigen Arbeiten wurden haupt-
sächlich mit neuem Stahlbeton ummantelte Stahlbetonstützen untersucht, bei denen der neue Stahlbe-
tonmantel von den Geschossdecken unterbrochen wurde, oder es wurden zyklische Versuche durch-
geführt. Insbesondere die experimentelle Untersuchung von verstärkten Rahmenknoten wäre interes-
sant. Idealerweise würde sich die Versuchsanordnung an einer praktischen Problemstellung orientie-
ren. 
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Bezeichnungen 

Lateinische Grossbuchstaben 
A Querschnittsfläche 
Ac Querschnittsfläche des Betons 
As Querschnittsfläche der Bewehrung 
Asc Querschnittsfläche der Umschnürungsbewehrung 
C Kraft in der Betondruckzone 
Ca C im alten Beton, im unumschnürten Bereich 
Ca,conf,a C im alten Beton, im von der alten Bewehrung effektiv umschnürten Bereich 
Ca,conf,n C im alten Beton, im nur von der neuen Bewehrung effektiv umschnürten Bereich 
Cn C im neuen Beton 
D Dissipationsenergie; Parameter zur Beschreibung der Entfestigung in der Stoffbeziehung nach 

Sargin 
Dmax Grösstkorn 
E Elastizitätsmodul 
Ec Elastizitätsmodul von Beton 
Ec,28 Ec in einem Betonalter von 28 d 
Ec,alt Alterungsberichtigter effektiver Beton- Elastizitätsmodul (Verfahren nach Trost) 
Ec,eff Effektiver Beton-Elastizitätsmodul 
EcF Entfestigungsmodul der Bruchzone 
EcF3 EcF bei dreiachsiger Beanspruchung 
EF Entfestigungmodul 
Ep Elastizitätsmodul von Spannstahl 
Es Elastizitätsmodul von Betonstahl 
Esh Verfestigungsmodul von Betonstahl 
F Kraft 
FRd Tragwiderstand auf Bemessungsniveau 
Fu System-Tragwiderstand 
Fy System-Fliesslast 
GcF Spezifische Bruchenergie von Beton bezogen auf die Querschnittsfläche der Bruchzone bei 

einachsiger Druckbeanspruchung 
GtF Spezifische Bruchenergie von Beton bezogen auf die Querschnittsfläche der Bruchzone bei 

Zugbeanspruchung 
J Nachgiebigkeitsfunktion 
Jalt Alterungsberichtigte Nachgiebigkeitsfunktion (Verfahren nach Trost) 
M Biegemoment 
Mu Biegewiderstand 
N Normalkraft 
Nu Normalkraftwiderstand 
Nu,add Normalkraftwiderstand gemäss Additionsprinzip 
Nu,c Normalkraftwiderstand unter Berücksichtigung der Umschnürungsbewehrung 
Nu,exp Normalkraftwiderstand, experimentell bestimmt 
P Parameter zur Beschreibung des Zwängungszustands 
P0 Parameter zur Beschreibung des initialen Zwängungszustands 
R Relaxationsfunktion 
RH Relative Luftfeuchtigkeit 
Rm Mittlere Rautiefe 
S Steuergrösse; Kraft in der Bewehrung 
Sa S in der alten Längsbewehrung 
UcF Spezifische Bruchenergie von Beton, bezogen auf das Volumen der Bruchzone bei einachsiger 

Druckbeanspruchung 
UF Spezifische Bruchenergie pro Volumeneinheit 
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V Querkraft 
W Arbeit der äusseren Kräfte 
Wel Im Versuchskörper gespeicherte elastische Energie 
Win Vor dem Erreichen der Höchstlast dissipierte Energie 
X1 Überzählige Grösse beim Kraftgrössenverfahren 

Lateinische Kleinbuchstaben 
a Abstand; Querschnittsabmessung in z-Richtung; Abkürzung für alt 
aconf Abmessung des effektiv umschnürten Kernbetons in z-Richtung 
as Querschnittsfläche der Bewehrung pro Einheitsbreite 
b Breite; Querschnittsabmessung in y-Richtung 
bconf Abmessung des effektiv umschnürten Kernbetons in y-Richtung 
c Kohäsion von Beton 
cf Federsteifigkeit 
cv Kohäsion in der Verbundfuge 
d Durchmesser; statische Höhe 
dc Durchmesser des Kernbetons innerhalb der Umschnürungsbewehrung 
dconf Durchmesser des effektiv umschnürten Kernbetons 
dv Hebelarm der inneren Kräfte 
e Exzentrizität 
f Festigkeit; Funktion zur Beschreibung des Verlaufs der Kriechdehnungen 
fc Betondruckfestigkeit 
fc,cube Beton-Würfeldruckfestigkeit 
fc,sus Beton-Dauerstandfestigkeit 
fc,sus,t Beton-Zeitfestigkeit bei Dauerlast 
fc,sus3 Beton-Dauerstandfestigkeit bei dreiachsiger Beanspruchung 
fc′ Rechnerische Betondruckfestigkeit nach ACI 
fcc Beton-Zylinderdruckfestigkeit 
fcc,28 Beton-Zylinderdruckfestigkeit in einem Betonalter von 28 d 
fcc3 Beton-Zylinderdruckfestigkeit bei dreiachsiger Beanspruchung 
fce Wirksame Betondruckfestigkeit 
fck Charakteristische Zylinderdruckfestigkeit 
fcR3 Betonrestfestigkeit bei dreiachsiger Beanspruchung 
fct Betonzugfestigkeit 
fp0.1 Stahlspannung im Spannstahl bei einer plastischen Dehnung von 1 ‰ 
fpu Zugfestigkeit von Spannstahl 
fs0.2 Stahlspannung im Betonstahl bei einer plastischen Dehnung von 2 ‰ 
fsu Zugfestigkeit von Betonstahl 
fsy Streckgrenze von Betonstahl 
fy Fliessspannung 
h Höhe 
h0 Bezogene Bauteildicke (= 2A/u) 
k1 Druckzonenparameter 
k1u k1 im Bruchzustand 
k2 Druckzonenparameter 
k2u k2 im Bruchzustand 
k3 Parameter zur Beschreibung der dreiachsigen Betondruckfestigkeit 
kc Parameter zur Reduktion der Betondruckfestigkeit infolge querender Bewehrung 
kE Parameter zur Abschätzung des Elastizitätsmoduls von Beton 
kε3 Parameter zur Beschreibung der Bruchdehnung bei dreiachsiger Beanspruchung 
kσ Parameter für die Spannungs-Dehnungs-Beziehung des Betons nach Sargin 
l0 Basislänge 
lcr Kritische Versuchskörperlänge 
le Länge des Lasteinleitungsbereichs 
lF Länge der Bruchzone 
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m Biegemoment pro Einheitsbreite; äusseres verteiltes Moment in z-Richtung 
mv Über die Verbundfuge übertragenes verteiltes Moment in z-Richtung 
mz Äusseres verteiltes Moment in z-Richtung 
n Grad der statischen Unbestimmtheit; Verhältnis Es/Ec; Normalkraft pro Einheitsbreite; Abkür-

zung für neu 
qu Versagenslast 
qx Äussere verteilte Last, in x-Richtung 
qx,v Über die Verbundfuge übertragene verteilte Kraft, in x-Richtung 
qz Äussere verteilte Last, in z-Richtung 
qz,v Über die Verbundfuge übertragene verteilte Kraft, in z-Richtung 
s Parameter zur Berücksichtigung der Zementart 
sc Abstand der Umschnürungsbewehrung 
t Zeit; Dicke 
t0 Belastungsalter 
tcrit Betonalter bei kritischer Belastungsdauer 
ts Betonalter beim Ende der Nachbehandlung 
u Umfang 
w Durchbiegung, Verschiebung 
wa Abstand der Längsbewehrung in z-Richtung 
wb Abstand der Längsbewehrung in y-Richtung 
x Druckzonenhöhe 
zs Lage der Bewehrung 
zv Lage der Schwerachse der Verbundfuge 

Griechische Grossbuchstaben 
Δl Längenänderung 
ΔlF Längenänderung der Bruchzone 
Δlpl Plastische Längenänderung 
ΔX1 Änderung von X1 
Δε Dehnungsdifferenz zwischen dem alten und dem neuen Stahlbeton 
Δεc Änderung von εc 
Δεc,id Differenz der ideellen Dehnungen zwischen dem altem und dem neuen Beton 
Δεc,t Bleibende Dehnung des Betons infolge Kriechens und Schwindens 
Δσc Änderung von σc 

Griechische Kleinbuchstaben 
α Ausnutzungsgrad N/Nu 
αε Bezogene Dehnungsdifferenz zwischen dem alten und dem neuen Stahlbeton 
αε,id Bezogene Differenz der ideellen Dehnungen zwischen dem alten und dem neuen Beton 
β Winkel; Parameter zur Ermittlung des Widerstands der Verbundfuge 
βc,sus Parameter zur Berücksichtigung der Lastdauer 
βcc Parameter zur Berücksichtigung des Betonalters 
γF Lastbeiwert 
γM Widerstandsbeiwert 
δ Verschiebung, Verformung 
δ10 Verformung am Grundsystem 
δ11 Verformung am Grundsystem infolge X1 
ε Dehnung 
εc Betondehnung 
εc0 Betondehnung infolge σc0 zum Zeitpunkt t0 
εc1 Betondehnung in Richtung der Hauptzugspannung 
εc2 Betondehnung in Richtung der mittleren Hauptspannung 
εc3 Betondehnung in Richtung der Hauptruckspannung 
εcas Schwindmass autogenes Schwinden 
εcc Betondehnung infolge Kriechens 
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εcds Schwindmass Trocknungsschwinden 
εcI Betondehnung bei der Verteilung der Betondruckspannungen in der Druckzone nach MC 10 
εcR Residuale mittlere Betondehnung 
εcr Randstauchung 
εcRF Residuale Dehnung der Betonbruchzone 
εcRF3 εcRF bei dreiachsiger Beanspruchung aufgenommen 
εcru εcr im Bruchzustand 
εcru,φ εcr im Bruchzustand, bei langsamer Belastung 
εcs Schwindmass 
εcu Betonbruchstauchung 
εcu,φ εcu bei langsamer Belastung 
εcu3 εcu bei dreiachsiger Beanspruchung 
εcσ Betondehnung infolge mechanischer Beanspruchung 
εid Ideelle Dehnung 
εinf Dehnung an der Querschnittsunterkante 
εpu Dehnung im Spannstahl beim Erreichen der Zugfestigkeit 
εR Residuale Dehnung der Bruchzone 
εs Dehnung im Betonstahl 
εs,cr Knickstauchung der Bewehrung 
εsg Gleichmassdehnung bei Betonstahl 
εsu εs beim Erreichen der Zugfestigkeit 
εsup Dehnung an der Querschnittsoberkante 
εsup,u εsup beim Erreichen der Höchstlast 
εsup,u,exp εsup beim Erreichen der Höchstlast, experimentell bestimmt 
εsv εs beim Verfestigungsbeginn 
ζ Parameter in der Spannungs-Dehnungs-Beziehung des Betons; Auf den halben Bügelabstand 

bezogene Länge der verfestigenden Zone 
ηcc Parameter zur Beschreibung des nichtlinearen Kriechens 
ηfc Effektivitätsfaktor für die Betondruckfestigkeit 
θ Neigung der Bruchfläche gegenüber der Hauptdruckspannung 
κ1 Parameter zur Ermittlung des Widerstands der Verbundfuge 
κ2 Parameter zur Ermittlung des Widerstands der Verbundfuge 
μ Alterungsbeiwert; Parameter zur Ermittlung des Widerstands der Verbundfuge 
ν Querdehnzahl 
ρ Geometrischer Bewehrungsgehalt 
ρc Geometrischer Bewehrungsgehalt der Umschnürungsbewehrung 
ρv Geometrischer Bewehrungsgehalt der Verbundfugenbewehrung 
σc0 Betonspannung, aufgebracht beim Zeitpunkt t0 
σc1 Hauptzugspannung im Beton 
σc2 Mittlere Hauptspannung im Beton 
σc3 Hauptdruckspannung im Beton 
σn Normalspannung senkrecht zur Verbundfuge; Normalspannung in n-Richtung 
σs Bewehrungsspannung 
σs,cr Euler’sche Knickspannung der Bewehrung 
τ Hilfsvariable zur Integration über die Zeit 
τu Schubwiderstand in der Verbundfuge 
τv0 Hauptschubspannung in der Verbundfuge 
φ Winkel der inneren Reibung von Beton; Kriechzahl 
φ∞ Endkriechzahl 
φnl Kriechzahl bei nichtlinearem Kriechen 
φs Esh/Es 
χ Krümmung, Winkel 
χcF Entfestigungsstabilitätsfaktor einer Betonbruchzone 
χcF3 Entfestigungsstabilitätsfaktor einer dreiachsig beanspruchten Betonbruchzone 
χF Entfestigungsstabilitätsfaktor 
ω Mechanischer Bewehrungsgehalt 
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Sonderzeichen 
@ Abstand der Bewehrung 
Ø Durchmesser 

Abkürzungen und Namen 
A Bezeichnung Versuchskörper 
ACI American Concrete Institute 
AN1 Bezeichnung Versuchskörper 
AN2 Bezeichnung Versuchskörper 
DGM Druckgurtmodell 
MC10 Model Code 2010 des fib 
N Bezeichnung Versuchskörper 
pl Plastizitätstheorie 
SKD Schnittkörperdiagramm 
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