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Kurzfassung

Stahlbetonrahmen sowie mauerwerksausgefachte Stahlbetonrahmen zeigen
unter gro3en horizontalen Belastungen in Bauteilebene ein stark nichtlineares
Verhalten. Gerade in erdbebengeféahrdeten Regionen, wo diese Strukturen sehr
haufig anzutreffen sind und im Fall eines Erdbeben weit in den inelastischen
Bereich verformt werden kénnen, ist ein fundiertes Wissen Uber das Trag-
verhalten, insbesonder im Hinblick auf die Bemessung komplexer Strukturen
und der Forderung nach Reduzierung des wirtschaftlichen und menschlichen
Schadens, unausweichlich. Erschwerend kommt hinzu, dass Gebaude, die
vor Einfihrung der aktuellen seismischen Normen bemessen und konstruiert
wurden, einen Grof3teil der hoch verletzlichen Strukturen in diesen Regionen
einnehmen. Flr eine angemessene Sanierung solcher Gebaude, wodurch
die Widerstandsfestigkeit gegentber grof3en horizontalen Belastungen erhéht
werden kann, bedarf es in erster Linie der Beurteilung des Tragverhaltens.

In der vorliegenden Arbeit wurden numerische Modelle entwickelt, die unter
Ansatz vereinfachter Annahmen das nichtlineare Tragverhalten von Stahlbeton-
rahmen sowie mauerwerksausgefachter Stahlbetonrahmen abbilden kénnen.
Das Ziel dieser Modelle bestand darin, eine Methode zu entwickeln, womit
komplette Strukturen schnell modelliert und in kurzer Zeit nichtlinear berechnet
werden kdnnen. Mit den dabei erhaltenen Ergebnissen soll das Tragverhal-
ten einzelner Strukturen sowie ganzer Gebaude unter gro3en horizontalen
zyklischen Belastungen abgebildet und bewertet werden. Um diese Forderung
nach Effizienz und Effektivitat zu gewahrleisten wurde das Prinzip der Makro-
Modelle angewandt, die auf dem physikalischen Verstandnis der globalen
Struktur basieren und das nichtlineare Tragverhalten durch einfache Struktur-
elemente wie z.B. der nichtlinearen Feder abbilden. Fir die geometrische und
materielle Beschreibung der Makro-Elemente wurden Anséatze aus der Literatur
studiert, entsprechend der geforderten Ziele selektiert und teilweise direkt, in
der Regel jedoch in modifizierter Form den Makro-Modellen implementiert.

Die Rahmenbauteile wurden durch ein Stabelement reprasentiert, denen die
vereinfachte Annahme einer Schadenskonzentration in den Rahmenecken und
einer antimetrischen Momentenverteilung Gber die Bauteillange zu Grunde lag.
Entsprechend bestand das Stabelement aus einem zentralen elastischen Stab
mit zwei nichtlinearen Rotationsfedern an den jeweiligen Stabenden, womit die
gesamten inelastischen Verformungen des Bauteils abgebildet werden. Durch
die Einflhrung eines Verbundelementes kénnen die zusatzlichen Rotationen
infolge des Bewehrungsschlupfes in dem Kontaktbereich zwischen Riegel



und Stitze bertcksichtigt werden. Fir das Last-Verformungs-Verhalten des
Stabelements wurde eine dreilineare Erstbelastungskurve mit sieben hystereti-
schen Regeln fir Ent- und Wiederbelastung kombiniert.

Far die Abbildung der Mauerwerksausfachung wurde das Prinzip der aqui-
valenten Diagonalstrebe angewandt, bei der die Ausfachung durch eine dia-
gonale Druckstrebe ersetzt wird. GroBe Aufmerksamkeit wurde hierbei auf
die Formulierung der Strebenbreite, der Druckfestigkeit der Strebe sowie des
hysteretischen Verhaltens gelegt. Bei der Definition der Druckstrebenbreite
wurde zwischen ungerissenem und gerissenem Mauerwerk unterschieden. Die
Formulierung der Druckfestigkeit basiert auf Schadensfunktionen des Mauer-
werks, wodurch der zu erwartende Schaden in Abhangigkeit der verwendeten
materiellen und geometrischen Eigenschaften berlcksichtigt werden konnte.
Bei der Definition des hysteretischen Verhaltens wurde ein allgemeingultiger
Ausdruck eingefiihrt, womit sowohl die Ent- als auch Wiederbelastung abgebil-
det werden kann.

Die Verifizierung der Makro-Elemente erfolgte, neben aus der Literatur er-
haltlichen experimentellen Daten, anhand der Ergebnisse eigener Versuche
an einfeldrigen, einstéckigen mauerwerksausgefachten Stahlbetonrahmen. Es
konnte gezeigt werden, dass mit den programmierten Makro-Elementen die
Versuche sehr gut nachgerechnet werden kénnen. Einflisse wie die Mauer-
werksfestigkeit, Betonfestigkeit sowie einer vertikalen Belastung kébnnen sehr
gut abgebildet werden. Die Ubertragbarkeit auf mehrfeldrige, mehrstéckig
Strukturen wurde anhand der Nachrechnung eines dreifeldrigen, dreistockigen
mauerwerksausgefachten Rahmens belegt. Ferner wurde die Vielfaltigkeit der
Makro-Elemente anhand der Berechnung einer siebenstdckigen, vierfeldrigen
ebenen Gebaudestruktur dargelegt. Mehrere nichtlineare statische und zykli-
sche Berechnungen unter Ansatz verschiedener Belastungen wurden hierbei
druchgefuihrt. Die Rahmen waren dabei entweder komplett, Gberhaupt nicht
oder nur lokal ausgefacht.



Abstract

Reinforced concrete frames (RC frames) and masonry infilled RC frames
exhibit a strong nonlinear behaviour due to lateral in-plane excitations. These
structures are often located in seismically endangered regions. If an earthqua-
ke take place, these structures will considerable deflect into the inelastic range.
To design this type of structures in order to reduce the loss of life and property,
adequate knowledge of the structural behaviour is required. Furthermore,
infilled frame buildings designed and consructed before the development of
actual seismic codes constitute an important part of high-risk structures. The
rehabilitation of these buildings to resist seismic actions implies, as a first step,
the assessment of the structural behaviour.

In the present study numerical models were developed, which can describe
the nonlinear behaviour of the aforementioned structures on the basis of simple
assumptions. The main objective of this study is to develop a method, by which
complete structures can be modelled and calculated in a short time. It must
be possible to describe and evaluate the nonlinear behaviour of individual
and entire structures with the numerical results. In order to ensure these
request for efficience macro-elements were developed, which are based on
the physical understanding of the global structure. With these elements the
nonlinear behaviour can be represented by using simple structural elements
like nonlinear springs. To describe the geometrical and material properties
of the macro-elements several methods available in the literatur are studied
regarding the requested objectives and are implemented direct or in a modified
manner.

The RC frame members were represented by a beam-element, which con-
sists of an elastic central beam with two rotational springs at each end of the
member. In order to consider also the additional rotations due to reinforcing
slip in the interface of the beam and column, a joint-element was introduced.
For the formulation of the beam-element it was assumed, that all inelastic
deformations are concentrated at the end of the member and the moment vary
linear along the member with the point of contraflexure fixed at the middle of
the member. In order to describe the load-deflection-behaviour a trilinear first
loading curve combined with seven hysteretic rules for un- and reloading was
introduced.

Regarding of the numerical describtion of the masonry infill, the equivalent
diagonal strut method were used. By this method the infill will be replaced
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by a diagonal compression strut. Great concentration were drawn regarding
the strut width, the compressive strength of the diagonal strut as well as the
hysteretic behaviour. The definition of the strut width has been done regarding
uncracked or cracked masonry. The compressive strength of the strut has
been derived from failure theories, by what the expected failure subjected
to the geometrical and material properties could be considered. In order to
describe the hysteretic behaviour a general curve was introduced, by which
the unloading and reloading can be represented.

To verificate the macro-elements, both available experimental data from
the literatur and data, which are obtained due to own test at masonry infilled
RC frames were used. Very good agreement between numerical and expe-
rimental results could be observed by using the proposed macro-elements.
Parameter like masonry strenght, concrete strength and a vertical load can
also be properly described with the proposed macro-elements. The results of a
recalculation of a three-storey, three-bay masonry infilled structure indicate that
the macro-element model, despite its simplicity, gives an adequat describtion
of the nonlinear load-deformation behaviour of multistorey, multibay structures.
Additionally to this, the versatility of the beam-element model were shown due
to nonlinear calculations of a seven-storey, four-bay structure. Several static
and cyclic calculations under different loading cases have been done. The
frames either were fully, not or local infilled with masonry.
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1 Einleitung

1.1 Problemstellung

Stahlbetonrahmen zeigen unter starken horizontalen Auslenkungen ein auf3erst
nichtlineares Tragverhalten. In der Regel konzentrieren sich die Schaden in den
Nahbereichen der Rahmenecken, die sich bei anfanglichen Belastungen durch
ein rasches Eintreten erster Risse anktndigen und bei weiterer Belastung
zum FlieBen der Bewehrung fuhrt. Die Folge sind Flie3gelenke in den Rah-
meneckbereichen, wodurch die Gefahr einer kinematischen Kette und somit
der Einsturz der Struktur gegeben ist. Insbesondere in erdbebengefahrdeten
Regionen stellen diese Tragstrukturen aus Stahlbetonrahmen ein grof3es Scha-
denspotential dar, insofern bei einer seismischen Belastung die Strukturen weit
in den inelastischen Bereich verformt werden kénnen. Erschwerend kommt hin-
zu, dass die Gebéaude oft bereits vor Einfliihrung von Erdbebennormen erbaut
wurden und demnach nicht nach der Kapazitatsbemessung konzipiert sind,
wonach, im Sinne einer maximalen Duktilitdt des Gebaudes, das Eintreten der
FlieBgelenke sukzessive und an vorgegebenen Stellen im Gesamttragwerk
erfolgt. Es muss somit davon ausgegangen werden, dass Fliel3gelenke sehr
schnell und an duBerst unginstigen Stellen eintreten, weshalb sich im Falle
eines Erdbebens ein plétzliches Versagen des Gebaudes einstellt.

Sehr haufig werden Stahlbetonrahmen auch durch Mauerwerk ausgefacht.
Dabei verandert sich die Tragwirkung der Kombination aus Rahmen und Ausfa-
chung drastisch. Wird diese Struktur horizontal in Wandebene belastet, bilden
sich infolge der unterschiedlichen Verformungsverhalten von eher weichem
Rahmen und steifen Mauerwerk Kontaktflachen aus, die sich in der oberen
lastzugewandten Ecke und in der diagonal darunter liegenden Ecke befinden.
Es bildet sich dadurch im Mauerwerk eine Druckdiagonale aus, wortber die
aufgebrachte Horizontallast weitergeleitet und in die untere Ecke des Rahmens
wieder eingeleitet wird. Die Folge der Mauerwerksausfachung ist einerseits
eine deutliche Erhéhung der Steifigkeit und der Kapazitat im Vergleich zu
einem reinen Stahlbetonrahmen. Andererseits wird dadurch die Erdbebenlast
um ein Vielfaches gesteigert, weshalb die Kapazitat der Flllwande schnell
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erreicht bzw. Uberschritten ist. Es kommt schlief3lich zu einem spréden Ver-
sagen der Mauerwerksausfachung. Wie vermuten lasst und auch zahlreiche
Schadenserhebungen belegen ist die Mauerwerksausfachung eine denkbar
ungeeignete Mdglichkeit zur Abtragung der Erdbebenkrafte (Bachmann [9]).

Um das Tragverhalten beider Strukturen zu untersuchen, behilft man sich
seit langerer Zeit neben experimenteller Versuche auch der Numerik. Hierbei
haben sich mehrere Methoden entwickelt, die das nichtlineare Verhalten mehr
oder weniger genau reprasentieren. Wahrend bei der klassischen FE-Methode
lokale Effekte in der Struktur dargestellt werden kdnnen, sté3t diese Methodik
insbesondere bei der Berechnung ganzer Strukturen infolge des erheblichen
Modellierungsaufwandes und der erforderlichen Berechnungszeit schnell an
ihre Grenzen. Liegt das Ziel sogar in der Ermittlung des nichtlinearen globalen
Tragverhaltens kompletter Gebaude, wirden selbst mir der neuesten Rechner-
generation Rechenzeiten entstehen, die mit dem geforderten Ergebnis nicht im
Einklang stehen, insofern lokale Effekt bei der globalen Betrachtung eher von
sekundarer Bedeutung sind. Aus diesem Grund hat sich in den letzten Jahren
die Methode der Makro-Elemente durchgesetzt, die auf dem physikalischen
Verstandnis der Tragstrukturen basieren und das nichtlineare Verhalten durch
einfache Strukturelemente, wie der nichtlinearen Feder, reprasentieren.

Bei der Beschreibung des nichtlinearen Tragverhaltens von Stahlbeton-
rahmenbauteile ist das Modell der Stabelemente zu einem weit verbreiteten
und zugleich anerkannten Werkzeug geworden. Mehrere Variationen der
Stabelemente sind wahrend der vergangenen Jahre vorgestellt worden. Das
Zwei-Komponenten-Modell nach Clough und das Ein-Komponenten-Modell
nach Giberson [61] [62] waren dabei die Pioniere bei den Stabelementen. Viele
Wissenschaftler hatten dann in der Folgezeit weitere Stabelemente vorgestellt,
die oftmals eine Modifikation des Ein- oder Zwei-Komponenten-Modells sind
(Otani [103], Filippou [53] [52], Keshavarzian [72] u.v.m). Dabei liegt allen
Stabelementen die gleiche Annahme einer konzentrierten Schadensvertei-
lung in den Endbereichen der Bauteile zu Grunde. Bei der Berticksichtigung
dieser Annahme differenzieren sich die Stabelemente allerdings teilweise
erheblich. Des Weiteren sind grof3e Unterschiede bei der Formulierung des
zyklischen Tragverhaltens, bei der Berucksichtigung einflussreicher Effekte wie
z.B. die Normalkraftbeanspruchung oder bei der Behandlung verschiedener
Last-Verformungs-Charakteristiken wie z.B. der Pinching-Effekt zu beobachten.
Die Grinde dieser erheblichen Unterschiede liegen meistens in der geforderten
Genauigkeit des Stabelements, wobei mit gréBer werdender Genauigkeit des
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Stabelements auch der numerische Aufwand erhdht wird.

Wird die Mauerwerksausfachung durch ein Makro-Element abgebildet hat
sich bis heute das Prinzip der aquivalenten Diagonalstrebe durchgesetzt.
Urspringlich von Polyakov [117] vorgestellt, haben sich seither viele Wis-
senschaftler dieser Methode bedient und weiterentwickelt (Crisafulli [23] [24],
Reinhorn und Madan [120], Zarni¢ [158] etc.). Die Methode beruht darauf,
dass das nichtlineare Tragverhalten des Mauerwerks durch eine diagonale
Feder reprasentiert wird, deren zyklisches Last-Verformungs-Verhalten durch
hysteretische Regeln definiert ist. Eine Begutachtung der in der Literatur vor-
gestellten &quivalenten Diagonalstreben zeigte sowohl bei der geometrischen
und materiellen Definition als auch bei der Formulierung der Hystereseregeln
grof3e Unterschiede.

Trotz des immensen numerischen Aufwandes, der in den letzten Jahrzehn-
ten betrieben wurde, bleiben bis heute zahlreiche Unsicherheiten bestehen.
Insbesondere mauerwerksausgefachte Stahlbetonrahmen zeigen ein auB3erst
komplexes Tragverhalten, was u.a. eine Folge der unterschiedlichen Materi-
aleigenschaften, der Belastungsart, der relativen Dimensionen etc. ist. Des
Weiteren wurden die meisten Makro-Elemente auf der Grundlage von Test-
ergebnissen konzipiert, wodurch eine Ubertragbarkeit auf andere Strukturen
mit veranderlichen geometrischen und materiellen Eigenschaften nicht direkt
maoglich ist. Es bleibt letztlich als Resimee festzuhalten, dass bis heute keine
allgemeingultige Schlussfolgerung und Bemessungsempfehlung fir die nu-
merische Abbildung reiner Stahlbetonrahmen und mauerwerksausgefachter
Stahlbetonrahmen verfasst werden kann.

1.2 Ziele und Gliederung der Arbeit

Das Ziel dieser Arbeit liegt darin, Makro-Elemente zu entwickeln, womit das
nichtlineare Tragverhalten von Stahlbetonrahmen und mauerwerksausgefach-
ter Stahlbetonrahmen abgebildet werden kann. Es soll letztlich méglich sein,
mehrfeldrige, mehrstdckige Gebaudescheiben unter geringem Aufwand zu
modellieren, innerhalb kurzer Rechenzeiten numerisch nichtlinear zu berech-
nen und mit Hilfe der Ergebnisse das globale Tragverhalten der Struktur zu
beurteilen. Bei der Programmierung der Makro-Elemente war somit darauf zu
achten, die geforderten Kriterien Einfachheit in der Anwendung und notwen-
dige Genauigkeit bei den Ergebnissen optimal aufeinander abzustimmen, so
dass mit diesen Modellen effektive und effiziente Werkzeuge zur nichtlinearen
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Berechnung groB3er Strukturen zur Verfligung stehen.

Hierzu sind die bekannten Makro-Elemente aus der Literatur hinsichtlich des
geforderten Ziels kritisch zu beleuchten. Es ist zu erértern, welche Punkte far
eine schnelle Modellbildung in Kombination mit einer raschen numerischen
Analyse und zuverlassigen Ergebnissen bei der Berechnung kompletter Struk-
turen erforderlich sind. Vergleiche mit experimentellen Daten, die anhand von
Untersuchungen an einfeldrigen, einstéckigen Strukturen gewonnen wurden,
sollen die Zuverlassigkeit der numerischen Ergebnisse bestatigen und eine
Projizierung auf mehrstéckige, mehrfeldrige Strukturen ermdglichen bzw. recht-
fertigen.

Zum Verstandnis der flir die Modellierung der beiden Makro-Elemente zu
Grunde gelegten Ansatze, Annahmen und Eigenschaften werden im Kapitel 2
die stoffgesetzlichen Grundlagen von Stahlbeton und Mauerwerk dargelegt.
Die Konzentration galt hierbei den Grundlagen, welche spater direkt zur Pro-
grammierung der Makro-Elemente in Ansatz gebracht werden. AnschlieBend
werden in den folgenden Kapiteln 3 und 4 die aus der Literatur bekannten
Makro-Elemente vorgestellt sowie deren Vor- und Nachteile diskutiert. Wichti-
ge Parameter die fur das Tragverhalten der Makro-Elemente von Bedeutung
sind werden erértert und deren Einfluss klar dargelegt. Beide Kapitel schlie-
Ben mit einem umfassenden Uberblick (iber angewandte Hystereseregeln zur
Abbildung des zyklischen Tragverhaltens ab. Die Modellierung des Makro-
Elements flr Stahlbetonrahmenbauteile auf dem Prinzip der Stabelemente
wird in Kapitel 5 vorgestellt. Hierbei werden Anséatze und Annahmen direkt
oder in modifizierter Form zu Grunde gelegt, die in den vorherigen Kapiteln
als mafBgebend fUr das geforderte Ziel identifiziert wurden. Der Aufbau des
Stabelementes sowie die hysteretischen Regeln zur Abbildung des zyklischen
Verhaltens werden detailliert beschrieben. Anhand experimenteller Daten eines
getesteten Stahlbetonrahmens wird die Tauglichkeit des programmierten Sta-
belementes dargelegt. In Kapitel 6 wird auf Basis des Prinzips der &quivalenten
Diagonalstrebe ein Makro-Element flr die Mauerwerksausfachung prasen-
tiert. Intensiv werden eingangs des Kapitels die geometrische Komponente,
Druckstrebenbreite w und die mechanische Komponente, Druckfestigkeit Fy
der Diagonalstrebe behandelt. Das hysteretische Verhalten der Strebe wird
tber den Ansatz eines allgemeingultigen Ausdrucks realisiert. Durch die Verifi-
zierung an einem zyklisch belasteten Mauerwerkskorper wird die Tauglichkeit
der aquivalenten Diagonalstrebe dargelegt. Fir eine umfassende Verifizierung
der in Kombination geschalteten Makro-Elemente werden in Kapitel 7 eige-
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ne Versuche an einfeldrigen, einstdckigen mauerwerksausgefachten Rahmen
vorgestellt. Hierbei wurde sowohl der Parameter Mortelfestigkeit als auch die
Betonfestigkeit variiert und deren Einfluss auf das Tragverhalten diskutiert und
herausgearbeitet. Die Verifikation der numerischen Modelle erfolgt in Kapi-
tel 8. Hierflr werden die Makro-Elemente tber Subroutinen in den FE-Code
ABAQUS implementiert. Die Nachrechnung eines dreifeldrigen, dreistockigen
ausgefachten Rahmens erfolgt in Kapitel 9. Unter Ansatz der gewonnenen
Erkenntnisse wurde daraufhin eine siebenstdckige, vierfeldrige Struktur model-
liert, verschiedene Arten von Belastungen angesetzt und mehreren nichtlinea-
ren Berechnungen unterzogen. Die Strukturen werden teilweise mit und ohne
Mauerwerksausfachung oder als Kombination ausgefachter und unausgefach-
ter Rahmen modelliert. AbschlieBend werden in Kapitel 10 die wichtigsten
Ergebnisse der vorliegenden Arbeit zusammengefasst. Zusatzlich wird ein
Ausblick dahingehend gegeben, wie die programmierten Makro-Elemente in
anderen Ingenieursbereichen sinnvoll und effektiv angewandt werden kénnen
und welche Erweiterungen von Interesse sein kbnnten.






2 Konstitutive Beschreibung der
Materialien

2.1 Momenten-Krimmungs-Beziehung von
Stahlbetonquerschnitten

Das Last-Verformungs-Verhalten von Stahlbeton kann auf drei Integrationsebe-
nen betrachtet werden. Auf der Materialebene wird die Spannungs-Dehnungs-
Beziehung der individuellen Komponenten Beton und Stahl sowie das Verbund-
verhalten zwischen den beiden Komponenten, i.d.R. als Verbundspannung-
Schlupf-Beziehung, betrachtet. Diese Last-Verformungs-Beziehungen lassen
sich durch Versuche gewinnen und werden anschlieBBend als technische
Spannungs-Dehnungs-Beziehungen in den Normen verankert. Auf der etwas
héheren Integrationsstufe, der Querschnittsebene, erfolgt die Beschreibung
des Materialverhaltens vom Verbundwerkstoff Stahlbeton als Momenten-
Krimmungs-Beziehung. Auf Tragwerksebene, welche die oberste Integra-
tionsstufe reprasentiert, wird das Tragverhalten von statischen Systemen Uber
die Momenten-Rotations-Beziehung des Stahlbetons dargelegt. Dabei kann
vermerkt werden, dass durch die Ableitung der Last-Verformungs-Beziehung
auf hohere Integrationsebenen das Verformungsverhalten eines Tragwerks
um so weniger von drtlichen Schwachstellen beeinflusst wird, je héher die
Integrationsstufe ist (Kénig und Mitautoren [78]).

Wie oben bereits erwahnt, |asst sich die Last-Verformungs-Beziehung
des Verbundwerkstoffes Stahlbeton unter Ansatz der einaxialen Spannungs-
Dehnungs-Beziehungen von Beton und Stahl querschnittsbezogen als Momen-
ten-Krimmungs-Beziehung beschreiben. Naherungsweise |asst sich dieser
Verlauf durch einen dreilinearen Polygonzug darstellen (Abbildung [2.1). Die
Knickpunkte dieses polygonartigen Linienzuges werden durch drei charakteri-
stische Zustande definiert. Der erste Knickpunkt reprasentiert den Ubergang
des Stahlbetonquerschnitts vom ungerissenen Zustand | in den gerissenen
Zustand Il. Zu diesem Zeitpunkt wird die Biegezugfestigkeit f.; »; des Betons
tberschritten. Die Lage dieses Knickpunktes wird durch das Rissmoment M,
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Abbildung 2.1: Idealisierte dreilineare Momenten-Krimmungs-Beziehung

und der zugehdrigen Risskrimmung ., definiert, die sich nach den bekannten
Gleichung [2.1]und[2.2] berechnen.

N\ [
M = (fCt’fl+X) El (2-1)
i
M.,
Ker = 2.2
= 22

Dabei entspricht A; und I; der ideellen Querschnittsflache bzw. des ideellen
Flachentragheitsmoments. Der Abstand zwischen Schwereachse und auf3e-
rem Zugrand des Querschnittes wird mit z bezeichnet.

Mit dem Ubergang von Zustand Il in den Zustand IIl wird die Streckgrenze Iy
des Betonstahls erreicht und es kommt zum FlieBen des Stahls. Die Lage des
Knickpunktes definiert sich Gber das FlieBmoment M, und der zugehdrigen
FlieBkrimmung k. Beim dritten Knickpunkt wird die maximale Betonstau-
chung erreicht. Dieser Zeitpunkt wird durch das Bruchmoment M,, und durch
die Bruchkrimmung x;, definiert. Die Ermittlung der Momente und Krimmun-
gen erfolgt entweder iterativ unter Annahme definierter Spannungszustande
im Bewehrungsstahl und in der Betondruckzone oder direkt unter Ansatz
vereinfachter Annahmen. Eine ausfihrliche Beschreibung zur Berechnung
dieser Momente liefern u.a. die Arbeiten von Koénig [78] und Hohlsiepe [66].
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2.1.1 Einfluss der Normalkraft

Ein wesentlicher Einfluss auf die Gestalt der dreilinearen Momenten-Krim-
mungs-Beziehung hat die Normalkraft N. Wird der Querschnitt durch eine
zusatzliche Normalkraft belastet erhéht sich dadurch das Rissmoment M,.,.
Der Querschnitt bleibt somit langer im Zustand I. Die aufnehmbaren Momente
steigen mit zusatzlicher Druckkraft gleichfalls an, insofern der Querschnitt star-
ker Oberdrickt wird. Treten jedoch sehr groBe Druckspannungen auf, kann es
dazu flhren, dass vor Erreichen der FlieBdehnung im Bewehrungsstahl die Be-
tongrenzstauchung erreicht wird. Dies wiederum bedeutet eine Abnahme des
aufnehmbaren Moments. Zu dem Zeitpunkt, an dem in der Bewehrung gerade
die FlieBdehnung und in der Betondruckzone gerade die Betongrenzstauchung
erreicht wird, besitzt der Querschnitt seine gré3te Momententragfahigkeit. Die-
se Normalkraft wird als N,,; (balance force) bezeichnet. In Abbildung sind
M-N-k-Diagramme flr einen Rechteckquerschnitt nach Kénig und Tue [79]
abgebildet, wobei die bezogenen GréBen angesetzt wurden. Der mechanische
Bewehrungsgrad entspricht einem konstanten Wert von @ = 0,5. Es ist deutlich
zu erkennen, dass mit zunehmender bezogener Normalkraft unterhalb von
Vp das bezogene Moment pu zunimmt. Nach Uberschreiten von v, nimmt
das bezogene Moment wieder ab. Beziglich der bezogenen Krimmungen ist
ein Anstieg zu erkennen, sofern die bezogenen Normalkréafte kleiner sind als
Vpai- AnschlieBend nehmen die bezogenen Krimmungen wieder ab.
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Abbildung 2.2: M-N-x Diagramm nach Kénig [79]

2.1.2 Einfluss des Bewehrungsgrades

Auch der mechanische Bewehrungsgrad o hat einen erheblichen Einfluss
auf die Momenten-Krimmungs-Beziehung. Die Steifigkeit im Zustand | sowie
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das Rissmoment M., und die Risskrimmung ., bleibt vom Bewehrungsgrad
praktisch unbeeinflusst, sofern der Einfluss der Bewehrung im Zustand | ver-
nachlassigt wird. Nachdem sich der Querschnitt im Zustand |l befindet ist
der Einfluss des Bewehrungsgrades erheblich. Bei kleinen Bewehrungsgra-
den und vor dem FlieBen des Bewehrungsstahles ist der Kraftanteil in der
Betondruckzone deutlich gréBer als in der Druckbewehrung. Entsprechend
ergibt sich eine vom Materialverhalten des Betons beeinflusste nichtlineare
Momenten-Krimmungs-Beziehung. Wird die Flache der Druckbewehrung
erhoéht, d.h. der Bewehrungsgrad gesteigert, wird sich ein nahezu linearer
Anstieg der Momenten-Krimmunge-Kurve im Zustand Il ergeben. Konig und
seine Mitautoren [78] hatten festgestellt, dass sowohl bei sehr gro3en als auch
bei sehr kleinen Bewehrungsgraden der zusatzliche Anteil an Krimmungen
bis zum Erreichen des Bruchmomentes deutlich reduziert wird. In Abbildung
2.3 sind die Riss-, FlieB- und Bruchmomente mit den dazugehdérigen Kriim-
mungen dargestellt. Daran ist zu erkennen, dass bei einem mechanischen
Bewehrungsgrad von etwa o* = 0,8 die maximale Bruchkrimmung k, erreicht
wird. Mit diesem Bewehrungsgrad wird gleichzeitig sowohl die maximale Grenz-
stauchung des Betons als auch das maximale Dehnungsvermégen des Stahl
ausgenutzt. Fir kleinere Bewehrungsgrade @ < w* wird die Grenzstauchung
des Betons nicht erreicht, weshalb das Versagen des Querschnitt durch Rei3en
des Stahls eintritt. Andernfalls, fir gréBere Bewehrungsgrade o > *, wird ein
Versagen in der Betondruckzone eintreten.
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Abbildung 2.3: Riss-, Flie3- und Bruchmoment und zugehdrige Krimmungen
in Abhangigkeit vom mechanischen Bewehrungsgrad o



2.2 Momenten-Rotations-Beziehung von Stahlbetonquerschnitten 13

2.2 Momenten-Rotations-Beziehung von
Stahlbetonquerschnitten

Wird ein Stahlbetonbauteil zunehmender Belastungen ausgesetzt, werden
sich solange Querschnittsverformungen einstellen, bis an einem weniger stark
bewehrten Querschnitt die elastische Querschnittstragfahigkeit erreicht ist.
Als Folge wird sich an dieser Stelle ein Riss in der Zugzone bilden und die
Bewehrung fangt bei entsprechender Dehnung an zu flieBen. Es bildet sich
somit ein FlieBgelenk aus. Mit wachsenden Belastungen wird in der Folgezeit
im nahe gelegenen Bereich in weiteren Querschnitten der Bewehrungsstahl
zum FlieBen kommen, so dass sich eine plastische Zone ausbildet und da-
durch die Verdrehung dieses Bauteilabschnittes deutlich erhéht. Um neben
den Verformungseigenschaften der einzelnen Querschnitte, wie es im vor-
herigen Kapitel durch die Momenten-Krimmungs-Beziehung getatigt wurde,
nun auch die eben beschriebene Aufteilung des Stahlbetonbauteils in unge-
rissene, gerissene und plastizierende Bereiche zu berlcksichtigen, bedarf es
des Ubergangs von der Querschnittsebene auf die Tragwerksebene. Dieser
Ubergang macht einen weiteren Integrationsschritt erforderliche und fiihrt auf
die Momenten-Rotations-Beziehung. In Abbildung wird der Ubergang von
Querschnittsebene auf Tragwerksebene verdeutlicht. Sowohl der Momenten-
als auch der Krimmungsverlauf eines unter Einzellast befindlichen Tragers
sind darin abgebildet. Die Gesamtrotation des Tragers ergibt sich aus dem
Integral der Krimmungen Uber die Tragerlange [ (Gleichung [2.3), d.h. die
eingeschlossene Flache unter der Krimmungslinie kennzeichnet die Rotation.

I
9:/0 Kdx (2.3)

FUr die Ermittlung der zuldssigen Momentenumlagerung werden derzeit
Nachweisverfahren angewandt, die auf dem Nachweis der plastischen Rotati-
onsféhigkeit aufbauen. In Abbildung [2.4] sind in grau die Bereiche gekennzeich-
net, die auf Basis vorgeschlagener Definitionen nach Dilger [29], Bachmann
[10Q], Eifler [47] und CEB [20Q] zur Ermittlung der plastischen Rotation angesetzt
werden.

Werden die Integrationen fiir charakteristische Laststufen durchgefiihrt, kann
der Verlauf der Momenten-Rotations-Beziehung wie in Abbildung darge-
stellt konstruiert werden. Wie bei der Momenten-Krimmungs-Beziehung sind
auch bei dieser Darstellung die charakteristischen Knickpunkte zu erkennen.
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Abbildung 2.4: Verschiedene Modelle zur Ermittlung der plastischen Rotation
aus Moller [97]
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Der in Abbildung [2.5| gekennzeichnete elastische Rotationsanteil ergibt sich
durch Integration der Krimmungen zwischen zwei Momentennullpunkten unter
der FlieB3last. Die plastische Rotation definiert sich durch die Differenz zwi-
schen den Rotationen des Bauteils bei StahlflieBen und derer beim Versagen
des Querschnitts. Ein Versagen des Querschnitts infolge Biegung tritt dabei
entweder durch Erreichen der Betonbruchstauchung oder der Stahlbruchdeh-
nung ein. Die Summe aus elastischer und plastischer Rotation flihrt schlieBlich
zur Gesamtrotation.

e ol 1. Slahibruch [
N |

etot

Abbildung 2.5: Momenten-Rotations-Diagramm (Kénig [78])

Eine ausfuhrliche Beschreibung weiterer experimenteller und theoretischer
Untersuchungen zur Ermittlung der plastischen Rotation bieten u.a. Li [81] und
Nguyen [102]. Im Folgenden werden die wichtigsten Einflussparameter auf das
Rotationsverhalten von Stahlbetonbauteilen dargelegt.

2.2.1 Einfluss des mechanischen Bewehrungsgrades

In Abbildung [2.6]ist qualitativ das gesamte Rotationsvermdgen Gber den me-
chanischen Bewehrungsgrad w aufgetragen. Es zeigt sich der typische dach-
formige Verlauf, wobei vor dem Hochpunkt ein Stahlversagen und nach dem
Hochpunkt ein Betonversagen eintritt. Fr den Fall des Stahlversagens und gré-
Ber werdendem Bewehrungsgrad steigt die Rotationsfahigkeit an. Die Ursache
hierfar liegt darin, dass der mittlere Rissabstand abnimmt und infolgedessen
auch das Mitwirken des Betons zwischen den Rissen kleiner wird. Die Deh-
nungen des Stahls bei Erreichen der FlieBspannung f, werden gréBer und
entsprechend auch die Rotationen. Im Fall des Betonversagens nimmt die
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Rotation infolge zunehmender Bewehrungsgrade ab. Der Grund liegt darin,
dass durch gréf3ere Bewehrungsgrade die Dehnung des Betonstahls verrin-
gert und dadurch die Querschnittsverkrimmung vermindert wird, was eine
Abnahme der Rotationen zur Folge hat. Bei sehr hohen Bewehrungsgraden ist
kaum noch ein Unterschied bei den plastischen Rotationen zu beobachten. In
diesem Fall wird ein sprédes Versagen der Betondruckzone eintreten.

A
Stahlversagen, Betonversagen
e e

Rotation 0 [rad]

mechanischer Bewehrungsgrad o

Abbildung 2.6: Charakteristischer Verlauf der Rotation 6 Gber den mechani-
schen Bewehrungsgrad @

2.2.2 Einfluss der Betondruckzone

Der Einfluss der Betondruckfestigkeit auf die Rotationsfahigkeit hangt ganz
wesentlich davon ab, ob ein Betonversagen oder Stahlversagen eintritt. Fr
den Fall des Betonversagens wird durch eine Erhéhung der Betondruckfestig-
keit die Rotationsfahigkeit erhdéht. Das ist deshalb so, weil durch die héhere
Betondruckfestigkeit eine Zunahme der Stahldehnungen aktiviert werden kann
und somit die Querschnittsverkrimmungen ansteigen. Ist Stahlversagen ma3-
gebend, verringert sich mit hdherer Betondruckfestigkeit die Rotationsfahigkeit,
insofern die Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen ansteigt.

Durch eine Umschnirungsbewehrung kann das Verformungsvermdgen in
der Betondruckzone gesteigert werden. Mit zunehmender Betongrenzstau-
chung kann im Fall des Betonversagens die Rotationsfahigkeit deutlich ge-
steigert werden, was wiederum auf die Zunahme der Stahldehnungen zurtick
zu fuhren ist. Wird zusatzlich eine Druckbewehrung eingelegt, flhrt dies zu
einer erheblichen Entlastung der Betondruckzone. Die Bruchmomente sowie
die zugehorigen Stahldehnungen kénnen gesteigert werden, was zu einer
Verbesserung der Rotationsfahigkeit fuhrt.
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2.2.3 Einfluss der Duktilitat des Bewehrungsstahls

Wird die Duktilitat des Bewehrungsstahls erhdht, bedeutet dies, dass nach
Uberschreiten der Zugfestigkeit groBere Dehnungen bis zum Erreichen der
Streckgrenze aufgenommen werden kénnen. Fir den Fall des Stahlversagens
im Querschnitt kann dadurch die Rotationsfahigkeit infolge der Aktivierung
zusatzlicher Dehnungen deutlich erhéht werden. Wird jedoch der Fall eines
Betonversagens eintreten, kdbnnen keine zusatzlichen Dehnungen aktiviert
werden, weshalb eine Erhéhung der Duktilitét des Bewehrungsstahl keinen
Einfluss mehr hat.

2.3 Spannungs-Dehnungs-Verhalten von
Mauerwerk

Das Spannungs-Dehnungs-Verhalten von Mauerwerk wurde bisher nur wenig
untersucht. Lange Zeit waren die maximale Druckfestigkeit und der E-Modul
die einzigen erforderlichen Parameter zur Berechnung bzw. Beschreibung des
Mauerwerksverhaltens. Um den Spannungs-Dehnungs-Verlauf zu erhalten
werden Mauerwerkspfeiler oder -scheiben durch eine monoton ansteigende
Vertikallast belastet. Insofern bei Beginn der Belastung sich das Mauerwerk
noch linear elastisch verhalt zeigt die Spannungs-Dehnungs-Kurve anfangs
einen linearen Anstieg. Ameny [2] beobachtete z.B. an mehreren Versuchen
einen linearen Anstieg bis zu einem Spannungs-Dehnungs-Verhéltnis von 0,12
bis 0,25. Mit Eintreten der Risse und damit einem nichtlinearen Verhalten des
Mauerwerks verlauft die Spannungs-Dehnungs-Kurve in etwa parabelférmig
bis zum Erreichen der maximalen Druckfestigkeit und fallt dann stark ab. Ge-
wohnlich ist der abfallende Ast im Vergleich zu Beton etwas steiler, insofern das
Druckversagen beim Mauerwerk meist sproder ist als beim Beton (Meyer und
Schubert [96]). Beziiglich zur Steigung des abfallenden Astes gilt zudem, dass
mit groBerer Mortelfestigkeit die Steigung der Spannungs-Dehnungs-Kurve im
Nachbruchbereich ansteigt.

In Abbildung sind die von Powell und Hodgkinson (erwéahnt in Hen-
dry [64]) ermittelten typischen Spannungs-Dehnungs-Kurven von Mauerwerk
infolge monoton ansteigender Vertikallast dargestellt. Alle vier Mauerwerks-
pfeiler wurden mit dem gleichen Zementmértel (Bp p0e = 15,0 MN/mZ) aber
mit unterschiedlichen Mauersteinen (Bp s, = 69,6; 71,7; 25,5; 45,3 MN/m?)
ausgefuhrt. Mit Hilfe spezieller Messtechnik gelang es ihm den abfallenden Ast
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nach Erreichen der maximalen Druckfestigkeit aufzuzeichnen. Es zeigt sich,
dass es keinen einheitlichen Bezug zwischen der maximalen Druckspannung
des Mauerwerks fp y und der zugehdérigen Dehnung &, gibt. Werden die
Kurven jedoch in dimensionsloser Form dargestellt, fanden Powell und Hodg-
inson heraus, dass alle vier Kurven sehr ahnlich sind und mit der folgenden
Parabelgleichung abgebildet werden kénnen.

2
o E E
=2z (2.4)
BD,MW & &
C A
[MN/m?] Boe=71.7 MN/m?
20
BD,st:45:3 MN/m?
B
A
BD,st:69164 MN/m2
10+
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Bp=25,5 MN/m?
0 o * : ; P> ¢ []
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Abbildung 2.7: Spannungs-Dehnungs-Kurven im Druckbereich flir Mauerwerk
mit unterschiedlichen Mauersteinen [64]

Binda und seine Mitautoren [15], [16] untersuchten den Einfluss des Mbrtels
auf das Spannungs-Dehnungs-Verhalten von Mauerwerk. Fir die Prufkérper
verwendeten sie jeweils die gleichen Lehmziegel und kombinierte diese mit
drei unterschiedlichen Mérteltypen. Die Spannungs-Dehnungs-Kurven zeigten
bei allen drei Mauerwerkskorpern einen linearen Anstieg bis zu etwa 75 %
der maximalen Druckspannung Bp . Dieser Punkt liegt deutlich Gber der
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Spannung o, bei Eintritt der ersten Risse. Aus diesem Grund definierten sie
flr die Beschreibung des Spannungs-Dehnungs-Verlaufs zwei Gleichungen
2.5] Die erste Gleichung reprasentiert eine lineare Steigung bis zu einem
Spannungslevel von 75 % der maximalen Druckspannung. AnschlieBend erfolgt
ein parabelférmiger Verlauf bis zum Erreichen der maximalen Druckspannung.

oc=E)-¢€ 0>€e>egy

o

€ E 2
—0,25- 7-——2-<—> 2 g >€>2 €y (2.5)
Eel Eel

B mw

Mit Eo wird der E-Modul des Mauerwerks bericksichtigt, der wiederum von
den E-Moduln des verwendeten Mauersteins sowie des Mortels abhéngt. Die
Dehnung &,; entspricht der Dehnung bei 75 % der maximalen Druckspannung.

Auf der Basis mehrerer Versuche an Mauerwerkskérpern, hergestellt aus
sechs verschiedenen Steinen und zwei unterschiedlichen Mértelmischungen,
untersuchten Sinha und Pedreschi [140] das Spannungs-Dehnungs-Verhalten
von Mauerwerk. Wahrend der Versuchsdurchfiihrungen fand die Dehnungs-
messung nur bis zu 95 % der maximalen Mauerwerksdruckfestigkeit statt.
Flr eine mathematische Beschreibung der Spannungs-Dehnungs-Kurve bis
zum Erreichen der maximalen Festigkeit wurden die experimentellen Ergeb-
nisse extrapoliert. Sie gingen weiterhin von einem sehr spréden Versagen
der Versuchskorper aus, wodurch die Bruchdehnung g, zum Zeitpunkt der
maximalen Festigkeit des Mauerwerks fp s, eintritt. Somit wird in ihrer Arbeit
der abfallende Ast der Spannungs-Dehnungs-Kurve nicht berlicksichtig. Die
Autoren schlugen das folgende Polynom zur dimensionslosen Beschreibung
der Spannungs-Dehnungs-Kurve vor.

2 3
© :—0,0061+2,265-<3)—2,092-<3> +0,834-<3> (2.6)
BD,MW 81,{ gu 8I/t

McNary und Abrams [92] fihrten einaxiale Drucktests an Mauerwerkskdrper
durch, womit sie den Einfluss der Mauerstein- und Mérteleigenschaften bewer-
teten. Die Mauerwerkskdrper wurden aus zwei verschiedenen Mauersteinen,
kombiniert mit vier unterschiedlichen Mértelmischungen, hergestellt. Die Ver-
suche haben ergeben, dass die Versuchskdrper mit sehr festem Mértel abrupt,
durch ein plétzliches Eintreten von Rissen, versagen. Bei eher weichem Mortel
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war das Fortschreiten der Rissentwicklung deutlich langsamer und das Versa-
gen duktiler. Des Weiteren stellten sie fest, dass die Spannungs-Dehnungs-
Kurve bis zur maximalen Festigkeit und kleiner werdender Mortelfestigkeit
zunehmend nichtlinearer wird. Fir sehr festen Mértel war nahezu ein lineares
Verhalten zu beobachten. Diese Beobachtungen lassen einen erheblichen
Einfluss der Morteleigenschaften auf die Verformung des Mauerwerksver-
suchskorpers erkennen. Den Einfluss der Mauersteineigenschaften auf die
Nichtlinearitat der Spannungs-Dehnungs-Beziehung bewerteten McNary und
Abrams, auch auf Grundlage zusatzlicher Versuchsdaten, als sehr klein.

Priestley und Elder [118] untersuchten den Einfluss der Belastungsgeschwin-
digkeit auf das Spannungs-Dehnungs-Verhalten von Mauerwerk. Sie flhrten
diesbezlglich eine groBe Serie von Versuchen durch, wobei sie das Mauerwerk
durch Einlegen von Stahlplatten in den Lagerfugen bewehrten. Es zeigte sich,
dass bei hoher Dehnrate die maximale Festigkeit um 20,5 % gesteigert wurde.
Des Weiteren haben die Autoren festgestellt, dass die Anfangssteifigkeit Eq
als auch die Dehnung &, bei Erreichen der maximalen Festigkeit fir kleine und
hohe Dehnraten nahezu identisch ist. Allerdings nahm &, einen durchschnittli-
chen Wert von 0,00152 an und nicht wie bei Beton einen Wert von 0,002. Die
Bewehrung bewirkte einen deutlichen Anstieg der maximalen Mauerwerksfe-
stigkeit, insbesondere bei kleinen Dehnraten. Zudem verlief der abfallende Ast
der Spannungs-Dehnungs-Kurve sehr viel flacher. Fir die Formulierung der
Spannungs-Dehnungs-Beziehung des Mauerwerks infolge der oben genann-
ten Einflisse behalfen sich die Autoren einer Methode von Kent und Park [71].
Diese, eigentlich flr die Darstellung der Spannungs-Dehnungs-Kurven von
Stahlbetonwdirfeln entwickelte Methode wurde derart modifiziert, dass damit
das Spannungs-Dehnungs-Verhalten sowohl des bewehrten als auch des
unbewehrten Mauerwerks bei hohen und kleinen Dehnraten beschrieben wer-
den kann. In Abbildung [2.8] sind die experimentell und theoretisch ermittelten
Spannungs-Dehnungs-Kurven unbewehrter und bewehrter Mauerwerkskorper
dargestellt.

Ewing und Kowalsky [50] fihrten eine Serie von 15 Versuchen an bewehr-
tem und unbewehrtem Lehmziegelmauerwerk durch. Die Bewehrung erfolgte
wie bei Priestley und Elder durch Stahlplatten in der Lagerfuge. Sowohl die
bewehrten als auch die unbewehrten Versuchsergebnisse zeigen einen ahnli-
chen Verlauf der Spannungs-Dehnungs-Kurve. In beiden Fallen konnte eine
parabelférmig ansteigende Kurve mit anschlieBendem linear abfallendem Ast
beobachtet werden. Bei dem abfallenden Ast spielt der Wert 0,2-p u,, €ine
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Abbildung 2.8: Vergleich der Spannungs-Dehnungs-Kurven bewehrter und
unbewehrter Mauerwerkskdrper infolge kleiner Dehnrate a)
und groBer Dehnrate b) [118]

wesentliche Rolle, insofern ab diesem Wert die abfallende Kurve horizontal
weiter verlauft. Die Autoren stellten fest, dass durch Stahlplatten in der Lager-
fuge zum Einen die maximale Mauerwerksfestigkeit Bp a7, um 40 % erhdht
und die Dehnung bei 0,2-Bp a,» von 0,0087 (unbewehrt) auf 0,069 (bewehrt)
gesteigert werden kann.

2.4 Druckfestigkeit von Mauerwerk

Die Druckfestigkeit senkrecht zur Lagerfuge ist der Parameter des Mauerwerks,
der in den letzten Jahren und Jahrzehnten die gréB3te Beachtung erhalten hat.
Die Ermittlung der Druckfestigkeit erfolgt durch eine monoton ansteigende
konzentrische Belastung von Mauerwerkspfeiler oder -scheiben. Das Versagen
kindigt sich bereits bei sehr kleinen Belastungen, deutlich unterhalb der Duck-
festigkeit, durch Entstehung von Rissen parallel zur Belastungsrichtung an.
Bis zu diesem Zeitpunkt verhélt sich die getestete Mauerwerksstruktur linear
elastisch. Mit den ersten Rissen zeigt das Mauerwerk ein deutlich nichtlineares
Verhalten. Mit ansteigender Druckbelastung entstehen weitere vertikale Risse
bis sich die getestete Wand in mehrere ,Stltzen* aufspaltet und somit nicht
mehr in der Lage ist, zuséatzliche Belastungen aufzunehmen. In Abbildung
ist das typische Schadensbild einer konzentrisch belasteten Mauerwerksschei-
be dargestellt.

Die GrofB3e der Druckfestigkeit steht in direktem Bezug zur Interaktion zwi-
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Abbildung 2.9: Versagensbild einer Mauerwerkswand unter konzentrischer
Druckbelastung (Crisafulli [23])

schen Mauerstein und Mortel sowie deren unterschiedlichen Verformungsei-
genschaften. Wird das Mauerwerk durch Druck belastet, versucht sich der
Mauerstein und die Mértelfuge seitlich auszudehnen. Weil jedoch die Quer-
verformbarkeit des Mdrtels in der Lagerfuge deutlich gréBer ist als die des
Mauersteins wird der Mértel an der Querverformung durch den Stein gehindert.
Es entstehen somit Querdruckspannungen im Mértel und Querzugspannung
im Stein (Abbildung [2.10). Je gréBer der Querverfomungsunterschied ist,
desto geringer ist die Druckfestigkeit des Mauerwerks. Folglich hangt die
Mauerwerksfestigkeit im Wesentlichen von der Steinzugfestigkeit und der
Querverformung des Mbrtels ab.

In der Literatur finden sich viele Studien, in denen die Mauerwerksfestigkeit
als Funktion der Eigenschaften der Steine und der des Mdrtels entwickelt
wurde. Kirtschig [73] hatte diesbezlglich 187 Versuchsergebnisse ausgewertet
und mit mehreren empirischen Ansatzen verglichen. Alle Gleichungen zeigten
einen funktionellen Zusammenhang zwischen der Stein-, Mértel- und Mau-
erwerksfestigkeit. Weil die Gleichungen jedoch sehr kompliziert waren, hat
Kirtschig einen vereinfachten Ausdruck entwickelt, bei dem die Mauerwerks-
druckfestigkeit linear von der Stein- und Mdortelfestigkeit abhangt. Es zeigte
sich, dass damit die Versuchsergebnisse gut nachgebildet werden konnten.
Im Folgenden werden nun die wesentlichsten Zusammenhange zwischen der
Stein-, Mértel- und Mauerwerksfestigkeit kurz vorgestellt.

Leichtmortel besitzen eine gréBere Querverformbarkeit als Normalmértel.
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Abbildung 2.10: Einfluss unterschiedlicher Querverformbarkeit des Mortels
und Mauersteins

Dies fuhrt zu einem gréBeren Querdehnungsunterschied zwischen Mauerstein
und Leichtmoértel. Selbst bei gleicher Mérteldruckfestigkeit von Leicht- und
Normalmortel wird sich dadurch die Mauerwerksdruckfestigkeit verringern. Die-
ser ungunstige Einfluss des Leichtmértels wurde intensiv von Schubert [131]
untersucht, indem er eine Vielzahl an Versuche aus der Literatur an Poren- und
Leichtbetonmauerwerk mit Leichtmértel auswertete. Zusatzlich stellte Schubert
klar, dass der Einfluss von Dinnbettmdrtel auf die Mauerwerksfestigkeit nur
sehr gering ist. Die Ursache liegt hierbei in der geringen Mortelfugendicke von
etwa 2 bis 3 mm und der infolgedessen resultierenden vernachlassigbaren
Querverformbarkeit (Schneider [129]). Der Einfluss der Morteldicke wurde
auch von Hendry [64] behandelt. Er berichtet, dass bei einer Morteldicke von
16 bis 19 mm die Festigkeit im Vergleich zu einer 10 mm dicken Md&rtelfuge um
30 % verringert sein kann.

Ein weiterer groBer Einfluss auf die Mauerwerksdruckfestigkeit hat der
Feuchtegehalt der Steine in Kombination mit dem Wassergehalt des Mértels
(Schubert [130], Kirtschig [73])). Bei einem geringen Wassergehalt des Mértels
kann es zu einem Mangel an erforderlichem Restwasser kommen, sodass
die maximal moégliche Festigkeit des Mértels nicht komplett erreicht werden
kann. Bei gro3em Wassergehalt entstehen sehr viele Kapillarporen, wodurch
die Festigkeit ebenso betrachtlich reduziert werden kann. Die Wasserabgabe
des Mortels wird stark von der Wasseraufnahmefahigkeit des Mauersteins
und somit von dessen Feuchtegehalt beeinflusst. Verflgt ein Mauerstein Gber
die Mdglichkeit einer grolBen Wasseraufnahme Uber einen gréBeren Zeitraum
besteht die Gefahr, dass der Mértel zu viel Wasser abgibt. Die Folge ware
folglich eine zu kleine Mdrtelfestigkeit.
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Der Mauerwerksverband beeinflusst ebenfalls die Druckfestigkeit. Insofern
in den StoBBfugen wegen der geringen Haftzugfestigkeit Krafte kaum aufgenom-
men werden kénnen, missen diese in den Lagerfugen Uber- und unterhalb
der Stof3fuge Ubertragen werden. Versuche an Mauerwerkspfeilern zeigen
deshalb bei vermoértelten Stof3fugen eine geringere Druckfestigkeit als bei
unvermortelten StoBfugen. Dieser Einfluss zeigt sich auch deutlich an Mau-
erwerkswanden, die in Wandtiefe aus mehreren Steinreihen bestehen und
somit zusatzliche Sto3fugen durch Vermdrtelung entstehen. Zwischen 10 und
20 % ist die Druckfestigkeit in diesem Fall geringer als bei Einsteinmauerwerk
(Steinbreite gleich Wandbreite) (Schneider [129]).

Weil die Steinzugfestigkeit sehr schwer zu bestimmen ist haben die meisten
Wissenschaftler zur Ermittlung der Mauerwerksfestigkeit empirische Gleichun-
gen vorgeschlagen, die von der Steindruckfestigkeit Bp s; und der Mérteldruck-
festigkeit Bp .m0 abhangen. Eine ausflhrliche Liste empirischer Beziehungen
kann u.a. in Vratsanou [153] nachgelesen werden. In der Regel erfolgt heute
die Ermittlung der Mauerwerksdruckfestigkeit durch die Gleichung (Scher-
mer [126], Biegholdt [14]). Zwei wesentliche Zusammenhange sind in dieser
Gleichung berlcksichtigt. Zum einen wird die Mauerwerksfestigkeit gré3er mit
anwachsender Stein- und/oder Mértelfestigkeit. Zum anderen wird die Mauer-
werksfestigkeit Null, sobald entweder die Mauerstein- oder die Mértelfestigkeit
zu Null wird. Es muss allerdings erwahnt werden, dass entsprechend vieler
Untersuchungen durchaus eine gewisse Mauerwerksdruckfestigkeit vorhanden
ist. Dieser Fakt hat jedoch kaum Bedeutung fir die praktische Anwendung
dieser Formel (Schubert [134]). Der Vorteil dieses Ausdrucks liegt in der guten
und zutreffenden Beschreibung des Zusammenhangs zwischen Mauerwerk-,
Mauerstein- und Mérteldruckfestigkeit und ist somit Grundlage vieler empiri-
scher Formeln.

ﬁD,MW =da- ﬁlg,St ) ﬁB,Moe (2.7)

Die drei Parameter a, b und ¢ hdngen von der verwendeten Mauerstein-
Mauermdrtel-Kombination ab. Schubert [132], [134] prasentiert diesbeziglich
eine sehr umfangreiche Tabelle, in welcher die drei Parameter hinsichtlich einer
gegebenen Mauerstein-Mauermdrtel-Kombination definiert sind.

Mann [90] ermittelte die Werte der drei Parameter a, b und ¢ auf Basis einer
statistischen Auswertung von tber 900 Versuchsergebnissen unterschiedlich-
ster Mauerstein-Mortel-Kombinationen. Er war der Ansicht, dass es méglich
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sein muss, durch eine einzige mathematische geschlossene Funktion den Zu-
sammenhang zwischen den Festigkeiten von Stein, Mértel und Mauerwerk zu
formulieren. Nach Auswertung der Versuchsergebnisse kam er jedoch zu der
Erkenntnis, dass die ermittelten Wandfestigkeiten einer sehr grof3en Streuung,
abhangig von den Kombinationen aus Stein- und Mdortelfestigkeit, unterliegen.
Die Ermittlung der Wandfestigkeit mit einer einzigen geschlossenen Funktion,
fur alle Mauerstein-Mauermortel-Kombinationen, wirde somit zwangslaufig
ungenaue Ergebnisse liefern.

Vermeltfoort [152] fihrte 170 Druckversuche an Mauerwerkswanden mit
unterschiedlichen Mauersteinen und Mauermartel durch. Er verglich die expe-
rimentellen Ergebnisse mit der Gleichung [2.7], wobei er die Werte fiir a, b und
¢ entsprechend des Eurocode 6 [42] vornahm. Es zeigte sich, dass mit dieser
Formel die experimentellen Resultate nur leicht Gberbewertet wurden, sodass
durchaus von einer guten Abbildung gesprochen werden kann. Trotzdem ju-
stierte Vermeltfoort in einem weiteren Schritt die Parameter derart, damit eine
Loeste“ Abbildung erzielt wurde.

071 (025
Bo.aw = 0,71 Bp'g - Bp'azoe (2.8)

Biegholdt [14] untersuchte die Druckfestigkeit an historischem Mauerwerk
und bediente sich ebenfalls der Gleichung [2.7] Auf Basis dieser Untersuchung
prasentierte er den folgenden Ausdruck.

0,5 70,33
Pomw =1,0- D,St " PD,Moe (2.9)

FOr die Mortelfestigkeit setzte er anschlieBend den Wert BD,MOE = 0,6 MN/m?
an und verglich daraufhin die berechneten Ergebnisse mit den Angaben nach
DIN 1035-2 [32], wobei eine gute Ubereinstimmung zu beobachten war.

Hendry und Malek (erwahnt in Hendry [64]) flhrten eine statistische Analyse
an mehreren hundert Mauerwerkskdrpern mit einer Dicke von 102,5 mm
und 215 mm durch. Es wurden dabei Vollsteine sowie ein Mdrtel mit der
Zusammensetzung 1:1/4:3 (Volumenteile Zement:Leim:Sand) verwendet. Sie
prasentierten hierfir die folgenden beiden Gleichungen fir 102,5 mm dickes
Mauerwerk bzw. 215 mm dickes Mauerwerk.
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0,531 0,208

BD,MW:1?242'BD,St " FPD.Moe (2.10)
0,778 (0,234

Bo.aw = 0,334 By ¢.” Bpstoe (2.11)

Franke und Goretzky [57] prasentierten ein analytisches Modell zur Berech-
nung der Druckfestigkeit von Mauerwerk, wobei dessen verwendeten Mauer-
steine und verwendete Mortel innerhalb des Modells deutlich unterschiedliche
Festigkeiten und Verformungseigenschaften annahmen, wie es oft bei histori-
schen Mauerwerksbauten zu beobachten ist. Sie setzten in ihrem Modell ein
linear elastisches Verhalten des Steins an. Das Verhalten des Mértels erfolgte
durch ein nichtlineares Stoffgesetz. Fiir die numerische Berechnung wurde
das Mauerwerk in eindimensionale Prismen unterteilt, indem die Lager- und
StoBfugen als Schnittlinien dienten. Per Zufallsprinzip wurde anschlieBend
eine Anordnung verschiedener fester und verformungsfahiger Steine und Mor-
tel bestimmt. Unzahlige Berechnungen wurden auf diese Art durchgefihrt
und ausgewertet, auf Basis derer die Autoren die folgende Formel zur
Berechnung der Mauerwerksdruckfestigkeit vorschlugen.

Bo.sw = (1,1 —Vy) - Bp pmw,1 (2.12)

mit

Bowi =a-Bhs - Bhyoe ©<0,8,¢<0,3 (2.13)

Hierbei ist V; der Variationskoeffizient des Mauersteins und muss fur die
Anwendung der obigen Gleichung gleich dem Variationskoeffizienten des
Mbrtels sein.

Kirtschig [74] versuchte die Mauerwerksfestigkeit Bp ., nicht wie bisher als
Funktion der Druckfestigkeiten, sondern als Funktion der E-Moduln in horizonta-
ler Richtung von Mértel und Stein zu beschreiben, insofern die unterschiedliche
Querverformbarkeit von Mértel und Mauerstein fir das Versagen des Mauer-
werks verantwortlich ist (Gleichung [2.14). Diesbezliglich wurde eine Testserie
an Mauerwerkskdrpern durchgefihrt, wobei der Mdrtel, hergestellt mit meh-
reren unterschiedlichen Zuschlagen, mit gelochten Lehmziegeln kombiniert
wurde. Kirtschig legte die folgende Gleichung zu Grunde

Boaw =a-Ej ¢ Ef vioe (2.14)
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worin Ej 5, dem E-Modul des Steins und Ej, 57, dem E-Modul des Mortels
in horizontaler Richtung entspricht. Die Ermittlung der E-Moduln, sowohl in
horizontaler als auch in vertikaler Richtung, entsprach dem Sekantenmodul
bei 30 % der maximalen Druckfestigkeit des Steins bzw. Mértels. Durch die
Methode der kleinsten Quadrate ermittelte er schlieB3lich die Werte flr die
drei Koeffizienten a, b und c. Er stellte fest, dass mit dieser Gleichung die
experimentellen Ergebnisse nur schlecht wiedergegeben werden kénnen. Den
Grund hierfir sah er in der grof3en Wertestreuung der ermittelten E-Moduln
in horizontaler Richtung, wodurch er diese durch die E-Moduln in vertikaler
Richtung ersetzte (Gleichung [2.15).

Boaw =a-Elg - ESpo0 (2.15)

Des Weiteren erkannte er, dass beim Mauerstein ein direkter Bezug zwi-
schen dem E-Modul in vertikaler Richtung und seiner Druckfestigkeit besteht.
Diesen Zusammenhang konnte er beim Mértel nicht feststellen, so dass letzt-
endlich Kirtschig die folgende Gleichung [2.16] fir die Druckfestigkeit des Mau-
erwerks prasentierte.

0,43 0,26
:BD;MW = 0’97'BD,SI 'Ev,Moe (216)

In Tabelle 2.1] sind noch einmal die vorgeschlagenen Parameterdefinitionen
zur Ermittlung der Mauerwerksdruckfestigkeit Bp aw nach Gleichung ent-
sprechend der daflir zu Grunde gelegten Randbedingungen angegeben.

Hilsdorf [65] studierte das Verhalten von Mauerwerk unter einaxialer Druck-
belastung. Auf Basis dieser Studie entwickelte er eine Methode, womit die
Mauerwerksfestigkeit ermittelt werden kann. Einige Annahmen liegen dieser
Methode zu Grunde. Wie bereits oben erwahnt, besitzt Mdrtel ein deutlich
geringeren E-Modul als Stein. Infolge des Verbundes und Reibung zwischen
Stein und Mértel wird sich bei einer Druckbelastung des Mauerwerks im Mortel
ein dreiaxialer Druckspannungszustand ergeben. Im Stein hingegen entstehen
biaxiale seitliche Zugspannungen in Kombination mit einer axialen Druckspan-
nung (Abbildung [2.10). Hilsdorf nahm an, dass die seitlichen Spannungen
oy und o, sowohl Uber die H6he des Steins als auch des Mdortels konstant
verteilt sind (Abbildung [2.11]a). Unter der weiteren Annahme, dass sich das
Verhalten des Steins durch die Mohr-Theorie reprasentieren Iasst, prasentierte
er eine geradlinige Versagenseinhillende (Kurve A in Abbildung[2.11b) fir den
Stein. Sobald die Zugspannungen im Stein diese Kurve A schneiden bildet
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Tabelle 2.1: Bewertung der Parameter a, b und ¢ entsprechend Gleichung [2.7

nach Vorschlagen aus der Literatur

Autor

a

b

Hinweis

Schubert [134]

«(1)

=(1)

*(1)

*1) Parameter  entspre-
chend der Mauerstein-
Mortel-Kombination aus
Tabellenwerken [132], [134].

Vermeltfoort [152]

0,71

0,71

0,25

Parameter entsprechend Eu-
rocode 6. Leichte Uberbewer-
tung der experimentellen Er-
gebnise an 170 Mauerwerks-
druckversuchen.

Biegholdt [14]

1,0

0,5

0,33

Untersuchung an historischem
Mauerwerk. Gute Ubereinstim-
mung mit experimentellen Re-
sultaten.

Hendry und Malek
[64]

Statistische Analyse von Mau-
erwerkskorpern mit einer Dicke
von

102,5 mm

215 mm

Franke und Goretzky
[57]

Analytische Studie zur Mauer-
werksdruckfestigkeit. Variation
der Mauerstein- und Moértelfe-
stigkeit. *2) Werte fur die Para-
meter enstprechend Tabellen-
werken aus [57] unter BerUck-
sichtigung der Obergrenzen fir
b und c.

Kirtschig [74]

0,97

0,43

0,26*)

*(3) Exponent fiir vertikales E-
Modul des Mértels (Gleichung
[2.16)). Beriicksichtigt somit den
Einfluss der Querverformbar-
keit des Mortels.
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sich ein Riss (Kurve B in Abbildung[2.11p). Allerdings ist hier noch kein kom-
plettes Versagen des Mauerwerks erreicht. Bei zunehmender Erhéhung der
auf3eren einaxialen Belastung wird es passieren, dass diese Belastung die
einaxiale Druckfestigkeit des Mértels Gbersteigt. Damit der Mértel nicht versagt,
muss dieser seitlich umschnurt werden. Diese Umschnirung erfolgt durch
eine minimal erforderlich seitlich Zugspannung im Stein und wird in Abbildung
durch die Kurve C dargestellt. Hilsdorf nahm hierfir an, dass sich der
Mortel unter dreiaxialem Druckzustand dhnlich dem Beton unter dreiaxialem
Druckzustand verhalt. Im besten Fall versagt ein Mauerwerk dann, wenn die
Kurve C die Kurve A schneidet, insofern dieser Punkt der maximalen Belastung
des Mauerwerks entspricht. Fir diesen Fall prasentierte Hilsdorf die folgende
Gleichung fUr die axiale Druckfestigkeit des Mauerwerks.

Bp.s: Bz st + 0 Bp Moe

DM (2.17)
Po.nw = Ui Bzsi+o-Bps
mit
hMoe
o= 2.18
4, 1 ° hSl‘ ( )

Hierin ist Bz die zweiaxiale Zugfestigkeit des Mauersteins und U, ein
UngleichmaBigkeitskoeffizient, womit das Verhaltnis zwischen maximaler Nor-
malspannung im Stein zu durchschnittlicher Normalspannung im Mauerwerk
bertcksichtigt wird. Mit 4,0, und hs, gehen die Hohen der Mortelfuge bzw. die
des Steins mit ein.

%) b)cs =c,t
L N /mfs:?;;‘;k“ﬁ:;a
Oy,
b/?} Gwé ) g B /! Versagen Minimale Querzug
b/2 o /1/ |r’r|1 II:]/::E::uc(:arsteln
fiidiiiiii e :

Druck c,=U-c,,

Abbildung 2.11: konstante Verteilung der Zugspannungen Utber die Mértel-
und Steinhéhe sowie die Versagenskriterien des Mauerwerks
nach Hilsdorf [65]

Im Vergleich zur Mauerwerksdruckfestigkeit senkrecht zur Lagerfuge wur-
de die Festigkeit parallel zur Lagerfuge, auch Langsdruckfestigkeit genannt,
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bisher nur dirftig behandelt. In der Regel ist davon auszugehen, dass die
Langsdruckfestigkeit kleiner ist als die Druckfestigkeit senkrecht zur Lagerfu-
ge. Im Wesentlichen hangt die Langsdruckfestigkeit von der Ausfihrung der
StoB3fuge (vermortelt / unvermdrtelt) ab. Im Zustand einer unvermértelten Stof3-
fuge werden Druckspannungen senkrecht zu den Stof3fugen lediglich tber die
Lagerfuge Ubertragen. In diesem Fall ist die Haftscherfestigkeit zwischen La-
gerfuge und Mauerstein die entscheidende GréBe. Versuche an vermdrtelten
Sto3fugen haben erwartungsgeman eine deutlich gréBere Langsdruckfestig-
keit ergeben als bei unvermoértelten Sto3fugen (Schubert [135]). Ein weiterer
bedeutender Parameter ist die Langsdruckfestigkeit der Mauersteine. Der Wert
der Langsdruckfestigkeit der Mauersteine hangt sehr stark vom Lochanteil
ab. Je héher der Lochanteil, desto geringer wird die Langsdruckfestigkeit des
Mauersteins und somit die Langsdruckfestigkeit des Mauerwerks. Zusétzlich
Einflisse wie die Steifigkeitsverhaltnisse zwischen Mauerstein und Lagerfugen
sowie der Mauerwerkverband wurde von Schubert und Graubohm [133],[135]
untersucht. Allerdings basieren diese Auswertungen auf sehr wenigen Unter-
suchungsergebnissen, die zudem teilweise nur unvollkommen dokumentiert
wurden. Page [107] berichtet unter anderem davon, dass bei einer Druckbe-
lastung parallel zur Lagerfuge infolge einer seitlichen Verformung der Wand
das Versagen durch Ablésung entlang der Lagerfuge statt findet. Infolgedessen
wird die Druckfestigkeit wesentlich reduziert.

2.5 Elastizitatsmodul von Mauerwerk

Zahlreiche Methoden zur Ermittlung des Elastizitatsmoduls Ey von Mauer-
werk senkrecht zur Lagerfuge wurden bisher prasentiert, wobei Ej in den
meisten Féallen dem Sekantenmodul unterschiedlicher Spannungslevel ent-
spricht. Binda und seine Mitautoren [16] z.B. definierte den E-Modul durch den
Sekantenmodul bei 30 % der maximalen Mauerwerksdruckfestigkeit. In den
meisten Arbeiten wird der E-Modul als Funktion der Mauerwerksdruckfestigkeit
Bp.mw ausgedrickt. Sinha und Pedreschi testeten mehrere Mauerwerkskérper
unterschiedlicher Steine und Mértel und haben, basierend auf einer stati-
stischen Analyse, den folgenden Ausdruck fir die Ermittlung des E-Moduls
vorgeschlagen.

Eo=1180- By, (2.19)

Wohlwissend um die Uneinigkeit einer angemessenen Beziehung zwischen
dem E-Modul und der Druckfestigkeit des Mauerwerks prasentierten Priestely
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und Paulay [115] zwei Gleichungen fir Betonmauerwerk Ej ;, und Lehmziegel-
mauerwerk Ey ;. Unter Berlcksichtigung der Zweckdienlichkeit hoher Werte flr
den E-Modul, wodurch eine Unterbewertung von Erdbebenkraften verhindert
werden kann, empfahl er die folgenden beiden Gleichungen.

Eo m = 1000 - Bp pmw (2.20)
Eo; =700 Bp srw (2.21)

Vermeltfoort [152] ermittelte auf Grundlage einer Auswertung von 170 Ver-
suchen den Anfangs-E-Modul Ey sowie den Sekantenmodul Es.. bei einem
Drittel der maximalen Belastung.

Eo=13385+352- ﬁD,Mw (2.22)
E¢c =2140+340- ,BD,MW (2.23)

Durch das sehr grof3e Spektrum an empirischer Formeln fiir die Ermittlung
des E-Moduls als Funktion der Druckfestigkeit des Mauerwerks, sind Werte
von Ey = 400-Bp pw bis Ey = 1000-Bp arw moglich (Hendry [64]). Vratsanou
[153] gibt sogar einen Wertebereich von Ey = 500 <+ 2000 Bp pr, an.

Anderen Wissenschaftlern erschien es sinnvoller, den E-Modul in Abhan-
gigkeit der unterschiedlichen Verformungseigenschaften von Mauerstein und
Moértel darzustellen, insofern Mauerwerk ein Verbundmaterial dieser beiden
Elemente ist. Unter der Annahme linear elastischen Verhaltens der beiden
Elemente berechnete Binda [16] die Druckverformung des Mauerwerks als
Summe der Verformungen von Stein und Mértel.

d,St
(d,Moe + 1>
d,St

ESI
d,Moe + Eroe

Ey=Eg, - (2.24)

In dieser Gleichung ist E5; und Ejz,. der E-Modul des Mauersteins bzw. der
des Mortels. Die Dicke der beiden Komponenten wird mit d; und dj;,. bezeich-
net. FUr den Fall gréBer werdender Verformbarkeit des Mértels gegenlber der
des Steins wird mit Gleichung das Verhéltnis zwischen E-Modul Ey zu
E-Modul E;; des Mauersteins kleiner. Des Weiteren wird E gréBer, sofern der
Moértel steifer ist und die Mdrtelfugendicke kleiner wird. In Abbildung [2.12]sind
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Abbildung 2.12: Abhangigkeit des E-Moduls Ey von den geometrischen und
materiellen Eigenschaften der beiden Komponenten Mauer-
stein und Mértel nach Gleichung [16]

diese Zusammenhéange grafisch dargestellt.

Ameny [1], [2] prasentierte eine einfache Methode, womit die Steifigkeit des
Mauerwerks als Funktion der E-Moduln von Stein und Mértel ermittelt werden
kann. Er fUhrte an Leichtbeton-Mauerwerk mehrere Versuche durch und stellte
fest, dass der E-Modul deutlich unter dem Wert von Ey = 1000 -fBp m liegt,
wie er in einigen Normen angegeben wird. Der Schwerpunkt seiner weiteren
Untersuchung bestand darin, den Einfluss von Querspannungen im Mauerwerk
infolge unterschiedlicher elastischer Eigenschaften von Stein und Mértel, zu
bewerten. Er konnte diesbeziiglich zeigen, dass die Werte der E-Moduln ftr
das Mauerwerk mit und ohne Berlcksichtigung der Querspannungen lediglich
um 2,1 % abweichen. Er kam somit zu dem Schluss, dass die Ermittlung des
E-Moduls unter BerUcksichtigung der seitlichen Effekte wegen der deutlich
héheren Komplexitat nicht gerechtfertigt ist.

Ein Vergleich zwischen der E-Moduln und Querdehnzahlen des Mauerwerks
senkrecht und parallel zur Lagerfuge wurde von Dhanasekar [27] und sei-
nen Mitautoren durchgefthrt. Neben 112 biaxialen Versuchen wurden einige
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wenige einaxiale Versuche durchgefihrt. Nach Auswertung der Versuchser-
gebnisse und Ermittlung sowohl der E-Moduln als auch der Querdehnzahlen in
beide Richtungen stellte er fest, dass kein wesentlicher Unterschied zwischen
den Werten senkrecht und parallel zur Lagerfuge zu verzeichnen ist. Dieses
Ergebnis veranlasste die Autoren dem Mauerwerk ein isotropes Werkstoffver-
halten zuzuweisen.

Steinbach [145] fihrte Untersuchungen hinsichtlich des E-Moduls und der
Querdehnzahl des Mauerwerks parallel zur Lagerfuge durch. Hierbei berick-
sichtigte er die Orthotropie des Mauersteins sowie die Anisotropie des Mau-
erwerks infolge der Stof3fugen. Hinsichtlich der Orthotropie des Mauersteins
wurde eine umfassende Versuchsreihe zur Ermittlung der Stein-E-Moduln und
der Querdehnzahlen in Langs- und Querrichtung durchgefihrt. Dabei wurden
die E-Moduln als Sekantenmodul bei einem Drittel der maximalen Spannung
ermittelt. Der Orthotropiefaktor O; s; des Steins entspricht dem Verhaltnis der
vertikalen Steifigkeit zur horizontalen Steifigkeit des Steins. Es zeigte sich,
dass Hochlochziegel (HLz) O, s; = 1,78 und 2,5, Vollziegel (Mz) O; ;; = 1,72
und Lochkalksandsteine (KS L) O; s, = 1,46 sehr stark orthotrop sind, wo-
hingegen Porenbeton-Plansteine (PP) O; ;; = 1,04 und Vollkalksandstein (KS
V) O s: = 1,13 kaum othotrop sind. Fir die Bewertung der Anisotropie infol-
ge der StoBfugen bediente sich Steinbach eines Ansatzes von Pfeifer [116],
der die Mauerwerkswand als Scheibe definierte und die Stof3fugen durch
Schlitze darstellte. Unter der Annahme eines isotropen Materialverhaltens
des Steins und nach Durchfiihrung mehrerer FE-Berechnungen an einem
herausgeschnittenen Element der Hohe h und Lange | stellte Pfeifer das fol-
gende Steifigkeitsverhaltnis in horizontaler Richtung zwischen gestérter und
ungestérter Wandscheibe vor.

EAgeschlitzt L 1
EAungeschlitzt 4h/ !

(2.25)

Der Autor stellte fest, dass mit dieser Gleichung die Steifigkeitsminderung
eines Mauerwerks infolge der Sto3fugen auch bei Ansatz orthotropen Steinma-
terials gut abgebildet werden kann. In Abbildung[2.13]sind fir flinf verschiedene
Steinsorten und deren zugehorigen Orthotropiefaktoren O; s; die Verhaltnisse
zwischen der vertikalen zur horizontalen Scheibensteifigkeit dargestellt. Es
zeigen sich erhebliche Steifigkeitsunterschiede zwischen beiden Betrachtungs-
richtungen.
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Abbildung 2.13: Vergleich der vertikalen zur horizontalen Steifigkeit des Mau-
erwerks nach Steinbach [1435]

2.6 Versagenskriterien von Mauerwerk

Yokel und Fattal [156] fuhrten 1976 mehrere Versuche an 122x122 cm grof3en
Mauerwerksscheiben durch. Die Belastung erfolgte durch eine verteilte Verti-
kallast P, an der oberen und unteren Kante der Versuchskorper sowie durch
eine Diagonallast P;. Die Versagensbilder der getesteten Mauerwerksschei-
ben konnten anschlieBend den Versagensformen, Aufklaffen entlang der
Mértelfugen sowie Aufspaltung der Scheibe zugewiesen werden. Letztere Ver-
sagensform unterschied sich noch einmal im Verlauf der Aufspaltung, welche
entweder in Richtung der Hauptzugspannung verlief oder eine Verbindung zwi-
schen den Stellen der Kraftaufbringung darstellte und selten durch die Mitte der
Scheibe ging. Zur Beschreibung dieser Resultate stellten Yokel und Fattal drei
Versagenshypothesen auf. Danach tritt ein Versagen entweder infolge eines
kritischen Wertes der Hauptzugspannung, einer kritischen Zugdehnung in der
Scheibenebene oder eines kritischen zweiaxialen Hauptspannungszustandes
ein. Die Untersuchung der Versagenshypothese, bezogen auf das Aufspalten
der Scheibe, erfolgte dabei auf Grundlage eines elastischen Spannungszu-
standes in Scheibenmitte. Fir die Versagensformulierung infolge Aufklaffens in
der Mértelfuge wurde das Mohr-Coulomb-Kriterien angesetzt. AbschlieBende
Vergleiche mit experimentellen Resultaten fihrten zu dem Ergebnis, dass die
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Beschreibung von Mauerwerksversagen eine Kombination mehrerer Versa-
genshypothesen ist und somit nur bedingt durch ein Kriterium darzustellen ist.

In den 1970er Jahren entwickelten Mann und Mdller [91],[100] eine Bruch-
theorie flr unbewehrtes Mauerwerk infolge gleichzeitiger Schub- und Normal-
kraftoeanspruchung. Fir die Formulierung der Bruchkriterien bedienten sie
sich der vereinfachten Annahme, dass an einem herausgeschnittenen Ele-
ment der belasteten Wandscheibe lediglich vertikale Spannungen o, sowie
Schubspannungen 7 wirken. Horizontale Spannungen o, hingegen bleiben
auf Grund ihrer geringen Grd3e unbericksichtigt. In Abbildung ist die
Spannungsverteilung an einem Element der GréBe 2AxAy dargestellt. Dies
wiederum flihrte zu dem auf der sicheren Seite liegenden Ansatz, dass die
Ubertragung der vertikalen Schubspannungen Tyx NUr Uber die Steine, jedoch
nicht tber die StoB3fugen erfolgt. Grund hierflr ist allerdings nicht allein die
Tatsache des sehr geringen Drucks in den Stof3fugen. Einflisse wie das un-
sachgemafe Verfillen der Fuge mit dem Mértel sowie Schwinden des Mbrtels
durch schlechte Abbindeverhalinisse unterstitzen diesen Ansatz. Als Folge
dieser Annahmen verursachen die Schubspannungen 7., in der horizonta-
len Fuge ein Drehmoment. Um das Gileichgewicht am Einzelstein aufrecht
zu erhalten, nahmen die Autoren einen stufenférmiger Verlauf der vertikalen

Spannungen o7 > an (Abbildung [2.14b).

Glzszif-w (2.26)
) Ay

Abhéangig vom Verhaltnis der relativen Werte aus Normalspannung o, und
Schubspannung 7,,, im Weiteren nur noch als 7 bezeichnet, kbnnen mehrere
Versagensformen des Mauerwerks eintreten. Fir den Fall sehr kleiner Normal-
spannungen ftritt in der Regel ein Schubversagen in der Lagerfuge ein. Die
Risse in der Mortelfuge entstehen dabei gewdhnlich zuerst im Bereich der
geringeren vertikalen Spannungen o,. Die Formulierung des Bruchkriteriums

erfolgt auf Basis des ,Mohr-Coulomb-Kriteriums*

T = B+ 0 (2.27)

Hierbei entspricht By, der Haftscherfestigkeit und 1 dem Reibungsbeiwert.
Setzt man Gleichung in ein erhalt man fir das Bruchkriterium ,Schub-
versagen in der Lagerfuge® den folgenden Ausdruck.

T=PBh,+U" Oy (2.28)
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Abbildung 2.14: Spannungszustand am Mauerwerkselement a) und am Ein-
zelstein b) entsprechend der Annahmen von Mann und Mdiller

[91]

Dabei ist f};, die reduzierte Haftscherfestigkeit und pu* der reduzierte Rei-
bungsbeiwert.

* BHS
=" (2.29)
.BHs 1 +u ) zAé)x
) u
w=— (2.30)
-2

Ein oft zu beobachtendes Versagensbild bei experimentell getesteten Mauer-
werkswanden unter sehr geringen Vertikalbelastungen ist der treppenférmige
Riss entlang der Mértelfugen. Dieses Versagensbild erklaren Mann und Muller
durch die von Stein zu Stein diagonal versetzten kleineren Spannungen o,
(Abbildung und sahen darin eine Bestatigung ihrer zu Grunde gelegten
Annahmen zur Formulierung dieser Versagenstheorie ,Schubversagen in der
Lagerfuge®.

Bei zunehmender Normalspannung erfolgt das Versagen des Mauerwerks
durch ReifBen der Steine. Damit ein Riss im Stein Gberhaupt entsteht, muss
die schiefe Hauptzugspannung im Stein die Zugfestigkeit des Steines f3; 5
Uberschreiten. Die Darstellung der Hauptzugspannung nach Gleichung
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basiert darauf, dass in Steinmitte lediglich die Normalspannung o, und die
maximale Schubspannung ts; = 2,3 -T wirkt.

2
Jd =%—\/ (3) + @239 =B.s @31

Hieraus folgt schlieBlich das Bruchkriterium fir ReiBen der Steine:

ﬁz St Oy
r=D8 g (2.32)
27 3 ﬁz,St

Erfahrt das Mauerwerk sehr gro3e Normalspannungen, tritt das Versagen
infolge Druckversagen des Mauerwerks auf, sobald die gréBere Spannung o
(Abbildung [2.14pb) die Druckfestigkeit des Mauerwerks Bp u,, Uberschreitet.

Ay

T = (Bpmw — Ox) -
Crisafulli [23] modifizierte die von Mann und Muller aufgestellten Versagens-
kriterien. Der Grund hierfir sah er in der von Mann und Mdller eher unwahr-
scheinlichen Annahme eines stufenférmigen Verlaufs der Normalspannung
o1 2 am Einzelstein. Infolgedessen setzte Crisafulli einen veranderlichen Ver-
lauf der Normalspannung o, lber die Lénge A, des Steins an (Abbildung[2.15).

Auf Basis dieses veranderlichen Verlaufs kann unter Anwendung des Mohr-
Coulomb-Kriteriums die Schubfestigkeit, bezlglich des Schubversagens, mit
Gleichung berechnet werden. Dabei wird allerdings nur die halbe Stein-
lange A, /2 beriicksichtigt, innerhalb derer die Normalspannung o, durch die
Auswirkungen der Schubspannungen 7 in der Lagerfuge reduziert werden.

2 Ay/2
T:ﬁHs+le' <Gx__'/ AGx'dy> (2.34)
Ay Jo

Durch Einfihrung eines Koeffizienten C,,, womit der veranderliche Verlauf
reprasentiert wird, vereinfacht sich Gleichung in die folgende Form.

Ax
— K : x —Ln® 2.
T = Bus+ UL (a Cu- 3, r) (2.35)



38 2 Konstitutive Beschreibung der Materialien

T-3AJ/A,

A2

X
YVVVVVVVVVVVVVVVY

T
IYYVVVVVYVVVVVVVVVY

(@)

X

Approximierter Verlauf

Angenommener Verlauf

Abbildung 2.15: Angenommener Verlauf der Vertikalspannungen a) sowie
angendherte Approximation der Vertikalspannungen b) am
Einzelstein entsprechend der Annahme von Crisafulli [23]

Fir die Ermittlung des Koeffizienten C,, approximiert Crisafulli den veran-
derlichen Verlauf der Normalspannung am Stein durch einen linearen Verlauf
(Abbildung [2.15b), wodurch sich fir C,, ein Wert von 1,5 ergibt. Fir die redu-
zierte Haftscherfestigkeit B;;, sowie fiir den reduzierten Reibungsbeiwert p*
ergeben sich dadurch die folgenden Ausdriicke.

* BHS
_ 236
; u
— 2.37
# 1+u-1.5~2—;‘ (:37)

Nach dem gleichen Prinzip wurde das Kriterium flr Druckversagen des
Mauerwerks [2.33] Uberarbeitet.

Ay
C,-Ax
Ay
1.5-Ax

T = (Bpmw— Ox) -

T= (BD,MW — Gx) . (2.38)
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Flr das Reil3en der Steine gibt Crisafulli den folgen Ausdruck an.

BZ,St_ 1+ Ox

Cs ﬁZ,St

Es wurde hier ein weiterer Koeffizient C, eingefiihrt, wodurch das Verhéltnis
von maximaler Schubspannung im Stein T, zu nomineller Schubspannung
T in einer allgemeineren Form dargestellt werden kann. Die Ermittlung von
Cs basiert auf der Annahme, dass das Verhaltnis von 7, zu 7 gleich dem
Verhéltnis von vertikaler Schubflache A, zu effektiver vertikaler Schubflache

Ayers ist (GL.(@240)).

T =

(2.39)

A
Co=_ (2.40)
T Avesy

Dabei ist die vertikale Schubflache A, die Querschnittsflache einer Mau-
erwerkswand infolge eines vertikalen Schnitts. Bei der effektiven vertikalen
Schubflache A, .rr werden lediglich die von den Steinen eingenommenen
Bereiche der geschnittenen Wandquerschnittsflache bertcksichtigt. Fur C;
ergab sich dadurch ein Wert von 2.0. Sowohl C,, als auch C; wurden anhand
einer numerischen Parameterstudie von Crisafulli [23] Uberprift und bestatigt.

In Abbildung[2.16|sind sowohl die Versagenskurven von Mann und Muller als
auch die von Crisafulli bezlglich der drei Bruchkriterien gegentibergestellt. Es
wurden hierflir die aufnehmbare Schubspannung 7t Gber die Normalspannung
o, aufgetragen. Als Eingangswerte fur die erforderlichen Parameter wurden
die Werte von Versuch V1 aus Kapitel angesetzt. Die Haftscherfestig-
keit ergab nach einer Materialuntersuchung gemaf3 DIN 18555-5 [37] einen
Wert von B;,s = 0,33 MN/m?. Fiir den Reibungsbeiwert wurde entsprechend
der DIN 1053-1 [31] der Wert u = 0,6 angesetzt. Die Ermittlung des letzten
erforderlichen Parameters, die Druckfestigkeit des Mauerwerks, erfolgte nach
der Gleichung aus der Arbeit von Schubert [134].

Boaw = a* Bh s Bb aoe (2.41)

Mit Bp s: und Bp moe wWird die Druckfestigkeit des Steins und des Mértels
bertcksichtigt. Diese Werte wurden infolge Materialtest ermittelt und betrugen
Bp.s: = 20,4 MN/m? bzw. Bp poe = 2,5 MN/m?. Die Werte der drei Parameter a,
b und ¢ kbnnen in Abhangigkeit des verwendeten Mauersteins aus Tabellen der
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Arbeit von Schubert [133] enthommen werden. Letztlich hat sich eine Druck-
festigkeit des Mauerwerks von Bp yw = 7,9 MN/m? ergeben. Der Vergleich
der beiden Versagenstheorien macht deutlich, dass durch die Modifizierung
der urspringlichen Bruchkriterien von Mann und Mller nach Crisafulli, das
Mauerwerk deutlich gréBere Schubspannungen T aufnehmen kann, ehe es zu
einem Versagen kommt.

----- Mann und Mdller
Crisafulli
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Abbildung 2.16: Hullkurvenzug der Bruchkriterien nach Mann und Mduller so-
wie Crisafulli

Ganz und Tharlimann [57], [98] untersuchten die Versagensmechanismen
vom Mauerstein und von der Moértelfuge, um damit Versagenskriterien fur
das Mauerwerk zu erstellen. Bei den moglichen Versagensmechanismen des
Steins wurde dabei die Anisotropie berlicksichtigt, die sich infolge der Lochung
im Stein ergibt. Basierend auf diesen Erkenntnissen wurden anschlieBend
funf Bruchkriterien fir das Mauerwerk ohne Zugfestigkeit und zwdlf Bruchkri-
terien flr das Mauerwerk mit Zugfestigkeit aufgestellt. Im Folgenden sind die
Bruchkriterien fir Mauerwerk ohne Zugfestigkeit angegeben.

e Zugversagen im Stein 73, — ox- 0y < 0

e Druckversagen im Stein rfy — (Bp.mwx+0x) - (Bp.mw,y+0y) <0
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e Schubversagen im Stein 7, + 0y - (Gy + Bp pwy) < 0

e Gleiten entlang der Lagerfuge rfy —(c—0Ox-tang)* <0
e Zugversagen in der Lagerfuge ffy + Oy - {Gx +2-c-tan <% + %)] <0

Zur vollstandigen Definition der Bruchkriterien bedarf es der Druckfestigkeit
des Mauerwerks parallel zur Lagerfuge BD,MW,y, der Druckfestigkeit des Mau-
erwerks senkrecht zur Lagerfuge Bp mw.x sowie des Kohéasionskoeffizienten
c als auch des Reibungswinkels ¢ in der Lagerfuge. Fur die Bruchkriterien
des Mauerwerks mit Zugfestigkeit bedarf es der zusatzlichen Koeffizienten
Zugfestigkeit des Mauerwerks parallel zur Lagerfuge Bz mw.x, Zugfestigkeit des
Mértel Bz mo. und dem geometrischen Verhaltnis des Lagerfugenabstandes
zu StoBfugenabstandes ay /ag. In Abbildung ist die Versagensflache fiir
Mauerwerk ohne Zugfestigkeit im dreidimensionalen Spannungsraum darge-
stellt. Zu Grunde liegen hier die Verhaltnisse Bp aw.x/Bp.vw,y = 0,4, ¢/Bp pmwx
= 0,033 sowie ein Wert fir tan¢ = 0,75.

BD,MW,X- BD,Mw,y

BD,Mw,y

Abbildung 2.17: Versagenskriterien nach Ganz und Thirlimann fir Mauer-
werk ohne Zugfestigkeit

1994 erstellte Seim [137] eine Versagensbedingung, womit er Mauerwerk
als ,ein Modell“ unter Beachtung idealer Plastizitat modellieren konnte. Hierbei
bediente er sich der Versagenstheorien von Ganz und Tharlimann [58], [59].
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Spannt man das Versganskriterium flr Druckversagen des Mauerwerks von
Ganz und Thirlimann Gber die Koordinaten oy, o, und 7y, auf, erhalt man
einen elliptischen Kegel. Zur Vermeidung der Singularitat an der Kegelspitze
rundete Seim diese aus und formulierte das Kriterium entsprechend um. Eine
Vereinfachung des Versagenskriteriums flr Zugversagen des Mauerwerks
erfolgte durch die EinflUhrung einer zusatzlichen Ebene, wodurch die hori-
zontalen Zugspannungen infolge hohen vertikalen Drucks begrenzt werden.
Die restlichen Versagenskriterien wurden unverandert tbernommen. Nach
mehreren Vergleichen mit experimentellen Ergebnissen bewertete Seim seine
Versagensbedingung selbst als zuverlassiges Werkzeug zur qualitativen und
quantitativen Modellierung eben beanspruchter Mauerwerksscheiben.

Dialer [28] untersuchte das Bruch- und Verformungsverhalten von skalierten
Mauerwerkskdrpern unter zweiachsigem Spannungszustand. Hierflr wurden
33 Versuche durchgefihrt, bei denen die Parameter Fugenneigung 6 zur Hori-
zontalen, Steindruckfestigkeit Bp s; sowie das Verhéltnis der Hauptspannungen
o1/0, variiert wurde. Die Ergebnisse verglich er mit den beiden Versagenshy-
pothesen sowohl von Mann/Mdller als auch von Ganz/Tharlimann und stellte
eine gute Ubereinstimmung fest, wodurch er beide Versagenshypothesen als
bestatigt anerkannte.

Anfang der 1980er Jahre untersuchte Page [105], [106], [110], [108], [109],
im Rahmen einer sehr umfangreichen Versuchsreihe, als erster das Verhal-
ten von Mauerwerk unter zweiachsiger Beanspruchung. Das Ergebnis war
die Erstellung dreidimensionaler Versagensflachen fir den Druck-Druck- und
Druck-Zug-Bereich, die sich Uber die beiden Hauptspannungen oy, 0> und
der Lagerfugenneigung 6 zur Hauptspannung o, aufspannen. Fir die hierfar
erforderlichen quadratischen Versuchskoérper mit einer Kantenlange von 360
mm, wurden aus Vollsteinen 1:2 skalierte Modellsteine herausgesagt. Die
Versuchskorper wurden anschlieBend in gewlnschter Lagerfugenorientierung
in den Versuchsstand eingebaut und zweiaxial belastet. In Abbildung [2.18]ist
die Versagensflache flr den Zug-Druck-Bereich dargestellt, der aus prakii-
scher Sicht, insbesondere bei mauerwerksausgefachten Stahlbetonrahmen,
die gréB3te Relevanz besitzt. In diesem Zug-Druck-Bereich fand das Versagen
immer abrupt entweder durch Rei3en der Fuge oder infolge eines kombinierten
Fugen-Stein-Versagens statt. Welche Versagensform letztlich eintritt hangt
stark von der Lagerfugenneigung 6 sowie dem Hauptspannungsverhaltnis
o1/0; ab.
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Abbildung 2.18: Versagenshillflache fur Mauerwerk unter zweiaxialer Bela-
stung im Zug-Druck-Bereich [108]

Fur die Erstellung der Versagensflache im Zug-Zug-Bereich befand Page
die Durchfuhrung einer experimentellen Untersuchung fur zu aufwendig und
komplex. Aus diesem Grund bediente er sich der Finite-Element Methode [106].
Insofern das Versagen des Mauerwerks unter zweiachsiger Zugbelastung stets
Folge einer Uberschreitung der Haftscher- oder Haftzugfestigkeit zwischen
Mauerstein und Mortel ist, erstellte er ein Finite-Element Modell, womit diese
Versagensformen abgebildet werden konnten.

Hamid und Drysdale [63] nahmen 1981 auf die damals zur Verfligung
stehenden Versagenshypothesen fir Mauerwerk Bezug, die durchweg auf
Versagenstheorien isotropen Materials basieren. Insofern sie diese Versagens-
hypothesen als nicht anwendbar fir Mauerwerk erachteten, stellten Hamid und
Drysdale ihrerseits ein Versagenskriterium fir Mauerwerk unter zweiaxialer
Belastung auf, womit die Anisotropie des Mauerwerks berucksichtigt werden
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konnte. Als mégliche Versagensformen wurde das Schubversagen in Lager-
und Sto3fuge sowie das Zugversagen des Steins zu Grunde gelegt. Die vor-
geschlagenen Gleichungen sind allerdings sehr komplex. Insbesondere beim
Kriterium flr Zugversagen unter zweiaxialem Spannungszustand bedarf es
sechs Materialparameter, die durch Versuche bestimmt werden missen. Der
anschlieBBende Vergleich mit experimentellen Resultaten zeigte gegenlber den
bisherigen Versagenshypothesen zwar ein deutlich besseres Ergebnis. Trotz-
dem muss eher eine ungeniigende Ubereinstimmung mit den experimentellen
Resultaten festgestellt werden.

Die Formulierung der Versagenshypothese basierte bei Andreaus [4] auf
den vorgeschlagenen Versagenskriterien von Mohr-Coulomb, Saint Venant
und Navier. Durch Modifizierung der jeweiligen Kriterien gelang es Andreaus
die Versagensformen Gleiten in den Mértelfugen (Mohr-Coulomb), Abplatzung
in der mittleren Wandebene (Navier) sowie eine Kombination aus Reil3en
der Steine und Aufspaltung in der Fuge (Saint Venant) zu beschreiben. Fir
die Anwendung der von Andreaus aufgestellten Versagenskriterien ist die
experimentelle Ermittlung mehrerer Materialparameter wie z.B. die einaxiale
Zug- und Druckfestigkeit, die E-Moduln und die Querdehnzahlen normal und
parallel zur Lagerfuge erforderlich.

Eine etwas andere Formulierung der Versagenshdllflache verwendeten Syr-
makezis und Asteris [147], [6]. Die bisher vorgestellten Versagenshillflachen
wurden aus mehreren unterschiedlichen Versagenskriterien zusammengesetzt,
wobei der Ubergang zwischen den einzelnen Versagenskriterien durch eine
Kante ausgebildet wird. In diesen Kantenbereichen werden somit gleichzeitig
mehrere Versagenskriterien angesprochen. Bei der numerischen Behandlung
dieser Bereiche muss deshalb die Interaktion der Versagenskriterien unterein-
ander berucksichtigt werden. Um dieses Problem zu umgehen formulierten
Syrmakezis und Asteris eine kontinuierliche, kantenfreie Versagenshdillflache.
Hierflr bedienten sie sich des Ansatzes eines kubischen Tensor-Polynoms,
welches urspringlich far Verbundmaterial angewandt wird. Die somit aufgestell-
te Versagenshypothese wurde mit den Versuchsergebnissen von Page 1981
verglichen und zeigten eine gute Ubereinstimmung. Allerdings ist fir die An-
wendung der vorgestellten Versagenshllflache die experimentelle Ermittlung
mehrerer Materialparameter wie z.B. die einaxiale Druck- und Zugfestigkeit
und die Spannungen in x- und y-Richtung erforderlich.
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3 Analytische Modelle fur
Stahlbetonrahmenbauteile

3.1 Einfuhrung

Wird ein Stahlbetonrahmen durch eine starke Bodenbewegung, wie z.B. durch
ein Erdbeben belastet, verursacht diese Einwirkung eine starke inelastische
Antwort der Struktur. Seit mehreren Jahrzehnten befassen sich Wissenschatftler
nun mit der Bemessung und Analyse von Stahlbetonelementen unter alternie-
renden Einwirkungen. Dabei liegt das Interesse hauptsachlich in dem Ziel das
inelastische Verhalten dieser Bauteile unter zyklischer Belastung zu verstehen
und schlieBlich zu modellieren, um somit die Antwort der Struktur analytisch
ermitteln zu kénnen. Unzahlige Modelle wurden seither vorgeschlagen, wel-
che auf der Grundlage des hysteretischen Last-Verformungs-Verhaltens von
Stahlbetonelementen, ermittelt infolge experimenteller Untersuchungen, ba-
sieren. Die Bandbreite der Modelle reicht vom einfachen Zwei-Komponenten-
Modell mit bilinearem Hystereseverhalten bis zum aufwendig programmierten
Schichten-Modell, dessen hysteretisches Verhalten auf der detaillierten Be-
schreibung des zyklischen Spannungs-Dehnungs-Verhaltens von Stahl und
Beton basiert. Insofern die Berechnung des Verhaltens mehrstéckiger Rahmen-
strukturen unter Anwendung aufwendig programmierter Modelle oder sogar
mit Hilfe der klassischen FE-Methode in einem unverhaltnismaiig gro3en
Rechenaufwand resultieren wirde, ist die Entwicklung relativ einfacher ma-
thematischer Modelle erforderlich, womit eine 6konomische Ermittlung der
seismischen Antwort der Gesamtstruktur ermdglicht wird. Im Folgenden wird
ein Uberblick tiber die Entwicklung makroskopischer Modelle zur Ermittlung
der inelastischen Antwort von Stahlbetonrahmenbauteilen gegeben.

3.2 Ubersicht iiber Stabelemente

Clough (erwahnt u.a. in [72]) flhrte 1965 als erster ein inelastisches Stabmo-
dell ein. Das als Zwei-Komponenten-Modell bekannte Stabmodell besteht aus
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zwei parallel agierender Komponenten. Die erste Komponente bleibt wahrend
der Belastung vollstéandig linear elastisch mit einer Steifigkeitsmatrix von p - K,
wobei K die Steifigkeitsmatrix des elastischen Stahlbetonbalkens und p das
Dehnungsverfestigungsverhéltnis ist. Die zweite Komponente wird als elastisch-
perfekt plastischer Balken definiert. Uberschreitet an den Balkenenden das
Moment einen FlieBwert, bilden sich an diesen Stellen Gelenke, so dass die
gesamten plastischen Verformungen an den Elementenden konzentriert sind
(Abbildung [3.1)). Sofern die FlieBmomente noch nicht Uberschritten sind hat
die zweite Komponente eine Steifigkeitsmatrix von (1 — p) - K. Die Kombinati-
on beider Elemente flhrt zu diesem Zeitpunkt auf die Steifigkeitsmatrix des
elastischen Balkens.

(I-p)-K+p-K=K (3.1)

Wird das FlieBmoment an einem oder an beiden Balkenenden Uberschritten,
verandert sich entsprechend die Steifigkeitsmatrix der zweiten Komponente zur
Bericksichtigung der Gelenke. Werden beide Komponenten zusammengefasst,
entsteht somit eine Elementsteifigkeitsmatrix, welche ein bilineares elastisch-
plastisches Momenten-Rotations-Verhalten mit Dehnungsverfestigung zeigt.
Ein Nachteil des Zwei-Komponenten-Modells besteht allerdings darin, dass
durch die sehr stabilen und bauchigen Hystereseschleifen (Entlastungs- und
Wiederbelastungspfad ist parallel zum Anfangspfad) das reale Verhalten eines
Stahlbetonbauteils, dessen Hystereseverhalten durch eine starke Steifigkeits-
reduktion und relativ enger Hystereseschleifen charakterisiert ist, nur bedingt
abgebildet werden kann.

M, M A
@ )

Elastisch - Plastische /
Komponente, (1-p)K ia-K

Elastische Komponente, p-K

v

Abbildung 3.1: Zwei-Komponenten-Modell nach Clough
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Giberson [61], [62] prasentierte kurze Zeit darauf das Ein-Komponenten-
Modell, welches in seiner Anwendung deutlich vielfaltiger ist als das Zwei-
Komponenten-Modell, insofern das zyklische Verhalten nicht nur auf bilineare
Hysteresekurven reduziert ist, wie es beim Zwei-Komponenten-Modell der Fall
ist. Das Ein-Komponenten-Modell besteht aus einem zentralen elastischen
Stab sowie aus an beiden Enden des Stabes angeordnete nichtlineare Ro-
tationsfedern (Abbildung [3.2). Wahrend einer Belastung bleibt der zentrale
elastische Stab immer im elastischen Bereich. Samtliche nichtlinearen Verfor-
mungen, welche nach Uberschreiten des FlieBmomentes entstehen, werden
mit den Rotationsfedern abgebildet. Flr die Ermittlung der hierfir erforderli-
chen Momenten-Rotations-Beziehung ging Giberson von der vereinfachten
Annahme einer antimetrischen Momentenverteilung Gber die Bauteillange aus,
wodurch die Lage des Wendepunktes der Biegelinie genau in Bauteilmitte liegt.
Somit kann die Momenten-Rotations-Beziehung getrennt fiir jedes Bauteilende
am entsprechenden halben Bauteil aufgestellt werden. Heute ist das Ein-
Komponenten-Modell wegen seiner Vielseitigkeit und einfachen Handhabung
ein sehr populares und weit verbreitetes Werkzeug zur Beschreibung des
nichtlinearen Verhaltens von Stahlbetonrahmenbauteilen.

Nichtlineare Drehfeder

@ Elastischer Stab @
“(}1@ @i "

Abbildung 3.2: Ein-Komponenten-Modell nach Giberson [61]

Einen weiteren Vorschlag lieferte 1974 Otani [103], dessen Stabelement aus
zwei parallelen Linienelemente, einem linearen und einem nichtlinearen, sowie
zwei nichtlinearen Rotationsfedern an dessen Enden besteht (Abbildung [3.3).
Das lineare Linienelement bleibt wahrend der gesamten Belastung im elasti-
schen Bereich. Die inelastischen Verformungen werden mit dem nichtlinearen
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Linienelement erfasst, wobei Otani bei der Ermittlung dessen Flexibilitatsmatrix
die variierende Lage des Wendepunktes mit der Lastgeschichte bertcksichtigt.
Zusatzliche Rotationen in der Rahmenecke infolge des Bewehrungsschlupfes
werden durch die nichtlinearen Rotationsfedern beschrieben.

Durch die Berlcksichtigung der variierenden Lage des Wendepunktes ist
sowohl die Flexibilitdtsmatrix als auch die infolge Invertierung erstellte Steifig-
keitsmatrix unsymmetrisch. Abhilfe schafft hier entweder die Voraussetzung,
dass die nichtlinearen Verformungen an den Bauteilenden konzentriert werden,
wodurch die auf3erdiagonalen Elemente zu Null werden, oder die Annahme,
dass der Wendepunkt in der Mitte des Bauteils fest angeordnet bleibt. Zudem
berichtet Otani von numerischen Problemen, wenn das Vorzeichen des End-
momentes wechselt und dadurch die Lage des Wendepunktes sehr schnell
wechselt. Aus diesem Grund definiert er einen endlichen Bereich in der Bau-
teilmitte, in dem sich der Wendepunkt lediglich bewegen kann.

Inelastische Rotationsfeder

Elastisches Steifes
Linienelement Linienelement

Inelastisches Linienelement

BaL L BsL

Abbildung 3.3: Stabelement nach Otani [103]

Emori und Schnobrich [49] untersuchten das inelastische Verhalten sowie
die Versagensmechanismen einer 10-stéckigen Stahlbetonrahmenstruktur mit
gekoppelter Schubwand. Fir die Modellierung der Gesamtstruktur verwende-
ten die Autoren drei verschiedene Stabelemente. Die Stitzen wurden durch
das von Otani vorgestellte ,Konzentrierte-Feder-Modell* dargestellt. Ledig-
lich die auBBeren Stitzen im Erdgeschoss wurden durch ein Schichtenmodell
abgebildet, um den Einfluss wechselnder axialer Belastungen zu beurteilen.
Das Schichtenmodell ist eine Modifikation des ,Konzentrierten-Feder-Modells*,
insofern die Feder durch einen geschichteten Querschnitt ersetzt wird, der sich
Uber eine plastische Lange am entsprechenden Bauteilende erstreckt. Die
plastische Lange entspricht dabei dem Bereich, in dem die hauptsachlichen
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inelastischen Wirkungen zu erwarten sind. Der Vorteil des Schichtenmodells
liegt in seiner Fahigkeit, die Veranderung der Biegesteifigkeit infolge sowohl
wechselnder Momente als auch wechselnder axialer Lasten zu berucksichti-
gen. Die Rotationen durch den Bewehrungsschlupf kbnnen mit diesem Modell
allerdings nicht simuliert werden. Hierflr bedurfte es zwei zusatzlicher Federn
am Ende des Schichtenmodells. Fir die Darstellung der Schubwand wurde
ein ,Multiples-Feder-Modell“ angesetzt, bei dem das Bauteil in mehrerer Seg-
mente aufgeteilt wird. Jedes Segment ist dabei von seinen Nachbarsegmenten
unabhangig und konzentriert die linearen und nichtlinearen Aktionen in einer
zentralen Feder. Als Hystereseregeln wurde fir alle Stabelemente das Takeda-
Modell angewandt. Die Autoren kamen letztlich zu dem Schluss, dass mit
den verwendeten Stabelemente das inelastische Verhalten der 10-stdckigen
Struktur in befriedigender Weise reproduziert werden kann.

Banon [11] stellte 1981 ein Stabelement vor, das auf dem urspriinglichen
Ein-Komponenten-Modell von Giberson [61] basiert. Zusatzlich zu dem ela-
stischen zentralen Stab sowie der zwei nichtlinearen Federn an den Enden
des Stabes, wurden zwei weitere Federn am Ende des Bauteils angeordnet,
wodurch die inelastischen Verformungen infolge des Bewehrungsschlupfes in
der Kontaktflache zwischen Riegel und Stltze berlcksichtigt werden kénnen.
Das hysteretische Verhalten des Bauteils wurde durch modifizierte Takeda-
Regeln definiert, wobei die Umhillende einer bilinearen Momenten-Rotations-
Beziehung entspricht. Die Ermittlung der charakteristischen Knickpunkte der
Momenten-Rotations-Beziehung erfolgte auf der vereinfachten Annahme einer
antimetrischen Momentenverteilung Uber die Bauteillange. In einem weite-
ren Schritt bertcksichtigte Banon den Fall, dass im Riegel unterschiedliche
Bewehrungsmengen in oberer und unterer Bewehrungslage eingelegt sein
kénnen, wodurch sich unterschiedliche Steifigkeiten und FlieBmomente an
den Bauteilenden ergeben. Diesen Einfluss integrierte er beim zentralen elasti-
schen Balkenelement, indem er dessen Steifigkeitsmatrix auf der Basis zweier
Segmente unterschiedlicher Steifigkeitseigenschaften aufstellte. Zuséatzlich
wurden bei dem Stabelement mehrere Schadensindikatoren eingefliihrt, womit
der Versagenszustand als Kombination aus grof3en inelastischen Verformungs-
wechsel und einer grof3en Anzahl niederzyklischer Lastwechsel beschrieben
werden kann. Es zeigte sich, dass mit dem vorgestellten Ein-Komponenten-
Modell das inelastische Verhalten von Stahlbetonbauteilen sehr gut abgebildet
werden kann. Dariiber hinaus konnte festgestellt werden, dass der Schadens-
zustand hinreichend genau als Funktion der Verformungsduktilitat sowie der
dissipierten Energie vorhergesagt werden kann.
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Anagnostopoulos [3] untersuchte die Anwendbarkeit von Punki-Gelenk-
Modellen bei der Berechnung des seismischen Verhaltens von grof3en Struk-
turen. Dabei beschrankte er sich auf Biegebauteile, mit Momentenbelastung
am Bauteilende und gleichmaBig verteiltem Eigengewicht. Den Einfluss axialer
Belastung vernachlassigte er in seiner Studie. FUr das Last-Verformungs-
Verhalten wurde eine bilineare Momenten-Rotations-Beziehung zu Grunde
gelegt. Anagnostopoulos beméangelt an dieser Stelle, dass die Steifigkeit
im NachflieBbereich der Momenten-Rotations-Beziehung eine Funktion des
Dehnungsverfestigungsverhaltnisses ist, welches wiederum von der zweiten
Steigung der Momenten-Krimmungs-Beziehung abgeleitet wird. Diese Annah-
me fOhrt, bis auf sehr wenige Ausnahmen, zu einer deutlichen Unterbewertung
der eigentlichen Bauteilsteifigkeit. Er schlug deshalb eine Methode vor, womit
die Steifigkeit im NachflieBbereich der Momenten-Rotations-Beziehung iterativ
ermittelt werden kann.

Eine der ersten Stabelemente, bei der die nichtlinearen Federn durch endli-
che plastische Bereiche an den Bauteilenden ersetzt wurden, prasentierten
Meyer und seine Mitautoren [99]. Die Lange des plastischen Bereichs definier-
ten sie in Abhangigkeit einer bilinearen Momenten-Krimmungs-Beziehung und
der Lastgeschichte. Der elastische Anteil des Gesamtverhaltens der Struktur
wird durch den zentralen Bereich abgebildet, dessen Lange die Differenz aus
Bauteillange und plastischer Lange an beiden Enden ist. Solange das Flief3-
moment noch nicht Gberschritten wurde ist die plastische Lange Null, wodurch
sich der elastische Bereich Uber die gesamte Bauteillange erstreckt. Nach
Uberschreiten des FlieBmomentes definiert sich die plastische Bereichslénge
in Abhangigkeit des maximal erreichten Momentes. Die Biegesteifigkeit des
plastischen Bereichs wird Gber deren Lange als konstant angenommen und
definiert sich als Durchschnittswert aus der Biegesteifigkeit am aufBersten
Ende des plastischen Bereichs und der Biegesteifigkeit an der Kontaktgrenze
zwischen elastischem und plastischem Bereich. Zur Beschreibung des hy-
steretischen Verhaltens wandten die Autoren das Modell von Takeda an. Der
Einfluss der Normalkraft auf die Biegesteifigkeit sowie die zusatzlichen Rotatio-
nen infolge Bewehrungsschlupf wurden in diesem Modell nicht berlcksichtigt.
Vergleiche zwischen analytischen Resultaten mit aus der Literatur erhéltlichen
experimentellen Daten zeigten dennoch eine sehr gute Ubereinstimmung.
Einige Jahre spéter erweiterten die Autoren das Stabelement, um auch die Ein-
flisse aus Schub und Normalkraft auf die Biegesteifigkeit zu berlcksichtigen
[122]. Zum einen modifizierten sie die angewandten Takeda-Hystereseregeln,
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indem sie den Pinching-Effekt berticksichtigten. Zum anderen wurde die Ermitt-
lung der Momenten-Krimmungs-Beziehung in Abhangigkeit der Normalkraft
durchgefuhrt, wobei die Normalkraft wahrend der gesamten Lastgeschichte
als konstant angenommen wurde.

FUr die analytische Untersuchung des nichtlinearen Verhaltens skalierter
Tragstrukturen prasentierten Keshavarzian und Schnobrich [72] ein Stabele-
ment, womit der Einfluss wechselnder Normalkraft wahrend einer Belastung
bertcksichtigt werden kann. Dies erfolgt derart, dass zu jedem Zeitinkrement i
die anstehende Normalkraft ermittelt wird und basierend darauf die Momenten-
Krimmungs-Beziehung aufgestellt wird. Die im aktuellen Zeitinkrement anzu-
setzende Steigung der Momenten-Krimmungs-Beziehung EJ; ist letztlich die
Verbindungsgerade zwischen der Momenten-Rotations-Koordinate des vorheri-
gen Zeitinkrements (M, x);_; und der Momenten-Rotations-Koordinate (M, k),
des aktuellen Inkrements. Eine ausfihrliche Beschreibung dieser Methode
findet sich u.a. in der Arbeit von Takayanagi und Schnobrich [149], die hierfur
als Basis diente. Keshavarzian und Schnobrich unterteilten das Stabelement
in einen elastischen zentralen Bereich und zwei am Bauteilende inelastische
Bereiche variabler, in der Regel, unterschiedlicher Lange. In Abhangigkeit der
zuvor erwahnten idealisierten Momenten-Krimmungs-Beziehung definiert sich
die Querschnittssteifigkeit des elastischen Bereichs und des inelastischen
Bereichs zu jedem Zeitinkrement neu. Dabei wird die Querschnittssteifig-
keit im inelastischen Bereich Uber deren Lange als konstant angenommen.
Mehrere nichtlineare Berechnungen sowohl einer skalierten Stlitze als auch
zwei skalierter gekoppelter Schubwandstrukturen wurden durchgefihrt, wo-
bei neben dem vorgeschlagenen Stabelement auch das Ein-Komponenten-
Modell, dass Zwei-Komponenten-Modell und das Multiple-Federn-Modell zum
Einsatz kam. Es zeigte sich, dass mit dem vorgeschlagenen Modell die ex-
perimentellen Ergebnissen sehr gut abgebildet werden kédnnen und somit
sehr effektiv ist bei der Vorausberechnung des nichtlinearen Verhaltens von
Stahlbetonrahmen und -wandbauteilen. Das Ein-Komponenten-Modell zeigte
seine gute Tauglichkeit bei der Beschreibung des nichtlinearen Verhaltens
von Riegeln. Das Zwei-Komponenten-Modell lieferte ahnliche Resultate wie
das Ein-Komponenten-Modell. Dariber hinaus bescheinigten die Autoren
dem Zwei-Komponenten-Modell die gleiche Vielseitigkeit wie der des Ein-
Komponenten-Modells. Mit dem Multiplen-Feder-Modell konnten zwar die
Momente an den Bauteilenden besser abgebildet werden, zeigte sich aber fur
die Berechnung groB3er Strukturen als zu aufwendig.
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Filippou [93] prasentierte eine Methode, indem er die grundlegenden Me-
chanismen, die zum nichtlinearen Verhalten der Stahlbetonstruktur beitragen,
identifizierte und in einzelne Teilelemente isolierte. So definierte er neben
einem elastischen Balkenelement, welches wahrend der gesamten Lastge-
schichte im elastischen Bereich bleibt, ein plastisches Balkenelement, das
aus zwei Gelenken am Ende des Riegels besteht und samtliche inelastischen
Verformungen in sich konzentriert. Nachdem die Flexibilitatsmatrizen der
Teilelemente erstellt und durch Invertierung in Steifigkeitsmatrizen Gberflhrt
worden sind, ergab sich das Stabelement durch einfache Addition beider
Steifigkeitsmatrizen. Der Vorteil dieser Methode liegt in seiner Vielseitigkeit,
insofern zusétzliche Teilelemente einfach zugeflhrt werden kdnnen. So defi-
nierte Filippou zusétzlich ein Verbundelement, bestehend aus Rotationsfedern
an den Riegelenden, womit zusatzliche Rotationen infolge des Bewehrungs-
schlupfs am Kontaktbereich zwischen Riegel und Stiitze beriicksichtigt werden
kénnen. Des Weiteren prasentierte er eine Modifikation des plastischen Bal-
kenelements zum sog. ,plastisches Dehnungsverteilungselement®, womit die
schrittweise Ausbreitung der plastischen Zone an den jeweiligen Riegelenden
berucksichtigt werden kann. Fir die Beschreibung des hysteretischen Verhal-
tens bediente sich Filippou dem Hysteresemodell nach Clough und modifizierte
dieses fur den Wiederbelastungsfall, sofern die vorherige Entlastung noch
nicht komplett abgeschlossen war. Ein paar Jahre spater erweiterte Filippou
das Stabelement durch ein Schub-Teilelemente [52]. Mit diesem Teilelement
werden die Schubverformungen in der plastischen Zone berlicksichtigt, welche
hauptsachlich durch Gleiten entlang von Rissen bedingt sind, die wiederum
eine Folge grof3er plastischer Zugdehnungen in der Langsbewehrung sind.
Das Schub-Teilelement besteht aus zwei Translationsfedern, angeordnet an
beiden Riegelenden, welche durch einen unendlich steifen Balken miteinander
verbunden sind. In Abbildung3.4|sind die Teilelemente sowie das resultierende
Stabelement dargestellt

Ein paar Jahre spater verglichen D"Ambrisi und seine Mitautoren [26] das
Modell von Filippou [52] mit experimentellen Ergebnissen eines dynamisch
getesteten skalierten zweistdckigen Stahlbetonrahmens. Das Stabelement
setzte sich aus dem elastischem Teilelement, dem plastischen Dehnungsver-
teilungselement und dem Verbundelement zusammen. Das Schub-Teilelement
wurde nicht berlcksichtigt, insofern die Schubverformungen bei dem zwei-
stéckigen Rahmen sehr gering waren. Die dem Verbundelement zu Grunde
gelegte Momenten-Krimmungs-Beziehung wurde etwas modifiziert, indem
D"Ambrisi zwei Parameter einflhrte, die den Zeitpunkt definierten, an dem
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Abbildung 3.4: Aufteilung des Stabelements in seine Teilelemente nach Filip-
pou [53]

die Risse wieder vollstandig geschlossen sind. Durch diese beiden Parameter,
deren Ermittlung von der Normalkraftbeanspruchung abhangen, wurde der
Pinching-Effekt deutlicher herausgearbeitet als bei dem urspringlichen Ver-
bundelement von Filippou. Die Vergleiche zwischen den experimentellen und
numerischen Ergebnissen zeigten eine sehr gute Ubereinstimmung. Lediglich
in der letzten Phase der Belastungsdauer wurden merkliche Abweichungen
festgestellt, welche die Autoren auf die Unsicherheit bei der Ermittlung der
Materialeigenschaften zurlckfihrten. An einer weiteren Studie konnte die
Notwendigkeit der Bericksichtigung zusatzlicher Rotationen infolge Beweh-
rungsschlupf gezeigt werden. Wird dieser Einfluss nicht bertcksichtigt, wird
die Grundfrequenz der Struktur betrachtlich unterbewertet.

Bei ihrer Studie Uber das nichtlineare dynamische Verhalten von Struk-
turen infolge seismischer Belastung bedienten sich Moller und Foschi [98]
dem Modell von Filippou. Mit dem elastisch-plastischen Teilelement werden
samtliche inelastische Verformungen in einem endlichen Bereich an beiden
Enden des Bauteils konzentriert, wobei sich die plastische Lange dieses
Bereichs entsprechend der Lastgeschichte verandert und somit die schritt-
weise Ausdehnung der inelastischen Biegeverformungen berucksichtigt. Das
lineare Verhalten wird schlieB3lich Uber die Differenzlange aus Bauteillange
und plastischer Lange reprasentiert. Flr die Abbildung des hysteretischen
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Verhaltens dieses Teilelements verwendeten Mdller und Foschi eine bilinea-
re Momenten-Krimmungs-Beziehung mit anschlieBender Entfestigung nach
Uberschreiten der maximalen Momentenbelastung. Die Bruchkrimmung ist
erreicht, sobald entweder die Momentenwiderstandsfahigkeit um 20 % redu-
ziert ist, die Aufnahmefahigkeit der Dehnungsenergie der Querbewehrung
Uberschritten oder die maximale Zug- oder Druckdehnung im Bewehrungsstahl
Uberschritten wird. Die Konstruktion der Momenten-Krimmungs-Beziehung
erfolgte dabei unter Berlicksichtigung einer konstanten axialen Belastung. Die
Regeln der Entlastung und Wiederbelastung folgen dem Clough-Modell. Die
zusatzlichen Rotationen infolge Bewehrungsschlupf wurden mit einem Verbun-
delement simuliert, dessen Momenten-Rotations-Verhalten ebenso bilinear mit
Entfestigung nach Uberschreiten der maximalen Momentenbelastung ist. Die
Bruchrotation definiert sich hierbei entweder zum Zeitpunkt einer 20-%igen
Reduzierung der Momentenwiderstandsféhigkeit, durch Uberschreiten der
Bruchstauchung des Betons oder durch Uberschreitung der maximalen Zug-
dehnung im Bewehrungsstahl. Das Stabelement ergibt sich schlie3lich Gber
die Addition der Flexibilitatsmatrizen der beiden Teilelemente.

3.3 Hysteretische Modelle fur Stabelemente

Clough (wie erwahnt u.a. in Hohlsiepe [66] und im CEB Nr.220 [19]) pra-
sentierte ein sehr einfaches bilineares Hysteresemodell, welches durch das
FlieBmoment My, die elastische Biegesteifigkeit E1 ) sowie eines Parameters

p beschrieben wird, womit der Verfestigungsabfall nach Uberschreiten von M,
berlicksichtigt werden kann (Abbildung [3.5g). Fir den Fall, dass p=0 ist, wiirde
sich der Zustand eines elastischen-ideal plastischen Verhaltens einstellen.
Wegen seiner einfachen Anwendung wird dieses Modell oft fir die Berechnung
von Stahlbetonkonstruktionen angewandt (Hohlsiepe [66]). Die Entlastung
erfolgt immer mit der gleichen Steigung wie derer bei Erstbelastung. Dies fuhrt
dazu, dass erst dann eine Energiedissipation eintritt, sobald das FlieBmoment
M, Uberschritten ist. Somit ist es mit diesem Modell nicht mdglich, die bei
Stahlbetonbauteilen durchaus realistischen Energiedissipationen vor Erreichen
des FlieBmomentes abzubilden. Ein weiteres Merkmal dieses Modells ist die
Nichtbertcksichtigung von Entfestigungseffekten, wonach die Biegesteifig-
keit auch nach mehreren Lastzyklen nicht abfallt. Zusammen mit Johnston
hatte Clough (wie erwahnt in CEB Nr.220 [19]) das Modell derart modifiziert,
dass die Wiederbelastung nun immer in Richtung der maximalen Verformung
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des gegenuberliegenden Quadranten tendiert (,Degrading Stiffness Modell*)
(Abbildung [3.5b). Dadurch erreichten die beiden Autoren eine Reduktion der
Energiedissipation. Der gro3e Kritikpunkt dieses Modells betrifft die Situation
einer kurzzeitigen Entlastung wahrend der Wiederbelastung. Fir diesen Fall
wurde sich bei einer Fortsetzung der Wiederbelastung eine Steifigkeit E£1,,,; )
ergeben, die groBer ist als die der eigentlichen Wiederbelastung E1,,; ;). Diese
Annahme fuhrt zu einem unrealistischen Verhalten (Filippou und Issa [53]).
Filippou schlug deshalb vor, die Wiederbelastung aquivalent des Pfades der
kurzzeitigen Entlastung laufen zu lassen, um anschlie3end mit der urspringli-
chen Steifigkeit E1(,,; 1) bis zur Erstbelastungskurve fort zu fahren.

a) MA b) M A

Abbildung 3.5: Bilineares Hysteresemodell a) und ,Degrading Stiffness Mo-
dell” b) nach Clough

Eines der ersten und heute noch mit am meisten angewandte Hystere-
semodell wurde 1971 von Takeda [150] vorgeschlagen (Abbildung [3.6). Mit
diesem Modell ist es mdglich, sowohl die Steifigkeits- und Festigkeitsminde-
rungen als auch die infolge inelastischer Verformungen charakteristischen
Dissipationseigenschaften abzubilden. Die Erstbelastung wird durch eine drei-
lineare Kurve beschrieben, wobei der erste Knickpunkt dem Zeitpunkt des
Eintretens von Rissen im Beton entspricht und der zweite Knickpunkt durch
FlieBen des Bewehrungsstahls definiert ist. Das hysteretische Verhalten bei
Ent- und Wiederbelastung wird durch 16 Regeln dargestellt und basiert auf
experimentellen Last-Verformungs-Ergebnissen getesteter Stahlbetonbauteile
auf dem Erdbebensimulator der Universitéat lllinois. Obwohl dem Hysterese-
modell Last-Verformungs-Beziehungen zu Grunde gelegt sind, wird es heute
sehr oft zur Beschreibung des hysteretischen Momenten-Krimmung- bzw.
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Momenten-Rotations-Verhaltens von Stahlbetonbauteilen genutzt.

Abbildung 3.6: Hysteresemodell nach Takeda [150]

Banon und seine Mitautoren [11] prasentierten ein aus sieben Regeln be-
stehendes Hysteresemodell (Abbildung [3.7). Die Erstbelastung ist bilinear,
wobei die Erstbelastung vor Uberschreiten des FlieBmomentes M, mit der
Anfangssteifigkeit £1 () und danach mit der Steifigkeit E/(;;) = p - El (o) verlauft.
Die Entlastungssteifigkeit entspricht unabhangig von der Belastung immer
der Anfangssteifigkeit E1(. Die Wiederbelastung ist zweigeteilt, wobei der
erste Teil mit einer Steifigkeit von lediglich 50 % der Steifigkeit E1(;;) verlauft.
Nachdem die Ordinate erreicht ist tendiert der zweite Teil in Richtung der
Verformung 6,,,,.. Diese Verformung definiert sich als der 1/0,8-fache Anteil der
eigentlich maximal aufgetretenen Verformung 6,,,4..

Eine Modifizierung des sehr aufwendigen Takeda-Modells stellten 1981
Saiidi und Sozen [123] vor, das sog. Q-hyst Modell. Dessen Priméarkurve (Erst-
belastungskurve oder Umhullungskurve) ist als bilineare Kurve definiert, wobei
im NachflieBbereich die Dehnverfestigungseffekte des Stahls berlcksichtigt
werden. Die Entlastung nach Uberschreiten des FlieBens findet mit der Steifig-
keit ky = k- (Dy/D)O’5 statt. Hierbei ist k die Anfangssteifigkeit der Primarkurve,
D, die FlieBverformung und D die Magnitude der groBten inelastischen Verfor-
mungen. Hier sei zu erwédhnen, dass bei diesem Modell fir beide Richtungen
immer die gleiche maximale Verformung angesetzt wird. Diese entspricht der
gréBeren der beiden Verformungen beider Richtungen. Die Wiederbelastung
beginnt mit dem Zeitpunkt, bei dem der Entlastungsast die Abszisse schneidet
und verlauft in Richtung der bis dato maximal erreichten Verformung auf der
Primérkurve (Abbildung [3.8). Der groBe Vorteil des Q-hyst Modells liegt in
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Abbildung 3.7: Hysteresemodell nach Banon [11]

seiner Einfachheit, insofern lediglich vier Hystereseregeln vorhanden sind. In
Anbetracht der Tatsache, dass das Q-hyst Modell urspriinglich auf Basis von
Kraft-Verformungs-Kurven eines horizontal belasteten Einfreiheitsgradsystems
ermittelt wurde und unter Bertcksichtigung der oben erwéahnten Vereinfachung
gleicher maximaler Verformungen in beide Richtungen sowie der geringen
Anzahl von vier Hystereseregeln kdnnen nahezu identische Ergebnisse fur
die Momenten-Krimmungs-Antwort bei einer nichtlinearen dynamischen Be-
rechnung erzielt werden, wie sie auch mit dem komplizierten Takeda-Modell
ermittelt wurden (CEB 220 [19]).

Insofern die meisten Hysteresemodelle hauptsachlich das Verhalten einer
bestimmten Gebaudekomponente (Balken, Stltze oder Ausfachung) darstel-
len, machten es sich Park und seine Mitautoren [114] [119] [80] zur Aufgabe
ein Modell zu entwickeln, mit dem das hysteretische Verhalten der meisten
typischen Gebaudekomponenten abgebildet werden kann. Dieses Modell
wurde im Programm IDARC implementiert und tragt die Bezeichnung ,Drei-
Parameter-Modell“. Die Umhullende bzw. Erstbelastungskurve wurde dreilinear
definiert und die hysteretischen Eigenschaften wie die Steifigkeit- und Festig-
keitsminderung sowie der Pinching-Effekt wurde mit den drei Parametern o,
B und v realisiert. Je nach dem welchen Wert die drei Parameter annehmen,
kdnnen, wie in Abbildung [3.9] abgebildet, sehr unterschiedliche hysteretische
Kurven erzielt werden.
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F Y

Abbildung 3.8: Q-hyst Modell nach Saiidi [123]
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Modifiziertes Clough-Modell Modifiziertes Takeda-Modell Schlupf-Modell

Abbildung 3.9: M&gliche Hysteresekurven infolge unterschiedlicher Definition
der Parameter , B und y

In Abbildung ist das Prinzip zur Ber(licksichtigung der Steifigkeitsminde-
rung dargestellt. Hierflr wird ein ,common-point“ A eingefthrt, der sich infolge
des Schnittpunktes der Geraden G mit der horizontalen Projektion des Pro-
dukts aus o und FlieBkraft P, ergibt. Die Entlastungssteifigkeit entspricht somit
der Verbindungslinie zwischen Entlastungspunkt und Punkt A. Der Pinching-
Effekt wird durch die Definition eines neuen Zielpunktes B realisiert. Hierfur
wird die FlieBlast P, mit dem Parameter y multipliziert und an dieser Stelle
eine horizontale Linie eingeflhrt. Durch den Schnittpunkt dieser horizontalen
Linie mit der Entlastungskurve ist die Lage des Punktes B eindeutig festge-
legt. Findet eine Wiederbelastung statt, verlauft diese in Richtung des neuen
Zielpunktes B bis der sog. ,Riss-SchlieBungs-Punkt® U; erreicht ist (Abbildung
[8.10b). Mit dem dritten Parameter 8 wird der Grad der Festigkeitsminderung
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kontrolliert. Es handelt sich hierbei um den gleiche Parameter 3, wie er bereits
von Park et al. [111], [112], [113] flr die Ermittlung des Schadensindexes D
verwendet wurde.

p-om, B /dE:>B dom (3.2)

In der Gleichung entspricht m der bisher maximal erreichten Verfor-
mung, du der Verformung bei Versagen und dE der bis zu diesem Zeitpunkt
aufgenommen hysteretischen Energie. Um die Festigkeitsminderung zu rea-
lisieren wird der Zielpunkt um die Auslenkung d - dm verschoben (Abbildung

3.10c).

d-m—piE (3.3)
Py

G 4%
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Abbildung 3.10: Einfluss der Parameter «,3 und y auf die Steifigkeits- und
Festigkeitsminderung sowie auf den Pinching-Effekt.

Roufaiel und Meyer [122] prasentierten ein bilineares Hysteresemodell, wo-
bei die Einflisse der Steifigkeitsminderung infolge der Risse im Beton sowie der
Verschlechterung des Verbundes zwischen Beton und Stahl in Anlehnung der
Takeda-Hytereseregeln erfolgte. Die Erstbelastung und die Entlastung verlauft
mit der Steifigkeit E1(, sofern das FlieBmoment M, noch nicht Uberschritten
wurde. Andernfalls nimmt die Entlastung Steifigkeiten an, die etwas gréBer sind
als E1(q. Die Erstbelastung verlauft nach Uberschreiten des FlieBmomentes
mit der Steifigkeit E1;yy - p, wobei p als Dehnungsverfestigungsparameter be-
zeichnet werden kann. Die Wiederbelastung ist bilinear, wodurch der Einfluss
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des Pinching berlcksichtigt wird. Je nach GréBe der Schubschlankheit ist der
Pinching-Effekt mehr oder weniger ausgepragt. So verlauft der erste Teil der
Wiederbelastung zum Punkt (M,,,6,), der auf der Erstbelastungskurve liegt
und dem a,-fachen Anteil des Punktes (M,,,6,) entspricht.

M, = oy, - My, (3.4)
mit

M
—<15=0a,=0

V-h

M M
—<40=0,=04-———0.6
Vo P V.-h

M
T >40=0p=1
Der Punkt (M,,,6,) ist der Schnittpunkt aus der Verbindungsgeraden zwi-

schen Start- und Endpunkt der Wiederbelastung mit der Erstbelastungskurve.
Die Festigkeitsminderung bericksichtigten die Autoren derart, dass nach
Uberschreiten der Verformung 6,,, welche unter Ansatz der Bruchdehnung
&y ermittelt wird, der Zielpunkt der Wiederbelastung durch einen ,kinstlichen
Punkt* mit gréBerer Dehnung ersetzt wird.

Mu Mu

Kunstlicher

Abbildung 3.11: Hysteresemodell nach Roufaiel und Meyer [122]

Coelho und Carvalho [22] berticksichtigten in ihrem bilinearen Hysterese-
modell neben dem Pinching-Effekt auch die Minderung der Steifigkeit sowie
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der Festigkeit. Dabei wurden alle erforderlichen Parameter getrennt fir die
positive und negative Richtung bestimmt, wodurch die Anzahl der notwendigen
Parameter auf 16 anstieg. Fur die Entlastungssteifigkeit wurde eine Formel
angesetzt, womit die Erhéhung der Entlastungssteifigkeit bei gré3erer Ver-
formung berilcksichtigt werden kann (Abbildung [3.12g). Der Pinching-Effekt
wurde durch eine bilineare Wiederbelastungskurve realisiert, wobei der erste
Ast in Richtung des Punktes M, ging, der als Bruchteil von M, berechnet
wird. Dabei ist M,, das Moment, welches sich infolge des Schnittpunktes der
Verbindungsgeraden zwischen Start- und Zielpunktes der Wiederbelastung
mit der Ordinate ergibt (Abbildung [3.12b). Die reduzierte Festigkeit wird derart
bertcksichtigt, indem der Zielpunkt der Wiederbelastung um einen bestimmten
Betrag herabgesetzt wird (Abbildung [3.12c).

a) b)
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i | 0 B
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0, 0, 6, 0, © 0, 0
c) Ma

I' Ma,red = Q * Ma

Abbildung 3.12: Hysteresemodell nach Coelho und Carvalho [22]
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4 Analytische Modelle fur die
Mauerwerksausfachung

4.1 Einfuhrung

Bis vor etwa sechs Jahrzehnten beschrankte sich die Erforschung des Tragver-
haltens mauerwerksausgefachter Stahlbetonrahmen auf Schadensbegutach-
tungen vor Ort sowie experimenteller Untersuchungen. Mit der Einflihrung und
Entwicklung numerischer Techniken haben sich diese Moglichkeiten um die der
analytischen Untersuchung erweitert. Viele Wissenschaftler haben sich seither
der Numerik bedient und ihre entwickelten Methoden zur Berechnung des Trag-
verhaltens dieser Struktur vorgestellt. Grundsatzlich kénnen diese Methoden
entweder den Mikro-Modellen oder den Makro-Elementen zugeordnet werden.
Wéhrend bei den Mikro-Modellen die Struktur durch eine gro3e Anzahl von
Elemente abgebildet wird, erfolgt die Modellierung bei den Makro-Elementen
durch vereinfachte Strukturelemente wie z.B. der nichtlinearen Feder. In Ab-
bildung sind drei Beispiele dargestellt, die sich entweder in die Gruppe
der Mikro-Modelle oder in die Gruppe der Makro-Elemente zuordnen lassen.
Sowohl Modell mit einer verschmierten Modellierung des Mauwerks als
auch Modell mit einer diskreten Abbildung von Stein und Mértel gehdren
zu der Gruppe der Mikro-Elemente. Mit diesen beiden Modellen ist es mdg-
lich, nichtlineare lokale Effekte, wie z.B. das Reif3en des Materials oder die
Kontaktinteraktion zwischen zwei Komponenten detaillierte darzustellen. Damit
diese nichtlinearen Effekte bei der Modellierung exakte berlcksichtigt werden
kénnen, bedarf es allerdings nicht nur hochwertiger Rechentechniken. Auch die
sehr genaue Ermittlung erforderlicher Materialeigenschaften ist unverzichtbar,
was insbesondere bei Mauerwerk sehr groBen Schwierigkeiten unterliegt. Nur
kleine Ungenauigkeiten kdnnen hierbei schon zu komplett falschen Ergeb-
nissen fuhren. Des Weiteren fuhrt die sehr grof3e Anzahl an erforderlichen
Elementen zu einem erheblichen Modellierungsaufwand sowie zu einer sehr
groBBen Rechenzeit, weshalb mit diesen Modellen allenfalls die Berechnung
einzelner Wandscheiben vertretbar ist. Fir die Berechnung gesamter Gebaude
behilft man sich deshalb der Makro-Elemente, die auf dem physikalischen
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Verstandnis der globalen Struktur basieren (z.B. Modell [4.1kc). Der Vorteil
dieser Methode liegt nicht alleine in ihrer rechenbetonten Einfachheit und
Effizienz. Insbesondere die globale Betrachtung des Tragverhaltens und somit
die Berlcksichtigung ganzheitlicher Materialeigenschaften macht das Ergebnis
bei dieser Methode deutlich weniger verwundbar.

a) b) c)
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Abbildung 4.1: Vergleich der Mikro-Modelle a), b) mit dem Makro-Element c)

4.2 Das Modell der aquivalenten Diagonalstrebe

Bei Versuchen an mauerwerksausgefachten Rahmen unter seitlicher Bela-
stung in Wandebene wird sich bereits bei kleinen Horizontalverformungen die
Mauerwerkswand partiell vom Rahmen trennen, so dass nur ein begrenzter
Bereich zwischen Wand und Rahmen in Kontakt ist (Abbildung [4.2). Die Ausfa-
chung wird folglich durch die Kontaktbereiche z; und z. in der linken oberen
Ecke (lastzugewandten Ecke) und der gegeniberliegenden unteren Ecke im
Rahmen eingespannt. Somit ist ein Lastabtrag der Horizontalbelastung in der
Ausfachung nur in dieser Richtung méglich, was zu dem Konzept flhrte, die
Ausfachung durch eine aquivalente diagonale Strebe zu ersetzen.

Eine der ersten Studien hinsichtlich des Tragverhaltens von mauerwerksaus-
gefachten Stahlbetonrahmen flihrte Polyakov (wie erwéhnt u.a. in Mallick und
Severn [88] und in Seah [136]) durch. Neben einer analytischen Untersuchung
dieses Themas wurden auch Tests an Mauerwerkswanden unter diagonaler
Druckbelastung durchgefihrt. In Anlehnung der gewonnenen Erkenntnisse
empfahl er, das Wirken der Ausfachung infolge horizontaler Belastung durch
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eine aquivalente Strebe zu berlcksichtigen. Dieser Empfehlung nahmen sich
in der Folgezeit viele Wissenschaftler an, wodurch sich das Konzept der
,<aquivalenten Strebe” heute als eine effektive und effiziente Méglichkeit zur
Beschreibung des Einflusses der Ausfachungswand auf den ausgefachten
Rahmen etabliert hat.
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Abbildung 4.2: Partielle Trennung von Ausfachung und Rahmen infolge groBer
Horizontalverformungen

4.3 Eigenschaften der aquivalenten
Diagonalstrebe

Mit der Einfuhrung des Konzepts der aquivalenten Diagonalstrebe hat sich die
Forschung intensiv mit dem Ziel befasst, die Eigenschaften der Diagonalstrebe
derart zu definieren, dass damit das reale Verhalten der Ausfachung korrekt
abgebildet werden kann. Je nach Art der Belastung (monoton oder zyklisch)
und Art der Berechnung (linear elastisch oder nichtlinear) kann die Definition
der Eigenschaften dabei mehr oder weniger aufwendig sein. Wahrend bei
einer linear elastischen Berechnung unter monotoner Belastung lediglich die
Querschnittsflache A,,, die Lange d,, sowie der E-Modul der Diagonalstrebe
erforderlich ist, bedarf es bei einer nichtlinearen Berechnung zusatzlich des
kompletten axialen Last-Verformungs-Verhaltens.

Die meisten Eigenschaften der &quivalenten Diagonalstrebe lassen sich
direkt aus der zu Grunde liegenden Struktur entnehmen. So wird gewdhn-
lich die Lange d,, durch die diagonal gegeniberliegenden Schnittpunkte der
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Mittellinien von Stitze und Riegel definiert. Die dabei im Vergleich zur Ausfa-
chungsdiagonalen d, etwas langere Diagonalstrebe hat in den meisten Fallen
keine Signifikanz (Crisafulli [23]). Die Dicke t und der E-Modul entsprechen
denen der Mauerwerksausfachung. Es ist hier allerdings anzumerken, dass
durch das nichtlineare Verhalten des Mauerwerks der E-Modul keinem kon-
stanten Wert entspricht, sondern in Abhangigkeit des Lastniveaus variiert.
Im Gegensatz zu diesen eben erwdhnten Eigenschaften lassen sich andere
wichtige geometrische und materielle Eigenschaften, wie z.B. die Druckstre-
benbreite w oder die Widerstandsfestigkeit des ausgefachten Rahmens H bzw.
die Druckfestigkeit der dquivalenten Diagonalstrebe F; nicht derart einfach
bestimmen. Aus diesem Grund haben sich viele Wissenschatftler, welche sich
mit dem Thema der aquivalenten Diagonalstrebe beschéaftigten, hauptsachlich
mit der Lésung dieser Probleme befasst.
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Abbildung 4.3: Eigenschaften der Druckdiagonalen.

4.3.1 Druckstrebenbreite w der aquivalenten
Diagonalstrebe

Erstmals wurde von Holmes [67] im Jahre 1961 eine Annahme flr die
Druckstrebenbreite w prasentiert. Ungeachtet der relativen Steifigkeiten von
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Rahmen und Ausfachung schlug er vor, die Druckstrebenbreite zu einem Drittel
der Ausfachungsdiagonalen d, festzusetzen.

dq
w= 3 (4.1)
Paulay und Priestley [115] berlcksichtigten die Tatsache, dass eine grof3ere
Breite der Strebe zu einer steiferen Struktur fihrt und definierten die Stre-
benbreite mit 1/4 der Diagonalenlange d, etwas konservativer als Holmes,
verzichteten jedoch auch auf die Berlicksichtigung der relativen Steifigkeitsun-
terschiede zwischen Rahmen und Ausfachung.

Wenige Jahre nach der Arbeit von Holmes zeigte Stafford Smith [142],
basierend auf einer gro3en Versuchsreihe an quadratischen ausgefachten
Stahlrahmen, dass die Druckstrebenbreite w keinem konstanten Wert ent-
spricht. Mit Hilfe der Elastizitatstheorie flihrte er eine Spannungsanalyse in
der Ausfachung durch und trug die dabei berechneten Dehnungen entlang
der Ausfachungsdiagonalen in einem Diagramm auf. Der Vergleich mit den
experimentellen Ergebnissen zeigte eine gute Ubereinstimmung. Auf Basis
dieser Ergebnisse ermittelte er die Druckstrebenbreite w in Abh&angigkeit der
Lange d, der Ausfachungsdiagonalen (Gleichung [4.2).

a da

T

Mit der Fortsetzung seiner Studien Gber quadratische ausgefachte Rahmen

zeigte Stafford Smith und Carter [143], [141] ein paar Jahre darauf, dass die

Druckstrebenbreite wesentlich von der Kontaktlange z zwischen Rahmen und

Ausfachung abhéangt. Die Kontaktlange selbst wird wiederum durch die relative
Steifigkeit der Ausfachung zu der des Rahmens beeinflusst (Gleichung [4.3).

(4.2)

=7 (4.3)

h  2M\h '
Hierbei entspricht & der Stiitzenlange zwischen den Mittellinien des oberen
und des unteren Balkens. Mit dem dimensionslosen Parameter A wird die

relative Steifigkeit der Ausfachung hinsichtlich der des Rahmens beschrieben.

E, -t sin20
A=t = 4.4
\/4-E-I-hm (4.4)
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Mit E,,,, h,,, und ¢ wird der E-Modul, die Héhe sowie die Dicke der Ausfachung
berlcksichtigt. E und I stehen fir den E-Modul bzw. fir das Flachentragheits-
moment des Rahmenelements. 0 ist der Winkel zwischen Horizontale und
Ausfachungsdiagonale. Basierend auf den experimentellen Ergebnissen sowie
der bekannten Kontaktlange z und unter der Annahme einer dreiecksférmigen
Verteilung der Kontaktspannungen ermittelte Stafford Smith die Druckstreben-
breite w. Mehrere Diagramme wurden erstellt, bei denen das Verhaltnis der
Druckstrebenbreite zur Ausfachungsdiagonale w/d, dem Produkt aus dimensi-
onslosen Parameter A und Hohe i gegenlbergestellt wurden. Es zeigte sich,
dass w/d, kleiner wird fir gréBBere Werte von Ah.

Mainstone [87] testete mehrere ausgefachte Stahlrahmen unter diagonaler
Belastung, wobei er die Seitenverhéltnisse, die Stahleigenschaften und das
Ausfachungsmaterial variierte. Die Auswertung der Versuche wurde derart
durchgefihrt, dass die Ermittlung der Druckstrebenbreite w in Abhangigkeit
der beiden Schadenszusténde, Eintritt der ersten Risse sowie Druckversagen
der Ausfachungsecke, mdglich ist. Die relative Steifigkeit der Ausfachung zum
Rahmen wurde mit dem dimensionslosen Parameter A nach Gleichung be-
riicksichtigt. Mainstone schlug letztlich die folgenden Ausdriicke [4.5 und4.6] vor.

Eintritt der ersten Risse:

w=0,175-(1-h) %% .4, (4.5)

Druckversagen der Ausfachungsecke:

w=0,52-(A-h)"".d, (4.6)

1983 stellten Liauw und Kwan [82] eine Arbeit vor, in der sie anhand experi-
menteller und numerischer Studien zwei Formeln fir die Druckstrebenbreite
ableiteten. So schlugen sie einen Ausdruck vor, der auf Basis der experimen-
tellen Ergebnissen von Barua und Mallick [12] entwickelt wurde.

0,95

T - hyy, - cosO (4.7)

w =

:

Parallel hierzu fihrten sie eine analytische Parameterstudie durch, wobei



4.3 Eigenschaften der aquivalenten Diagonalstrebe 69

sie den Reibungsanteil zwischen Rahmen und Ausfachung vernachlassigten.

0,86
w= ﬁ -y, - cosO (4.8)
Hm

Mit 6, h,, und A finden hier der Winkel zwischen Horizontale und Ausfa-
chungsdiagonale, die Ausfachungshéhe und der dimensionslose Parameter
seine Berucksichtigung.

Decanini und Fantin (wie erwahnt in Crisafulli [23], [24]) schlugen auf Basis
der Resultate mauerwerksausgefachter Rahmen unter horizontaler Belastung
zwei Gleichungssétze vor. Dabei beriicksichtigten sie, ob sich das Mauerwerk
im gerissenen oder ungerissenen Zustand befindet.

Ungerissener Zustand:

0,748
w:< : +0,085>-dm...l§7,85

)u ’hm
0,393 (49)
w= ’ +0,130 | -dy, ... A >7,85
Ay ’hm
Gerissener Zustand:
0,707
w = ’ +0,010 | -dy, ... A <7,85
Ay ’hm
(4.10)

0,470
w= (l’ p —I—0,040> dy ... A>7,85

Die Autoren gaben an, dass der E-Modul des Mauerwerks E,;,, welcher
bei der Ermittlung des dimensionslosen Parameters A erforderlich ist, dem
betrachteten Zustand (gerissenes oder ungerissenes Mauerwerk) entspricht.
Der grundlegendste Vorteil dieser Methode liegt in der Unterscheidung der
beiden mdglichen Zustadnde des Mauerwerks. Dieser Fakt wird von anderen
Wissenschaftlern nur sehr selten beriicksichtigt.

Zarni¢ [158] prasentierte 1994 eine Methode zur Ermittlung der Druckstre-
benbreite w, welche auf einer experimentellen und analytischen Untersuchung
an 34 einfeldrigen, einstéckigen Versuchskdrper [157] basiert. Er formulierte
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die Druckstrebenbreite als Funktion der geometrischen und mechanischen
Eigenschaften der zu Grunde gelegten Versuchskdrper sowie der Interaktion
zwischen Rahmen und Ausfachung.

Ad da
=24 A =K 2 4.11
w p d tEm ( )

In Gleichung ist A; die Querschnittsflache der Diagonalstrebe und 7 die
Dicke der Ausfachung. Die Querschnittsflache berechnet sich wiederum Uber
die Steifigkeit K; eines partiellen Anteils der Ausfachungswand mal dem Quoti-
ent aus Diagonalenlange d, und E-Modul der Ausfachungswand. Der Anteil
der Ausfachungswand, welcher der Steifigkeit K; zu Grunde liegt, ist durch 2/3
der Ausfachungshdhe 4, und gesamter Ausfachungslange [, begrenzt und
wird durch die Gleichung ermittelt.

Kt:

S 06 (4.12)

12.Ep-Ly, ' Gp-Ap

Mit G,,, A,, und [,,, wird der Schubmodul, die Querschnittsflache und die
Lange der Ausfachung bericksichtigt. Die Hohe h; entspricht 2/3 der Ausfa-
chungshéhe.

Saneinejad und Hobbs [124] prasentierten 1995 eine Methode zur Ermitt-
lung der Strebenquerschnittsflache A,, basierend auf analytischen und experi-
mentellen Untersuchungen an beton- und mauerwerksausgefachten Stahlrah-
men, indem sie eine Kraftegleichgewichtsbetrachtung an der lastzugewandten
oberen Ecke durchfiihrten. Sie setzten voraus, dass die Ausfachung durch
Druckversagen in der Ausfachungsecke statt findet. Unter Bertcksichtigung
der infolge horizontaler Auslenkung resultierenden Momente in den Rahmen-
bauteilen sowie der Kontakispannungen zwischen Rahmen und Ausfachung
schlugen sie den folgenden Ausdruck [4.13| vor. Dabei nahmen sie an, dass die
Normalspannung o, Uber die Kontaktlange z. = & - h und die Schubspannung
T, Uber die Kontaktlange z;, = o, - [ gleichmaBig verteilt ist, wobei i die Stock-
werkshéhe und [ die Stockwerksbreite ist. Wird Gleichung [4.13|durch die Dicke
t der Ausfachung dividiert, erhalt man schlie3lich die Druckstrebenbreite w.

O, T
c— .t (Il—ap)-0-h b—.t-ap-l
A _ Bomwers ( C) ch+ Bp mw.efr b _

d,0C = cos0 N

w
- (4.13)
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Mit Bp mw.ery flieBt die effektive Druckfestigkeit der Ausfachung ein, die
dem 0,39-fachen der Wirfeldruckfestigkeit des Mauerwerks entspricht. So-
fern die Versagensursache des Mauerwerks die Bildung diagonaler Risse in
der Ausfachung ist (diagonal cracking), schlugen Saneinejad und Hobbs die
nachstehende Formel zur Berechnung der Querschnittsflache A, vor.

t . hmﬁ fa W
Adgpc =0,5———=0 — = (4.14)
cosO t

Der Parameter f, ist dabei eine so genannte zulassige Spannung, die nach
dem ACI 318.1-89 definiert ist.

Im Jahre 2003 prasentierten El-Dakhakhni und seine Mitautoren [48] eine
Gleichung zur Ermittlung der Querschnittsflache A, der aquivalenten Diagonal-
strebe, wobei sie sich dabei der Gleichung [4.13| von Saneinejad und Hobbs
bedienten und diese entsprechend vereinfachten. Infolge des zu erwarteten
Schrumpfens der Ausfachungswand gehen sie von einer Trennung zwischen
Ausfachung und Balken aus, weshalb sie die Schubspannungen 1, zwischen
Balken und Ausfachung unberiicksichtigt lieBen. Des Weiteren definierten sie
ihre Gleichung zum Zeitpunkt des Versagens. Das bedeutet, dass die relative
Festigkeit BD,MW’eff durch die maximale Druckfestigkeit des Mauerwerks er-
setzt wird. Zudem wird die Spannung o, ebenso einen Maximalwert annehmen,
der annahernd der maximalen Druckfestigkeit des Mauerwerks entspricht. Der
Quotient Bp pw.err/ 0. wird somit zu 1. Gleichung[4.13]vereinfacht sich unter
diesen Annahmen zu der folgenden Gleichung[4.15] Die Druckstrebenbreite
w ergibt sich schlieBlich durch Division der Querschnittsflache A; durch die
Wanddicke ¢.

(1_ac)'ac'h'[ w
A = =— 4.15
d.cC cos0 t ( )

Mosalam [99] prasentierte 1996 eine Formel zur Ermittlung der Druckstre-
benbreite w, indem er die relativen Steifigkeiten von Rahmen und Ausfachungs-
wand bericksichtigte. Dabei bediente er sich allerdings nicht, wie viele andere
Wissenschaftler vor Ihm, der Methode von Stafford Smith (Gleichung 4.4). Der
Grund hierfar lag darin, dass mit dieser Methode der Gleitschlupf in der Grenz-
flache zwischen Rahmen und Ausfachungswand unberlcksichtigt blieb und
somit die Steifigkeit der aquivalenten Diagonalstrebe Uberbewertet wird. Infol-
gedessen nahm sich Mosalam einer einfachen Methode von Barua und Mallick



72 4 Analytische Modelle fir die Mauerwerksausfachung

[12] an, welche etwas kleinere Werte fir die Steifigkeit der Diagonalstrebe
liefert, so dass sich die Druckstrebenbreite w wie folgt definiert.

O, 22 * dm

W= —F/——"—
Al

Die Druckstrebenbreite w ermittelte Hendry [64] unter Bertcksichtigung der

Kontaktlangen zwischen Stitze und Ausfachung z. und zwischen Balken und
Ausfachung z,,.

(4.16)

T v/

<c

Mit A. und A, werden die Steifigkeitsverhaltnisse zwischen Ausfachung und
Stutze bzw. zwischen Ausfachung und Balken berUcksichtigt. Die Ermittlung
der beiden dimensionslosen Parameter erfolgt nach Gleichung [4.4] von Stafford
Smith. Hendry nahm an, dass die Druckspannungen zwischen den duf3ersten
Kontaktpunkten zwischen Ausfachung und Rahmen im Abstand von z. und
7p dreiecksférmig verteilt sind, wobei das Maximum auf Héhe der Diagonalen
liegt. Ausgehend davon, dass Uber die Druckstrebenbreite w die Druckspan-
nungen gleichmagig verteilt sind, berechnet sich w entsprechend der folgenden
Gleichung.

1/

4.3.2 Druckfestigkeit der aquivalenten Diagonalstrebe

Wird ein mauerwerksausgefachter Stahlbetonrahmen in seiner Ebene horizon-
tal belastet kbnnen mehrere Schadenszustande in der Ausfachung eintreten,
die zu einem Versagen der gesamten Struktur fihren. Diagonale Zugrisse
entlang der belasteten Ecken, horizontale Schubrisse entlang der Lagerfuge
oder Druckversagen in der Ausfachungsecke zahlen hierbei zu den maogli-
chen Versagensformen der Ausfachung. In der Regel ist das Versagen jedoch
nicht Ursache eines einzelnen Schadenszustandes sondern vielmehr eine
Kombination aus mehreren Schadenszustanden. Zu welchem Zeitpunkt ein
bestimmter Zustand eintritt und welcher Zustand letztlich zum kompletten
Versagen der Struktur fihrt hangt dabei stark von den geometrischen und
materiellen Eigenschaften des zu Grunde gelegten Systems ab.
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Im folgenden Kapitel werden nun mehrere vereinfachte Methoden sowie
Gleichungen vorgestellt und im Detail diskutiert, womit die Druckfestigkeit
der dquivalenten Diagonalstrebe F; (Abbildung (4.3), bezogen auf einen der
oben erwahnten Schadenszustande, ermittelt werden kann. Die Druckfestigkeit
definiert sich dabei immer Uber die Horizontalbelastung H am ausgefachten
Rahmen, welche zum Zeitpunkt des Eintretens des betrachteten Schadenszu-
standes aktiv ist.

Im Sinne einer besseren Vergleichsmaoglichkeit der unterschiedlichen Me-
thoden werden im weiteren Verlauf die Originalbezeichnungen modifiziert und
eine konsistente Bezeichnung eingefiihrt (siehe Abbildung4.3). Die Bezeich-
nung der Druckfestigkeiten flr die aquivalente Diagonalstrebe wurde dabei
derart definiert, dass zum Zeitpunkt des Eintretens von Zugrissen entlang
der belasteten Diagonalen die Notation F; pc verwendet wird. Das Versagen
der Ausfachung durch Bildung eines Schubrisses entlang der Lagerfuge wird
mit F; ¢ angegeben und bei Druckversagen der Ausfachungsecke wird die
Bezeichnung Fy ¢ eingefihrt.

Stafford Smith und Carter [143], [141] prasentierten in den 1960er Jahren
eine der ersten Arbeiten zur Ermittlung der Druckfestigkeit der &quivalenten
Diagonalstrebe. Sie zeigten anhand getesteter Stahlrahmen mit Betonausfa-
chung, dass das Druckversagen der Ausfachungsecke entlang der Kontaki-
lange z statt findet. Des Weiteren nahmen sie an, dass sich die belastete
Ecke der Ausfachung, insofern das Versagen sukzessive eintritt und durch
starke Verformungen begleitet wird, in einem plastischen Zustand befindet.
Unter BerUcksichtigung dieser Annahme sowie einer linearen Verteilung der
Kontaktkrafte zwischen Rahmen und Ausfachung wurde der folgende Ausdruck
fur die Druckfestigkeit der Diagonalstrebe vorgestellt.

Fycc=2z-t-Bpmw-sec (4.19)

Hierbei entspricht z der Kontaktflache zwischen Rahmen und Ausfachung.
Die Dicke der Ausfachung wird mit dem Parameter ¢ berticksichtigt und 6
ist der Winkel zwischen der Ausfachungsdiagonalen und der Horizontalen.
Bp mw bezeichnet die Druckfestigkeit des Mauerwerks. Stafford Smith und
Carter wiesen jedoch darauf hin, dass bei einer Mauerwerksausfachung das
Versagen der Ausfachungsecke eher unwahrscheinlich ist. Vielmehr erwar-
ten sie, wegen der deutlich geringeren Widerstandfestigkeit, ein vorzeitiges
Schub- bzw. Zugversagen in der Ausfachung. Um dennoch die Mdéglichkeit
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eines Druckversagens in bestimmten Fallen zu berlcksichtigen wurde die
Druckfestigkeit des Mauerwerks Bp a,» mit der konservativeren Druckfestigkeit
des Mértels Bp moe gleichgesetzt.

Mit Gleichung wird die Last definiert, welche erforderlich ist, um ein
Schubversagen entlang der Lagerfuge zu erzeugen.

~ Bus-hm-t 100
- Gn,t. .
l—p-= 87

t

Fys (4.20)

Mit 0, ; und 7, werden theoretische Werte fiir die vertikale Spannung und
maximale Schubspannung angesetzt. Durch den Parameter B wird die Haft-
scherfestigkeit und mit u der Reibungsbeiwert berlcksichtigt. Die HOhe der
Mauerwerksausfachung geht mit 4, in die Gleichung[4.20 ein. Die Ermittlung
dieser Werte erfolgt anhand einer Analyse an einer Wand mit acht Héhen-
einheiten und einer Dickeneinheit sowie einer diagonalen Belastung von 100
Einheiten. Unter Ansatz eines Reibungskoeffizienten von u = 0,6 ergibt sich
fir unterschiedliche Seitenverhaltnisse 4, /1, die Druckfestigkeit der Diagonal-
strebe im Fall des Schubversagens in der Mauerwerksausfachung zu.

Fys=1,3-Byg-hy-t (4.21)

Eine Methode zur Berechnung der Druckfestigkeit der aquivalenten Dia-
gonalstrebe zum Zeitpunkt eines Druckversagens in der Ausfachungsecke
prasentierte Mainstone [87] im Jahre 1971. Er flUhrte diesbeziglich Versuche
an diagonal belasteten Stahlbetonrahmen durch, die wahlweise mit Mauerwerk
oder Mikrobeton ausgefacht wurden. Gleichung gibt die empirische
Formel far Stahlbetonrahmen mit Mauerwerksausfachung an.

Ficc=PBomw-t-dy-0,84- (A -h)~"57 (4.22)

Mit d,, wird die Lange der Ausfachungsdiagonale und mit A der dimensions-
lose Parameter nach Gleichung [4.4] beriicksichtigt. Die H6he der Stiitze wird
mit & bezeichnet.

Stafford Smith und Riddington [144] stellten eine Bemessungsmethode vor,
welche die Ermittlung der Druckfestigkeit der aquivalenten Diagonalstrebe
far alle drei méglichen Versagensformen in der Ausfachung ermaéglicht. Aus-
gehend davon, dass ein Schubversagen genau an der Stelle eintritt, wo die
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horizontale Schubspannung gréR3er wird als die Schubfestigkeit der Mértelfuge
konnten die Autoren mit Hilfe einer Untersuchung der Spannungszustande in
der Ausfachung zeigen, dass diese Versagensform im Zentrum der Ausfachung
ausgel6st wird. Unter Ansatz des Mohr-Coloumb-Kriteriums schlugen sie den
folgenden Ausdruck vor.

ﬁHs'lm‘t . 1
1,43 —u- (0,8-?—;—0,2) cos6

Fus= (4.23)

Far den Fall eines Zugversagens in der Ausfachung bedienten sich Stafford
Smith und Riddington eines Naherungswertes fir die Hauptzugspannung im
Zentrum der Ausfachung, den sie anhand von FE-Berechnungen erhielten.
Hierflr stellten sie den folgenden Ausdruck vor.

1,72 Ly -t - Bz Mwa
cosO

Mit Bz pw.q geht die diagonale Zugfestigkeit von Mauerwerk in die Gleichung
ein. Anhand der Auswertung mehrerer Versuche konnten sie zeigen, dass
ein Druckversagen der Ausfachungsecke ungeféhr in dem Bereich statt findet,
der durch die Kontaktlange begrenzt wird. Insofern die Kontaktlange z von
der Steifigkeit des Rahmens abhangt, basiert die Ermittlung der Druckstre-
benfestigkeit auf dem dimensionslosen Parameter A nach Stafford Smith und
Carter. Unter Ansatz der Gleichung [4.22] von Mainstone und nach Einsetzen
des dimensionslosen Parameters A wurde der folgende Ausdruck als gute
Annaherung angegeben.

Fapc = (4.24)

1
Ficc =4 Bomw-cos*0-y/I-hy -t — (4.25)
CcosS

Saneinejad und Hobbs [124] ermittelten 1993 die Druckfestigkeit der Diago-
nalstrebe F; auf Basis numerischer und experimenteller Resultate an beton-
und mauerwerksausgefachten Stahlrahmen. Sie nahmen hierfir an, dass die
Kontaktlangen z. = o, - h und z;, = o, - [ 40 % der Ausfachungshdhe £, bzw.
-lange 1, nicht Gberschreitet und die Spannungen in der Kontaktflache gleich-
mafig verteilt sind. Durch die Betrachtung des Kraftegleichgewichts an der
belasteten Ecke konnte so die Widerstandsfestigkeit der Diagonalstrebe im
Falle eines Druckversagens der Ausfachungsecke wie folgt definiert werden.

Oct-(1—ay) - -h+71-t-0-1
cos0

Fycc = (4.26)
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o, und 1, entsprechen der Normal- und Schubspannung in der Kontaktflache.
Saneinejad und Hobbs berilicksichtigten des Weiteren, dass bei sehr diinnen
Ausfachungen unter diagonalem Druck das Versagen durch Instabilitat in der
Ausfachung eintreten kann. Unter Ansatz eines Spannungsblocks in der Mitte
der Ausfachung schlugen sie fur diesen Versagensfall den folgenden Ausdruck
Vvor.

0,5-hy-t-fq

4.27
cosO ( )

Fapc =

Hierbei ist f, eine so genannte zuldssige Spannung die durch den ACI 318.1-
89 festgelegt ist. Fir den Fall, dass die Ausfachung aus Mauerwerk hergestellt
wird, kann Versagen auch durch einen horizontalen Riss in der Lagerfuge tber
die gesamte Lange der Ausfachung eintreten. Unter Ansatz der flr diesen
Versagensfall maximal aufnehmbaren horizontalen Schubkraft ermittelt sich
die Druckfestigkeit der Diagonalstrebe entsprechend der Gleichung

B o Y-v-t-ly, <O,83-y-t-lm
45 (1—0,45-tanB)cos6 cosO

(4.28)

Hierbei ist y ein Lastfaktor und v die Schubfestigkeit der Lagerfuge.

Fir die Ermittlung der Ausfachungsfestigkeit bedienten sich Zarnié und
Gostic [158], [159], [160] der Resultate zyklisch belasteter mauerwerksaus-
gefachter Stahlbetonrahmen. Die getesteten Versuchskérper, bei denen die
Ausfachung mafgeblich auf Schub versagte, wurden fotogrammetrisch ana-
lysiert. Dabei haben sie erkannt, dass Kontaktkrafte lediglich zwischen der
belasteten Stlitze und Rahmen auftreten, nicht aber zwischen der diagonal
gegeniberliegenden Ecke und Rahmen. Unter Bericksichtigung einer linearen
Verteilung der Kontaktkrafte definiert sich die Druckfestigkeit der &quivalenten
Diagonalstrebe zu

Ap- o 1
Fd,S_CR-%-{H\/C}(HBZ;)+1}-Cos9 (4.29)
JAW

Das Verhéltnis zwischen der maximalen Schubspannung in der horizon-
talen Querschnittsflache der Ausfachung A,, und der gleichmaBig verteilten
Schubspannungen infolge horizontaler Belastung wird durch den Parameter
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b berlcksichtigt. Die beiden Faktoren Cg und C; bewerten die qualitative Ar-
beitsausfihrung des Mauerwerks bzw. die Interaktion zwischen Ausfachung
und Rahmen und mit Bz, geht die Zugfestigkeit des Mauerwerks in die
Gleichung mit ein. Der Einfluss externer vertikaler Belastung wird durch eine
einheitlich verteilte Druckspannung oy in der horizontalen Querschnittsflache
der Ausfachung dargestellt.

Flanagan und Bennett [55] fihrten Versuche an Stahlrahmen mit Mau-
erwerksausfachung aus Tonziegel durch, wobei alle Versuchskdrper durch
Druckversagen der Ausfachungsecke versagten. Unter der Berlcksichtigung,
dass die Rahmeneigenschaften sowie die Geometrie der Struktur nur einen
sehr geringen Einfluss auf die Festigkeit hat, sofern diese zum Zeitpunkt des
Druckversagens der Ausfachungsecke definiert wird, fihrten sie die folgende
vereinfachte Formel ein.

Fycc= - ) (4.30)

In dieser Formel ist K., ein empirischer Faktor mit der Einheit Lange (I).
Dieser Faktor wird derart bestimmt, dass damit die experimentellen Resultate
gut abgebildet werden kénnen. Somit gibt es in dieser Methode keinen Bezug
zur Kontaktlange z zwischen Rahmen und Ausfachung. In einer weiteren Arbeit
von Flanagan und Bennett [56] wurde gezeigt, dass Gleichung auch auf
mauerwerksausgefachte Stahlbetonrahmen anwendbar ist.

Hendry [64] présentierte zwei Formeln fur die Widerstandfestigkeit der aqui-
valenten Diagonalstrebe, die sich hinsichtlich des Belastungszeitpunktes un-
terscheiden. Wird ein mauerwerksausgefachter Stahlbetonrahmen in seiner
Ebene horizontal ausgelenkt, treten bereits bei sehr kleinen Auslenkungen
Schubrisse entlang der Lagerfuge ein. Fir die Ermittlung der Widerstandfestig-
keit der aquivalenten Diagonalstrebe zu diesem Zeitpunkt behilft sich Hendry
des Mohr-Coulomb-Kriteriums. Durch eine Kraftegleichgewichtsbetrachtung in
der Mitte der Mauerwerksausfachung unter einer diagonalen Belastung gibt
Hendry den folgenden Ausdruck [4.31]flr die Druckfestigkeit F; s der Diagonal-
strebe an.

1 1
Fys=—Psln (4.31)
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Das Verhaltnis von Ausfachungssteifigkeit zur Steifigkeit des Balkens wird
durch den dimensionslosen Parameter A;, beschrieben, dessen Berechnung
nach dem Verfahren von Stafford Smith (Gleichung erfolgt. Trotz der Bil-
dung von Schubrissen in der Lagerfuge vermag die Ausfachung weiter an
Belastung aufzunehmen, bis durch ein Druckversagen der Ausfachungsecke
die maximale Widerstandskraft erreicht wird. Unter der Annahmen, dass das
Druckversagen nur im Bereich der Strebenbreite w statt findet und die Be-
lastung an der beschadigten Ausfachungsecke dreiecksférmigen verteilt ist,
schlagt Hendry far die maximale Druckfestigkeit der Diagonalstrebe F; cc

Gleichung Vor.

Fycc=0,5Bpmw-t-w (4.32)

Wie Hendry [64] geben Paulay und Priestley [115] ebenfalls eine Druckfe-
stigkeit fur die aquivalenten Diagonalstrebe im Fall eines Schubversagens in
der Lagerfuge F, s sowie flr das Druckversagen der Ausfachungsecke F; cc
an. Ohne Bertcksichtigung der Vertikalbelastung infolge Eigengewicht und
unter Ansatz des Mohr-Coloumb-Kriteriums definiert sich die maximale Wider-
standfestigkeit der Mauerwerksausfachung bei Schubversagen der Lagerfuge
Zu.

H:BHS-lm-t+‘LL-Fd75-Sin9 (4.33)

Durch Ersetzen der Horizontalbelastung H mit F; 5 - cos6 kann Gleichung
4.33| nach der Druckfestigkeit F; ¢ umgeformt werden.

BHS ’ lm -1
Fys= 4.34
45 cos@ — U - -sinB ( )

Far den Fall des Druckversagens in der Ausfachungsecke zitierten Paulay
und Priestley [115] einen Vorschlag von Trigo (erwahnt u.a. in Crisafulli [23]),
der eine parabelférmige Lastverteilung entlang der Kontaktlange z. zwischen
Stlitze und Ausfachung annahm.

2 1
Fd,CC: g'ZC'Z'BD,MW'

4.35
cosO ( )

Die Kontaktlange z. = /2 - A, wobei A der dimensionslose Parameter nach
Stafford Smith (Gleichung ist.
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Crisafulli [23] verwendete fur die Ermittlung der Druckfestigkeit der aquiva-
lenten Diagonalstrebe einen allgemeinen Ausdruck [4.36] der urspriinglich von
Decanini und Fantin (wie in Crisafulli [23] erwéhnt) eingeflhrt wurde.

Fy=fit-w (4.36)

Mit dem Parameter f; wird eine fiktive Druckfestigkeit des Mauerwerks
bericksichtigt, welche sich infolge einer diagonalen Belastung im Winkel 0
ergibt. Die Ermittlung dieses Parameters erfolgte analytisch unter Ansatz
der bereits in Kapitel 2.6 beschriebenen Versagenshypothesen nach Mann
und Maller [91],[100]. Dadurch war es méglich die Druckfestigkeit bei einem
Schubversagens in der Lagerfuge F; s oder bei einem Reif3en der Steine F; pc
anzugeben.

Bt
F;5= S 4.37
457 §ind (cos@ — u*sin@) (4.37)

F _ Bz,St
4D Sing (Cs-cos0 — 0,27 - sinB)

(4.38)

Mit B;;, und u* wird die reduzierte Haftscherfestigkeit bzw. der reduzierte
Reibungsbeiwert berticksichtigt. Die Zugfestigkeit der Mauersteins wird durch
den Parameter BB, s, eingefiihrt. Cs berlicksichtigt das Verhéltnis aus maximaler
zu nomineller Schubspannung. Mann und Miller gaben weiterhin auch eine
Versagenstheorie fur den Fall eines Druckversagens des Mauerwerks an. Cri-
safulli zeigte anhand experimenteller Resultate, dass dieses Versagen nur bei
sehr groBen vertikalen Spannungen o, im Vergleich zu den Schubspannungen
T im Mauerwerk eintreten kann. Damit dieser Fall eintritt bedarf es jedoch
einer Neigung 6 von etwa 83°. Insofern solche Strukturen in der Praxis keine
Anwendung finden, lie3 Crisafulli diese Versagensform unberlcksichtigt.

4.3.3 Hysteretisches Verhalten der aquivalenten
Diagonalstrebe
Im Jahre 1978 bedienten sich Klingner und Bertero [76] des Konzepts der aqui-

valenten Diagonalstrebe. Die Druckstrebenbreite w wurde direkt der Arbeit von
Mainstone [87] (wie in Kapitel beschrieben) entlehnt. Der Schwerpunkt
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dieser Arbeit lag in der Studie des hysteretischen Verhaltens mauerwerksaus-
gefachter Stahlbetonrahmen. Zur Abbildung der von ihnen durchgeflhrten
Experimente an 1-1/2 feldrigen, 3-1/2 stéckigen Strukturen wurden drei Hyste-
resemodelle flr die diagonale Strebe vorgestellt, wobei sich die Komplexitat
des ersten Modells bis zum dritten Modell erhohte. In Abbildung |4.4|ist das drit-
te Hysteresemodell von Klingner und Bertero dargestellt. Die Einhlllende wird
durch einen geradlinig ansteigenden Ast entsprechend der elastischen Stei-
figkeit und einer anschlieBend exponentiell absteigenden Kurve reprasentiert.
Die Entlastungskurve verlauft parallel zur Erstbelastungskurve, wohingegen
bei der Wiederbelastungskurve eine Steifigkeitsminderung bertcksichtigt wird.
Des Weiteren gingen sie davon aus, dass die Diagonalstrebe einen geringen
Widerstand bei Zugbelastung aufweist. Vergleiche mit den experimentellen
Resultaten haben gezeigt, dass mit diesem Hysteresemodell die Steifigkeits-
und Festigkeitsminderung gut abgebildet werden kann.

A Axiale Belastung [N]

Entlastung

[ | |l | -
Axiale Verformung [A]

g ™ Wiederbelastung

Erstbelastung

Abbildung 4.4: Hysteresemodell fir die aquivalente Strebe nach Klingner und
Bertero [76]

Doudoumis und Mitsopoulou [45] fihrten eine analytische Studie an aus-
gefachten Rahmen unter seismischer Belastung in Wandebene durch. Dabei
gingen sie davon aus, dass zwischen Ausfachung und Rahmen ein Spalt
vorhanden ist und infolgedessen kein Verbund zwischen diesen beiden Ele-
menten vorhanden sein kann. Aus diesem Grund wurde ein Hysteresemodell
fr die aquivalente Diagonalstrebe vorgeschlagen, die keinerlei Zugfestigkeit
besitzt. Die hysteretischen Zyklen unter Druckbelastung wurden sehr einfach
modelliert, indem die Steifigkeiten der Entlastung und Wiederbelastung der ela-
stischen Steifigkeit bei Erstbelastung entspricht. Die Festigkeitsminderung wird
bertcksichtigt, indem die maximale Widerstandfestigkeit bei Wiederbelastung
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N'in Abhangigkeit der bis dato maximal erreichten Auslenkung A’ reduziert
wird.

A Axiale Belastung [N]

Entlastung
A\

Axiale Verformung [A]

— Wiederbelastung

— Erstbelastung
N1

1N°

Abbildung 4.5: Hysteresemodell nach Doudoumis und Mitsopoulou [45]

Dolsek und Fajfar [44], [43] prasentierten ein Hysteresemodell, dessen
Einhdllende durch einen dreilinearen Verlauf dargestellte wird. Flr die Ab-
bildung der hysteretischen Regeln bedienten sie sich drei unterschiedlicher
Konzepte, die sich in ihrer Komplexitat deutlich voneinander unterschieden.
Die Kombination der einzelnen Konzepte mit der Einhillenden ergab die
drei in Abbildung [4.6] dargestellten Hysteresemodelle. Fur die Definition der
hysteretischen Eigenschaften bedienten sie sich der Ergebnisse eines pseudo-
dynamisch getesteten dreistdckigen Gebaudes mit unregelmaBigem Grund-
und Aufriss. Mit Hilfe einer verformungsgesteuerten Analyse wurde fir jedes
der drei Modelle die hysteretischen Eigenschaften derart bestimmt, dass damit
die beste Ubereinstimmung mit den experimentellen Resultaten erlangt wurde.
Es hatte sich gezeigt, dass mit dem zweiten Konzept (Abbildung [4.6b), bei dem
die Entlastungs- und Wiederbelastungssteifigkeit der elastischen Steifigkeit
entspricht, die besten Ergebnisse erzielt werden konnten.

Eine etwas andere Methode zur Darstellung des hysteretischen Verhaltens
prasentierte Chrysostomou [21], indem er zwei Gleichungen miteinander kom-
binierte (Abbildung[4.7). Mit der ersten Gleichung wird die Umhillende definiert,
wahrend mit der zweiten Gleichung das hysteretische Verhalten abgebildet
wird. Sechs Kontrollparamter, alle mit physikalischer Bedeutung, sind in diesen
beiden Gleichung enthalten, deren Werte aus experimentellen Daten entnom-
men werden kénnen. Mit diesem Modell wird das Last-Verformungs-Verhalten
einer zentralen Diagonalstrebe zuzlglich zweier paralleler Streben (siehe
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Abbildung 4.6: Hysteresemodelle nach Dolsek und Fajfar [44], [43]

Kapitel beschrieben.
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Abbildung 4.7: Hysteresemodell nach Chrysostomou

Reinhorn und Madan [120], [85] sowie ihre Mitautoren schlugen ein geglat-
tetes Hysteresemodell flr die Diagonalstrebe vor, welches eine Erweiterung
des Bouc-Wen Modells (beschrieben u.a. in [120]) darstellt (Abbildung [4.8a).
Sie fuhrten einen Parameter 1) ein, womit die Steifigkeitsminderung AK infolge
plastischer Auslenkungen Uber den FlieBpunkt hinaus bertcksichtigt werden
kann.

M) (4.39)

—1,045-
n 7+Sk< 2

Mit dem Multiplikator s; kann die Lage des FlieBBpunkties verandert und
somit der Beginn der Steifigkeitsminderung bestimmt werden. u,,,, und u;
sind die maximal erreichte bzw. aktuelle Duktilitat der Diagonalstrebe. Die
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im inelastischen Bereich eintretende Festigkeitsreduzierung AV wird mit Hilfe
eines akkumulierenden Schadensparameters DI modelliert. Die Festigkeit bei
FlieBbeginn V) wird entsprechend der Gleichung 4.40

vi=v).(1-DI) (4.40)

zur reduzierten Festigkeit bei FlieBbeginn Vy". DI hangt dabei von der maxi-
mal erreichten Duktilitdt sowie der gesamten dissipierten Energie ab (Abbildung
[4.8b). Zuletzt wird von Reinhorn und Madan noch der Pinching-Effekt beriick-
sichtigt, indem sie sich des Konzepts des ,slip-lock“-Modells von Baber und
Noori [8] annahmen (Abbildung [4.8c). Dieses Modell wird dem geglatteten
Hysteresemodell in Reihe geschaltet, so dass sich die Gesamtduktilitat u
durch die Summe der Duktilitaten aus dem Hysteresemodell t; und dem
,Slip-lock“-Modell u; ergibt.

n=p+ (4.41)

In Abbildung ist das von Kappos und seinen Mitautoren [69] vorgeschla-
gene Hysteresemodell, welches auf Basis der Versuchsergebnisse von Valiasis
und Stylianidis entwickelt wurde, zu sehen. Die Darstellung des Hysteresemo-
dells erfolgte in Abh&ngigkeit der Schubbelastung 7 zur Schubverformung 7y der
Mauerwerksausfachung. Insofern die hierflr notwendige Schubtragfahigkeit
der Mauerwerksausfachung nicht direkt aus Versuchen ermittelt werden kann,
subtrahierte Kappos die Schubtragfahigkeit des Rahmens, welche er aus
vorherigen Versuchen bestimmte, von der Schubtragfahigkeit des Gesamt-
systems. Die wesentlichsten Charakteristiken des hysteretischen Verhaltens,
wie die Festigkeits- und Steifigkeitsminderung, der Pinching-Effekt und der
Bewehrungsschlupf werden in diesem Modell bertcksichtigt. Die Umhallende
bzw. Erstbelastungskurve wurde als dreilineare Kurve definiert. Der erste Ab-
schnitt verlauft linear mit elastischer Steifigkeit bis zum Erreichen der Risslast
T.r (vor-Riss-Bereich). Daran schlief3t sich ein weiterer linearer Abschnitt mit
reduzierter Steifigkeit bis zur maximalen Last 7, (nach-Riss-Bereich) an. Der
letzte Abschnitt wird durch eine nichtlineare Abnahme (nach-Flie3-Bereich)
der Kurve dargestellt. FUr die Berticksichtigung des Pinching-Effektes wurden
zwei horizontale Achsen eingeftihrt, deren Abstand zur x-Achse stark von
der Vertikalbelastung abhangt. Bis zu diesen Linien verlauft die Entlastung,
unabhangig von der zuvor entstandenen Auslenkung, mit der elastischen
Steifigkeit und setzt sich anschlieBend in Richtung des Punktes T bzw. T~
fort. Die daran anschlieBende Wiederbelastung ist bilinear. Der erste Teil der
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Abbildung 4.8: Erweiterung des Wen-Bouc Modells a) durch Bertcksichti-
gung der Steifigkeit- und Festigkeitsminderung b) sowie des
Pinching-Effekts ¢) zum Modell nach Reinhorn und Madan
[120]

Wiederbelastungskurve verlauft um einen bestimmten Betrag horizontal ehe
danach ein linearer Anstieg der Wiederbelastung folgt. Mit dem horizontalen
Kurvenverlauf wird die Tatsache bertcksichtigt, dass die Struktur direkt bei
Wiederbelastungsbeginn noch nicht in der Lage ist ein Widerstand gegen eine
seitliche Auslenkung aufzubauen, insofern die Risse in der Wand noch nicht
komplett geschlossen sind. Der Betrag dieses horizontalen Wegs wird mit
ansteigender Zyklenanzahl groB3er.

Crisafulli [23], [24] stellte ein weiteres Hysteresemodell flir das zyklische
axiale Druckerhalten der Mauerwerksausfachung vor. Dieses Modell besteht
aus sechs hysteretischen Regeln, womit das Verhalten des Mauerwerks wah-
rend der Erstbelastung, Entlastung und Wiederbelastung abgebildet werden
kann. Dabei definiert sich die aktuelle Spannung immer in Abh&ngigkeit der ak-
tuellen Dehnung sowie mehrerer Parameter hinsichtlich der vorangegangenen
Spannungs-Dehnungs-Historie. Fur die Darstellung der Erstbelastungskurve
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des Mauerwerks bediente sich Crisafulli zweier Gleichungen. Bis zum Errei-
chen der maximalen Druckfestigkeit Bp uqax kam ein nichtlinearer Ausdruck von
Sargin [124] zur Anwendung, der urspringlich fir Beton vorgeschlagen wurde.
Der Verlauf der Spannungs-Dehnungs-Kurve nach Uberschreiten von Bb max
wurde parabelférmige definiert. Wegen der &hnlichen Verlaufe von Entlastungs-
und Wiederbelastungskurve wandte Crisafulli einen so genannten ,allgemei-
nen Ausdruck® an, womit die Abbildung beider Kurven mdglich war. Fir die
Anwendung dieses ,allgemeine Ausdruck® bedarf es lediglich des so genann-
ten Start- und Zielpunktes, sowie einiger Parameter hinsichtlich dieser beiden
Punkte. In Abbildung ist das Hysteresemodell von Crisafulli dargestellt.
Vergleiche mit experimentellen Resultaten haben eine gute Ubereinstimmung
gezeigt und bekraftigen die Gultigkeit dieses Modells.

A Schubbelastung [1]

- > = &

Linie zur Berucksichtigung
des Pinching-Effekts T

Abbildung 4.9: Hysteresemodell von Kappos et al. [68]
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Abbildung 4.10: Hysteresemodell nach Crisafulli [23], [24]
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4.4 Modifikationen zum Modell der aquivalenten
diagonalen Strebe

Die Vorteile des diagonalen Strebenmodells im Vergleich zu den Mikro-
Modellen sind signifikant. Insbesondere bei gréBeren Strukturen zeichnet
sich ihre Effizienz auf Grund des reduzierten Modellierungsaufwandes so-
wie der kurzen Rechenzeiten aus. Viele Wissenschaftler zeigten sich dieser
Vorteile Uberzeugt und nahmen sich dieser Methodik an. Heute ist das Mo-
dell der diagonalen Strebe ein akzeptiertes Werkzeug zur Beschreibung des
Tragverhaltens mauerwerksausgefachter Stahlbetonrahmen. Nichts desto trotz
obliegen diesem Modell auch Nachteile. So ist es z.B. nicht mdglich, lokale Ef-
fekte infolge der Interaktion zwischen Rahmen und Ausfachung zu beschreiben.
Aus diesem Grund haben es sich verschiedene Wissenschaftler zur Aufgabe
gemacht, diese Nachteile durch Modifikationen des diagonalen Strebenmodells
zu beheben.

Syrmakezis und Vratsanou [148] ersetzten die eine Diagonalstrebe durch
eine bestimmte Anzahl von n parallelen Streben (Abbildung [4.11). Der Abstand
w; der Streben zueinander ist konstant. Die Summe aller w; ergibt die Druckstre-
benbreite w. Die Ermittlung des Wertes n erfolgte derart, dass wahrend einer



4.4 Modifikationen zum Modell der aquivalenten diagonalen Strebe 87

Analyse entsprechend der Reihe n=1,3,5... sukzessiv Streben zugeflgt wurden.
Dies erfolgte solange, bis die duBBerste Strebe keinen Druck mehr erfahrt. Die
dabei ermittelte Kontaktlange zwischen Rahmen und Ausfachung berechnet
sich mit Hilfe der Gleichung [4.42]

n-w;
h-0

Hierbei entspricht i der Stltzenhdhe bis zur Mittellinie des Riegels und 6
dem Winkel zwischen der Horizontalen und Ausfachungsdiagonalen.

(4.42)

p:

|
>

Abbildung 4.11: Multistreben-Modell nach Syrmakezis [148]

Einen etwas anderen Ansatz verfolgte El-Dakhakhni [48]. Wird eine reine
Mauerwerkswand diagonal belastet, erfolgt in der Regel ein plétzliches Versa-
gen in Form eines getreppten Risses entlang der Lastdiagonalen. Ist jedoch
ein Rahmen vorhanden, wird die Wand, sobald dieser getreppte Riss eintritt,
Uber die Kontaktlange gestitzt, wodurch ein Versagen verhindert und eine
zusatzliche Lastaufnahme ermdéglicht wird. Dieses veranderte Tragverhalten
l&sst sich durch zwei diagonale Bereiche in der Ausfachung darstellen (Ab-
bildung 4.12a). Insofern dieses Tragverhalten mit einer diagonalen Strebe
nicht moglich ist, fihrte El-Dakhakhni zwei zusatzliche Streben ein, deren
Positionen durch die Kontaktlange definiert sind und die besagten diagonalen
Bereich umschlieBBen. Dabei wird die Querschnittsflache der Druckstrebe A,
zur einen Halfte der diagonalen Strebe zugewiesen und zur anderen Hélfte auf
die &uBeren zusatzlichen Streben verteilt (Abbildung [4.12p).

Das Modell von Zarnié und Tomazevié [161] stiitzt sich auf die Auswertung
eine Reihe von Versuchen an mauerwerksausgefachten Stahlbetonrahmen.
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Abbildung 4.12: Drei-Streben-Modell nach El-Dakhakhni [48]

Sie haben erkannt, dass der Schaden in der oberen Region der Ausfachung
nicht direkt in der belasteten Ecke, sondern etwas unterhalb davon konzentriert
ist. Die hier entstandenen Risse verlaufen dann bis in die rechte untere Ecke,
weshalb Zarnié und Tomazevi¢ die dquivalente diagonale Strebe entsprechend
der Abbildung anordneten. Die Art dieses eher ungewdhnlichen Scha-
dens im Vergleich zu denen die sonst in Labortests zu beobachten sind, ist
mdglicherweise auf die Anordnung der horizontalen und vertikalen Lastein-
leitungsgerate zurtick zu fihren. Dieses Modell ist deshalb insbesondere fur
Strukturen anwendbar, deren Versagen durch einen Schubbruch im oberen
Bereich der belasteten Stltze statt findet.

M4 7

Abbildung 4.13: Strebenmodell nach Zarni¢ und Tomazevi¢ [161]

Chrysostomou und Gergely [21], [60] ersetzten die Mauerwerksausfachung
durch drei parallele Streben, wobei die Position der mittleren Strebe durch die
obere und die diagonal gegentberliegende untere Ecke definiert ist (Abbildung
4.14). Mit einem bestimmten Abstand zur mittleren Strebe sind die beiden
auBeren Streben angeordnet. Der Abstand wird dabei durch den Parameter o
festgelegt. Mit diesem Modell ist es mdglich, das Verhalten der Struktur nach
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dem Druckversagen der Ausfachungsecke abzubilden, indem die beiden duf3e-
ren Streben die weitere Belastung aufnehmen, direkt in die Rahmenbauteile
ableiten und dadurch die Bildung von Flie3gelenken ermdglicht wird.

[~

Abbildung 4.14: Multistrebenmodell nach Chrysostomou und Gergely [21],
[60]

Crisafulli [23], [24] prasentierte 1997 ein Makro-Element mit dem es mdglich
ist, sowohl das Druckverhalten als auch das Schubverhalten der Mauer-
werksausfachung darzustellen. Hierflr ersetzte er die dquivalente diagonale
Druckstrebe durch zwei Streben in Kombination mit einer Schubfeder (Abbil-
dung [4.15). Die Stellen, an der die Streben und somit auch die Schubfeder mit
dem Rahmen verbunden sind, wird tber &, definiert. Bei einem Schubversagen
der Ausfachung durch Bildung eines getreppten Risses entlang der Mortelfu-
gen kann h, Werte zwischen einem Drittel und der Halfte der Kontaktlange
z annehmen. Im Fall eines nahezu horizontalen Schubrisses wird fir A, die
Halfte der Ausfachungshéhe h,, angesetzt.

Jedes der in diesem Kapitel vorgeschlagenen Modelle zeichnet sich im
Vergleich zum &quivalenten diagonalen Strebenmodell dadurch aus, dass zu-
satzliche Effekte berlcksichtigt werden kénnen. Um dies zu realisieren wurden
zusatzliche Strukturelemente eingefliihrt, die einerseits zum erwiinschten Ziel
fihren, andererseits aber auch eine erhebliche Erh6hung des numerischen
Aufwands verursachen. Der Vorteil der Effizienz des dquivalenten Strebenmo-
dells rlckt somit deutlich in den Hintergrund, weshalb auch heute noch das
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Abbildung 4.15: Multistrebenmodell nach Crisafulli [23], [24] zur Abbildung
des Druck- und Schubverhaltens der Mauerwerksausfachung

einfach Modell einer diagonalen Druckstrebe ein weit verbreitetes Verfahren
ist.
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5 Vorgeschlagenes Modell fur
Stahlbetonrahmenbauteile

5.1 Einleitung

Werden Rahmentragwerke grof3en zyklischen Belastungen ausgesetzt kann
es passieren, dass in kritischen Bereichen der Riegel oder der Stltzen die
Momentenbelastung die Riss-, Flie3- oder Bruchmomente Ubersteigt. Tritt
solch ein Zustand ein, ist das globale Tragverhalten dieser Strukturen meistens
durch ein deutlich nichtlineares Last-Verformungs-Verhalten gepréagt. In der
Regel befinden sich diese kritischen Bereiche an den Enden der Bauteile.
Wird die numerische Berechnung eines Stahlbetonrahmens gefordert, finden
sich in der Literatur viele Ansatze. Im Grunde unterteilen sich alle Ansatze
jedoch in zwei Gruppen. Und zwar in die Gruppe der Mikromodellierung und
in die Gruppe der Makro-Elemente. Insofern in dieser Arbeit eine Methodik
prasentiert werden soll, womit das nichtlineare Verhalten nicht nur einzelner
Stahlbetonrahmen sondern auch kompletter Bauwerke in kurzer Zeit méglich
ist, liegen die Vorteile bei den Makro-Elementen auf der Hand. Im Vergleich
zu den Mikromodellen ist sowohl der Modellierungsaufwand als auch der
Rechenzeitaufwand erheblich geringer. Selbst die neueste Rechnergeneration
stéiBt an ihre Grenzen, wenn mit der klassischen FE-Methode mehrstdckige
Bauwerke nichtlinear berechnet werden sollen.

Aber nicht nur der Faktor Zeit ist hier ausschlaggebend fir die Wahl der
Methode der Makro-Elemente. Einer der wesentlichsten Nachteile bei der Mi-
kromodellierung liegt darin, dass zur Abbildung des hysteretischen Verhaltens
der Gesamtstruktur, das hysteretische Verhalten lokaler bzw. kritischer Berei-
che erforderlich ist, wie z.B. das der Riegel-Stitzen-Verbindung. Abh&ngig von
der geometrischen Ausfihrung des Tragsystems, der Art der Belastung der
Struktur oder der verwendeten Materialien, ergeben sich teilweise erhebliche
Unterschiede beim hysteretischen Tragverhalten dieser kritischen Bereiche.
Die Schwierigkeit besteht nun darin, akkurate Modelle zu entwickeln, welche
die Abbildung des hysteretischen Verhaltens unter Berlcksichtigung samtlicher
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moglicher Randbedingungen erlauben. Das kann jedoch nur dann realisiert
werden, sofern in diesen Modellen lokale Phdnomene wie das nichtlineare
Verhalten des Bewehrungsstahls, das zyklische Verhalten des Betons mit
Rissbildung, das Abplatzen des Betons, das Verbundverhalten zwischen Be-
wehrung und Beton, um nur einige zu nennen, implementiert sind. Der grof3e
Nachteil liegt allerdings darin, dass diese Phanomene zum einen sehr schwer
erfassbar sind und zum anderen schon kleine Anderungen oder Fehler bei
der Ermittlung dieser Phdnomene einen erheblichen Einfluss auf das Ge-
samttragverhalten haben und somit schnell zu fehlerhaften und ungenauen
Ergebnisse fihren kann. Des Weiteren muss hier erwahnt werden, dass mit
ansteigender Feinheit und folglich mit gréBer werdender Anzahl an Elementen
die numerische Stabilitat, wie sie bei der vorliegenden Arbeit zwingend gefor-
dert wird, deutlich beeintrachtigt wird. Insofern solch ein Grad an Feinheit far
das Tragverhalten ganzer Stahlbetonrahmen geschweige denn ganzer Gebéau-
destrukturen unnétig ist, hat man sich in dieser Arbeit auf die Anwendung der
Makro-Modellen konzentriert.

Aus diesem Grund wird in dieser Arbeit ein Makro-Element prasentiert,
womit das nichtlineare Last-Verformungs-Verhalten von Rahmenriegel und
Rahmenstitzen berechnet werden kann. Eines der wesentlichsten Augenmer-
ke bei der Programmierung des Makro-Elements bestand darin, einen Konzens
zwischen mdglichst einfacher Anwendung und bestmdglicher Reprasentation
des nichtlinearen Verhaltens der Tragelemente zu finden.

Nachdem in den vorherigen Kapiteln die unterschiedlichen Formen der
Makro-Elemente sowie derer Vor- und Nachteile dargelegt wurden, wird im
Folgenden ein Makro-Element, im weiteren Verlauf Stabelement genannt,
vorgestellt, das auf dem Grundprinzip des Ein-Komponenten-Modells nach
Giberson [62] basiert und entsprechend der Methodik von Filippou [53] aufge-
baut wird. Dieses Stabelement besteht aus einem zentralen elastischen Stab,
einem plastischen Gelenkelement und einem Risséffnungselement (Abbildung
B5.1). Das Tragverhalten der drei Teilelemente wird Gber Flexibilitdtsmatrizen
beschrieben. Eine Addition der drei Flexibilitatsmatrizen flhrt schlieBlich auf
die Gesamtflexibilitdtsmatrix und folglich zum Gesamttragverhalten des Sta-
belements. Eine ausflhrliche Darstellung der drei Teilelemente sowie die
Ermittlung der Flexibilitatsmatrizen erfolgt in den folgenden Kapiteln.
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a) Elastisches b) Plastisches c¢) Rissoffnungselemente
Balkenelement Gelenkelement

|
»l

Abbildung 5.1: Aufteilung des Stabelements in seine drei Teilelemente

5.2 Das plastische Gelenkelement

Das plastische Gelenkelement berlicksichtigt die inelastischen Verformungen
des Rahmenbauteils nachdem das Rissmoment M., Uberschritten ist. Es
wird dabei angenommen, dass alle inelastischen Verformungen am Ende des
Bauteils konzentriert sind, weshalb an den beiden Stabenden Rotationsfedern
angeordnet sind. Der Stab, welcher die beiden Federn miteinander verbindet
ist unendlich steif und an beiden Enden gelenkig gelagert (Abbildung [5.1).
Dies hat zur Folge, dass die beiden Federn voneinander entkoppelt sind. Eine
Aktion der einen Feder flhrt somit zu keiner Reaktion der gegenuberliegenden
Feder. Die Flexibilitdtsmatrix des plastischen Gelenkelements lautet dadurch
wie folgt.

i 0
=% 7] 5.1

Hierbei entsprechen f; und f; den Flexibilitatskoeffizienten an den Staben-
den i bzw. j, womit das nichtlineare Verhalten des plastischen Gelenkelements
entsprechend eines bestimmten Belastungsfalls definiert werden kann. Fur
gewdhnlich wird die Steifigkeit der beiden Rotationsfedern k, in Abhangigkeit
der elastischen Steifigkeit ko gesetzt (Gleichung[5.2).

1 4-EI
ky =ky — = —— (5.2)
vy vl
Damit lasst sich die Flexibilitatsmatrix wie folgt umschreiben, wobei ¥, ; und
Yp1,; die Flexibilitatsparameter sind, Uber welche das nichtlineare Verhalten der
Rotationsfedern definiert wird.

}/plz LE 0

Fl,; = !
P 0 Vol.j " TET
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FUr die Ermittlung der Parameter y bedarf es der dreilinearen Momenten-
Rotations-Beziehung des zu Grunde gelegten Bauteils sowie der hystereti-
schen Regeln, die in Kapitel 5.3|beschrieben werden. In Abbildung [5.2]ist die
Interaktion des elastischen Balkenelements mit dem plastischen Gelenkele-
ment flr den Fall der Erstbelastung abgebildet. Es ist deutlich zu erkennen,
dass das plastische Gelenkelement (Abbildung ) erst mit Uberschreiten
des Rissmomentes M,, aktiv wird. Die Uberlagerung der Antworten beider
Elemente flhrt letztlich zur Momenten-Rotations-Beziehung des Bauteils (Ab-

bildung [5.2c).

v

a) b) c)
A Mel AMp| A Mges
|

! Ael,2 E
M, -ffe g , .
Ael,1 + ! E
k,=4El/l . ;
Mcr T .' :
6 .

Abbildung 5.2: Interaktion des elastischen Balkenelements mit dem plasti-
schen Gelenkelement

Fr die Ermittlung der dreilinearen Momenten-Rotations-Beziehung, bzw.
der Punkte (M,,,6r), womit der Zeitpunkt des Rissbeginns definiert ist, (M,,6y)
und (M,,6,), die den Beginn des StahlflieBens bzw. den Versagenszeitpunkt re-
prasentieren, bedarf es der Momenten-Krimmungs-Beziehung des zu Grunde
gelegten Rahmenbauteils. Fir deren Ermittlung ging man von der verein-
fachten Annahme einer Uber die gesamte Elementlange [ antimetrischen
Momentenverteilung aus, d.h. der Momentennullpunkt liegt in Elementmitte

(Abbildung [5.3a).

Der Vorteil einer antimetrischen Momentenverteilung liegt darin, dass der
Momentenverlauf des halben Bauteils aquivalent der Momentenverteilung
eines Kragarms mit vertikaler Last P am abliegenden Ende ist (Abbildung[5.3b).
Somit kann das Rahmenbauteil durch eine Kombination aus zwei Kragarmen
idealisiert werden, anhand derer die Momenten-Rotations-Beziehung des zu
Grunde gelegten Bauteils ermittelt wird. Hierfir bedarf es zuvor der Momenten-
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a) b)
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Abbildung 5.3: Vereinfachte Annahme eines antimetrischen Momentenver-
laufs Uber die Lange des Rahmenbauteils

Krimmungs-Beziehung, die durch einen polygonartigen Linienzug angenahert
wird. Die Knickpunkte dieser polygonalen Approximation entsprechen des
Riss-, FlieB und Bruchzustandes (Abbildung [5.4).
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Abbildung 5.4: Polygonale Approximation des Momenten-Krimmungs-
Verlaufs

Far die Ermittlung der drei Zustande wird jeweils die Dehnung eines bestimm-
ten Querschnittspunktes als bekannt vorausgesetzt. So wird der Risszustand
durch den Zeitpunkt definiert, bei dem der Beton reif3t, d.h. die Biegezugfestig-
keit f.; 1 des Betons am Querschnittsrand Gberschritten wird. Unter Ansatz
des ideellen Querschnitts A; und des ideellen Flachentragheitsmoments I;
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ergibt sich das Rissmoment M., wie folgt.

N\ [
M. = (fct,fl — X) El (5.4)
l

Mit N wird die einwirkende Normalkraft und mit z der Abstand zwischen
Schwereachse und auBerem Zugrand des Querschnitts beriicksichtigt. Die
dazugehdrige Risskrimmung ., definiert sich Gber das Verhéltnis von Rissmo-
ment M., zur elastischen Biegesteifigkeit E1.

Ker = - (5.5)

Die Ermittlung der anderen beiden Zustande erfolgt auf iterativem Weg.
Unter der Bedingung, dass im gezogenen Bewehrungsstahl gerade die Flief3-
dehnung &, erreicht wird, kann durch eine Gleichgewichtsbetrachtung die
Betonstauchung und die Stahldehnung in der Druckzone durch eine Versuch-
und-Fehler-Prozedur bestimmt und schlieB3lich das FlieBmoment M, definiert
werden. Fir die Ermittlung des Bruchmomentes M,, geht man davon aus, dass
in der Druckzone des Querschnitts gerade die Bruchdehnung des Betons &,
erreicht ist. In diesem Fall werden die Dehnungen im Bewehrungsstahl in der
oberen und unteren Lage iterativ bestimmt. In Abbildung sind die Mate-
rialgesetzte flr den Beton und den Bewehrungsstahl dargestellt, wie sie der
Ermittlung der Momenten-Krimmungs-Beziehung zu Grunde lagen. Es wird
angenommen, dass der Querschnitt auch nach dem Risseintritt eben bleibt
und das Spannungs-Dehnungs-Verhalten des Betons naherungsweise durch
das Parabel-Rechteck-Diagramm beschrieben werden kann, wie es Konig
und seine Mitautoren [78] fur ihre Studie zum nichtlinearen Last-Verformungs-
Verhalten von Stahlbeton zu Grund gelegt hatten. Kénig und seine Mitautoren
[78] haben in ihrer Studie anhand des Parabel-Rechteck-Diagramms sowie
anhand des genaueren Materialgesetzes nach Litzner [83], welches u.a. in der
DIN 1045-1 [30] verankert ist, Druckkrafte und zugehdérige Krimmungen in
Abhangigkeit der Randstauchung berechnet. Die Ergebnisse verglichen sie
mit experimentellen Daten, woran sie zeigen konnten, dass mit dem Parabel-
Rechteck-Diagramm die Krimmungen sehr gut abgebildet werden kénnen.
Das Spannungs-Dehnungs-Verhalten des Bewehrungsstahls wird durch eine
bilineare Funktion dargestellt. Dabei wird die Streckgrenze zu f, = 500 MN/m?
angesetzt. Die Zugfestigkeit definiert sich, unter Bericksichtigung einer nor-
malen Duktilitat, zum 1,05-fachen der Streckgrenze zu f; = 525 MN/m?2. Fiir
den E-Modul Ey; des Bewehrungsstahls wird ein Wert von 200000 MN/m? zu
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Grunde gelegt.
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Abbildung 5.5: Verwendete Materialgesetze fir Beton und Bewehrungsstahl

Wird das Bauteil durch eine Druckkraft belastet, hat dies einen erheblichen
Einfluss auf das Last-Verformungs-Verhalten, weshalb dieser Einfluss bei der
Ermittlung der Momenten-Krimmungs-Beziehung der Stitzen berticksichtigt
wurde. Hinsichtlich der Normalkraft-Momenten-Interaktion wird bei Normalkraft-
beanspruchungen, die oberhalb von N,,; ,balance-point” liegen ein Versagen
in der Betondruckzone durch Uberschreiten der Betondruckstauchung ein-
treten, ehe der Bewehrungsstahl ins FlieBen gerat. Filippou [52] berichtet in
seiner Arbeit, dass bei Gebduden mittlerer Héhe die Querschnittsbemessung
von Stltzen unter Betrachtung der Auslenkungen erfolgt. Die Normalkraft-
beanspruchung wird hier nicht maf3gebend, insofern diese nur ein Bruchteil
der Normalkraft Ny,; darstellt. In der vorliegenden Arbeit wird angenommen,
dass wahrend einer statischen oder zyklischen Belastung eines Bauwerks
die Normalkrafte in den Stltzen unterhalb von N, liegen und somit immer
das StahlflieBen vor dem Druckversagen des Betons eintritt. Des Weiteren
werden die axialen Belastungen auf den Stlitzen wéhrend einer zyklischen
Beanspruchung als konstant angesetzt. Kaba und Mahin [68] haben in lhrer
Studie gezeigt, dass trotz der auftretenden Lastwechsel in der Normalkraft
die Annahme einer konstanten axialen Belastung das globale Verhalten des
Tragwerks nur sehr gering beeinflusst. Keshavarzian [72] und Filippou [52]
hatten in Ihren Studien gezeigt, dass mit dieser Annahme sehr gute Ergebnisse
erzielt werden kénnen.

Der Ubergang von der Momenten-Kriimmungs-Beziehung auf die Momenten-
Rotations-Beziehung erfolgt anschlieBend am System des Kragarms. Die Last
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P wird solange erhoht bis sich an der Einspannung nacheinander die drei
Zustande Riss-, Flie3- und Bruchzustand einstellen. Der Momenten- und
Krimmungs-Verlauf entsprechend der jeweiligen Zustande kann Abbildung
entnommen werden. Durch Integration der Krimmungen Uber die Kragarm-
lange (Gleichung berechnet sich schlieB3lich die Riss- 6,,, Flie3- 6, und
Bruchrotation 6, entsprechend der nachfolgenden Gleichungen.

1/2
6 — / - dx (5.6)
0
1
ecr_Z‘Kcr‘l (57)
i 2
1 M,
i s (-62))
1 [ M Me, M,
6,=--1- C— 11— K, | 1—— 5.9
u=z _Kcr My + Ky ( My ) + Ky ( M, ( )
Risszustand FlieRzustand Bruchzustand
Momentenverlauf ‘/
M.,,-- M, --

Krimmungsverlauf Ky

Abbildung 5.6: Momenten- und Krimmungsverlauf Gber die Kragarmlange
fOr die drei Zustande, Riss-, Fliel3- und Bruchzustand

Mit Hilfe der berechneten Momenten-Rotations-Beziehung kénnen schlief3-
lich die Flexibilitatskoeffizienten f; und f; ermittelt werden. Wie in Abbildung
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b.2)zu sehen ist, werden die Flexibilitatskoeffizienten als Funktion der Anfangs-
steifigkeit ky angegeben, so dass letztlich mit dem Parameter y das Verhalten
des plastischen Gelenkelements definiert wird. Fir die Erstbelastung ergeben
sich die Parameter ¥, ; .- und 7, ; , wie folgt.

Ocr - (My — Mer) (5.10)

Yolicr = M., Oy _My 0,

s = O (M=)
phiy Mcr ) (eu - eu) + (My _Mu) ) 6Cr

Fr die Ermittlung der Parameter y bei Ent- und Wiederbelastung bedarf
es des hysteretischen Verhaltens der Gesamtstruktur, welches in Kapitel
beschrieben wird. Die Ermittlung der y-Werte erfolgt schlief3lich nach dem
gleichen Prinzip wie es bei der Erstbelastung durchgefihrt wurde, wonach die
Antwort der Gesamtstruktur die Uberlagerung der Antworten des elastischen
Balkenelements mit dem plastischen Gelenkelement ist.

(5.11)

5.3 Abbilden der Hystereseregeln

In den letzten Jahrzehnten sind einige Hysteresemodelle vorgestellt worden,
womit das zyklische Verhalten von Stahlbeton nachgebildet werden kann. Die
Unterschiede zwischen den einzelnen Modellen sind dabei teilweise sehr
erheblich. Insbesondere in der Berlcksichtigung bzw. Nichtberlcksichtigung
mehr oder weniger oft beobachteter hysteretischer Charakteristiken wie der
Pinching-Effekt oder die Minderung der Steifigkeit und Festigkeit, differenzieren
sich die Modelle stark. Werden diese Charakteren berticksichtigt fihrt dies mei-
stens zu sehr komplizierten Hysteresemodellen, wodurch deren Anwendung
infolge zusatzlicher erforderlicher Parameter stark eingeschrankt wird (Wenk
[154], Saiidi [123]). Bei Nichtberlcksichtigung wird méglicherweise das reale
hysteretische Verhalten nicht korrekt dargestellt, was u.a. zur Uberbewertung
der Festigkeit, der plastischen Dehnungen und damit der Energiedissipation
fihren kann (Hohlsiepe [66]). Aber auch bei den grundlegendsten Annahmen,
wie die der zu Grunde gelegten Kurvenverlaufe bei Erst-, Ent- und Wiederbela-
stung finden sich deutliche Unterschiede. Wahrend z.B. bei einigen Modellen
eine bilineare Erstbelastungskurve angesetzt wird (Banon [11], Coelho [22]),
verwenden andere Modelle hingegen eine trilineare Erstbelastungskurve (Ta-
keda [150]).
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In der vorliegenden Arbeit wurde ein Hysteresemodell gewahlt, welches
einer Modifikation des Takeda-Modells entspricht. Das Ziel bei der Definition
der Hystereseregeln bestand darin, ein Hysteresemodell zu erstellen, welches
einerseits in seiner Anwendung sehr einfach ist, andererseits aber notwendige
Charakteren wie die Steifigkeitsminderung berticksichtigt. Das den Stabele-
menten zu Grunde gelegte Hysteresemodell ist in Abbildung dargestellt.
Wie bereits im vorherigen Kapitel erwahnt, wird eine trilineare Erstbelastungs-
kurve angesetzt. Die Steigung der linearen Abschnitte wird durch die Lage
des Risspunktes (M.,,0.,), des FlieBpunktes (M,,0y) sowie des Bruchpunktes
(M,,0,) definiert. Die Werte fir das FleiBmoment sowie flir das Bruchmoment
kénnen fUr positive und negative Momentenbelastung im Betrag verschieden
sein, wie dies fur Stahlbetonriegel typisch ist, deren Bewehrungsgehalt in
oberer und unterer Lage unterschiedlich ist. Insgesamt ergeben sich flr das
Hysteresemodell sieben Regeln, die im Folgenden erklart werden.

Abbildung 5.7: Hysteresemodell fir das aus elastischem Balkenelement und
plastischen Gelenkelement zusammengefasste Stabelement
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Hystereseregel 1

Die Hystereseregel 1 entspricht der dreilinearen Momenten-Rotations-
Beziehung, die auch als Einhillende bezeichnet werden kann. Findet eine
monotone Belastung statt, erfolgt diese entsprechend der Regel 1. Diese
Einhlllende wird zu keinem Zeitpunkt Uberschritten. Somit wird der Fall einer
Wiederbelastung nur solange anhalten bis die Einhtllende erreicht ist, um
daran anschlieBBend geman Hystereseregel 1 weiter zu verlaufen.

Hystereseregel 2

Mit der Hysteresregel 2 wird die Entlastungskurve beschrieben, die sich
ergibt, sofern der Risspunkt (M.,,6.,) noch nicht Gberschritten wurde. Fir
diesen Fall verlauft die Entlastung mit einer Steigung aquivalent derer der
Erstbelastung kg. Es werden somit keine plastischen Dehnung berticksichtigt.

Hystereseregel 3

Tritt die Hystereseregel 3 in Kraft, erfolgt die Entlastung nachdem der Ris-
spunkt (M.,,0.,) Uberschritten wurde. In diesem Fall werden kleine plastische
Dehnungen bertcksichtigt, indem die Entlastung immer in Richtung des Ris-
spunktes (M.,,6.,) des gegenlberliegenden Quadranten verlauft.

Hystereseregel 4

Durch die Hysteresregel 4 ist die Entlastung definiert, sofern sich diese
nach Uberschreiten des FlieBmomentes M, ergibt. In diesem Fall erfolgt die
Entlastung gemé&n Gleichung [5.12, Mit 6, geht die FlieBrotation, mit 6 die
aktuelle Rotation bei Entlastungsbeginn und mit &, die Steigung der Sekante
zwischen Nullpunkt und FlieBpunkt (A1,6,) in die Formel mit ein. Viele Wissen-
schaftler haben diese Formel flir ihre Hysteresemodelle angewandt, wobei sie
den Exponenten mit einem Parameter o ersetzten, der Werte zwischen 0 und
0,5 annehmen kann. In dieser Arbeit hat sich jedoch gezeigt, dass mit & = 0,4
sehr gute Ergebnisse erzielt werden kénnen.

kent = oy - (=204 (5.12)

Es ist zu erkennen, dass mit der Gleichung bei gréBerer Verformung
die Steifigkeit der Entlastung reduziert wird. Somit kann durch diese Hysterese-
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regel die Steifigkeitsminderung bei Entlastung infolge gréBerer Verformungen
berucksichtigt werden.

Hystereseregel 5

Die Hystereseregel 5 beschreibt den Fall einer Wiederbelastung, wobei in
beiden Richtungen das Rissmoment M, Gberschritten wurde. Fir diesen Fall
tendiert die Wiederbelastung immer zur maximal erreichten Verformung des
gegentberliegenden Quadranten. Dadurch wird die Steigung der Wiederbe-
lastungskurve umso kleiner, je grof3er die Verformungen sind. Durch diese
Art der Wiederbelastung kann somit der Zustand einer Steifigkeitsminderung
berucksichtigt werden.

Hystereseregel 6

Die Hystereseregel 6 tritt dann in Kraft, wenn die Wiederbelastung entspre-
chend der Hysteresregel 5 kurz durch eine Entlastung unterbrochen wird und
sofort daran wieder in eine Wiederbelastung tbergeht. In diesem Fall tendiert
die Wiederbelastung nicht wie in vielen Modellen direkt zur maximalen Verfor-
mung, sondern verlauft erst parallel zur Entlastungskurve bis die Hysteresregel
5 erreicht ist, um danach in Richtung der maximalen Verformung weiter zu
verlaufen.

Hystereseregel 7

Mit der Hystereseregel 7 wird der Fall einer Wiederbelastung beschrieben,
sofern die unmittelbar zuvor eingetretene Belastung das FlieBmoment M,
Uberschritten hat, die Belastung in entgegengesetzter Richtung allerdings
das Rissmoment M., noch nicht Gberschritten hat. In diesem Fall verlauft die
Wiederbelastung immer in Richtung des Risspunktes (M,,,0.,) im gegenlber-
liegenden Quadranten.

Wie an dem Hysteresemodell (Abbildung zu erkennen ist, wird die Ein-
schnlrung der hysteretischen Kurven um den Mittelpunkt (Pinching-Effekt)
sowie die Festigkeitsminderung nicht berlcksichtigt. Diese beiden Einflisse
sind in der Vergangenheit sehr intensiv diskutiert worden. Wenk [154] verglich
die hysteretischen Kurven konventionell bemessener Bauteilen mit denen, die
nach der Kapazitatsbemessung ausgebildet wurden. Drei wesentliche Merk-
male waren in den hysteretischen Last-Verformungs-Kurven zu sehen. Zum
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Einen konnte Wenk zeigen, dass die Minderung des Tragwiderstandes bei
Bauteilen, die nach der Kapazitatsbemessung ausgefihrt wurden, nicht statt
findet. Demgegenuber waren Steifigkeitsminderungen unabhangig von der Be-
messungsart des Bauteils bei allen Kurven zu erkennen. Der Pinching-Effekt
war bei kapazitdtsbemessenen Bauteilen hdchstens in sehr kleinem Grad zu
erkennen. Wenk selbst hatte in seinem Hysteresemodell flr Stahlbeton sowohl
keine Festigkeitsminderung als auch keinen Pinching-Effekt bertcksichtigt. Die
Nachrechnung von Versuchen zeigte eine gute Ubereinstimmung. Saiidi [123]
hat mehrere Hysteresemodelle verglichen und kam zu dem Schluss, dass mit
dem Clough-Modell sehr gute Ergebnisse erzielt werden kénnen. Bei dem
Clough-Modell wird ebenfalls kein Pinching-Effekt berlcksichtigt. Beztglich
des Pinching-Effektes stellte Ma [84] und seine Mitautoren anhand zyklisch
getesteter Kragbalken fest, dass dieser umso ausgepragter ist, je gro3er die
Schubkréfte im betrachteten Querschnitt sind. Bei kleinen Schubkraften in
den betrachteten Querschnitten hingegen ist kein oder nur ein sehr geringer
Pinching-Effekt zu beobachten. Werden, wie in dieser Arbeit, die Strukturen
durch eine horizontale Auslenkung belastet, kbnnen Schubverformungen als
untergeordneter Einfluss auf die Krimmungsverteilung in den inelastischen
Zonen betrachtet werden. Keshavarzian [72] und Filippou [53] verzichteten
infolgedessen auf eine Beriicksichtigung dieses Einfluss. Dahingegen ist, wie
u.a. in Filippou [54] erwahnt, far eine Beschreibung des hysteretischen Verhal-
tens von Stahlbetonbauteilen die auftretende Verschlechterung des Verbundes
zwischen Stahl und Beton sowie die Dehnung des Stahls in den Rissen in den
Endbereichen von Riegel und Stiitze unbedingt zu berticksichtigen. Infolge der
Dehnung des Stahls entstehen zusatzliche Rotationen in den inelastischen
Zonen des Rahmens, was zu einer Abflachung der Erstbelastungskurve flhrt.
In dieser Arbeit wird ein zusatzliches Risséffnungselement eingefihrt, womit
dieser Einfluss aus Verbundverschlechterung und Stahldehnung berlicksichtigt
werden kann. Je nach Art des hysteretischen Verhaltens dieses Risséffnungs-
element kann damit der Pinching-Effekt mehr oder weniger deutlich dargestellt
werden. Wegen der oben erwahnten Argumente sowie der Tatsache, dass
bei der Verifikation der Stabelemente in Kapitel ein Versuch zu Grunde
gelegt wird, dessen Last-Verformungs-Verhalten keine Einschnlrung bei den
Last-Verformungs-Kurven zeigt (Abbildung [5.16), wurde dem Pinching-Effekt
lediglich eine untergeordnete Rolle zu Teil.
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5.4 Das Rissoffnungselement

Mit dem Risséffnungselement wird der zusaizliche Beitrag an Rotationen
am Bauteilende berticksichtigt, die sich infolge der Verbundverschlechterung
zwischen Beton und Stahl und der Stahldehnung direkt in der Riegel-Stltzen
Verbindung und im angrenzenden Riegel- bzw. Stitzenbereich ergeben. Das
Modell besteht, wie das plastische Gelenkelement, aus zwei nichtlinearen
Rotationsfedern an den beiden Elementenden. Die Federn sind durch einen
unendlich steifen Balken miteinander verbunden, wodurch eine Aktion der
einen Feder keinen Einfluss auf die benachbarte Feder hat. Die Flexibilitatsma-
trix des Risséffnungselements entspricht somit der gleichen Form wie derer
des plastischen Gelenkelements (Gleichung[5.13). Die Flexibilitatskoeffizienten
s; und s; definieren das nichtlineare Last-Verformungs-Verhalten der beiden
Rotationsfedern. Auch bei dem Risséffnungselement lasst sich die Flexibilitats-
matrix in Abh&angigkeit der elastischen Steifigkeit ky angeben.

S 0
[Flgp= [ 0 s,-] (5.13)
bzw
I
ST A FT 0
[Flg = V’ o yj,L] (5.14)
S]] 4.El

Far die Ermittlung der Parameter 7, bedarf es des hysteretischen Verhaltens
der Rotationsfedern sowie der charakteristischen Rotationsanteile in der Kon-
taktstelle zwischen Riegel und Stitze, was im Folgenden hergeleitet wird.

In Abbildung [5.8] ist die Verbindungsstelle zwischen dem Riegel und der
Stltze dargestellt. Geht man davon aus, dass direkt in der Verbindung ein Riss
entsteht, wirde die Verbundspannung 7 kurz hinter der Einspannstelle ihren
GroBtwert erreichen und Uber die Verankerungslange [, gegen Null verlaufen.
Weil aber die tatsachliche Verteilung der Verbundspannung kaum zu erfassen
ist, wird die vereinfachte Annahme einer konstanten Verbundspannung 7 tber
die Verankerungslange [, und Uber den Stahlumfang u getroffen. Dies hat zur
Folge, dass die Zugkrafte im Bewehrungsstahl derart in den Beton eingeleitet
werden, dass sich die Stahlspannung f; linear, mit maximaler Amplitude an der
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Riegel-Stlitzen Kontaktstelle verteilt (Abbildung [5.8). Die Verankerungslange
ergibt sich somit zu.

A
lb:%- d (5.15)

Af

Lineare Stahlspanan
\)// E. \ d,

— %) —
o .
. /i
\’\ ." M h
Konstante Verbundspannung T F
d
/ = | —F
d,
b

Abbildung 5.8: Darstellung der Riegel-Stltzen Verbindung

Mit A geht die Querschnittsflache und mit d; der Durchmesser der Beweh-
rung in die Gleichung[5.15|ein. Unter Beriicksichtigung dieser vereinfachten
Annahmen berechnet sich die Dehnung des Bewehrungsstahls durch die Inte-
gration des Verhéltnisses aus Normalkraft F; und Dehnsteifigkeit E; - A Gber
die Verankerungslange /.

b F, 1 Fs-l
Al = L dx=—-= 5.16
/0 Es’As * 2 Es'As ( )

Es ist hierbei zu berlcksichtigen, dass durch die angesetzte idealisierte
Spannungs-Dehnungs-Beziehung fir den Bewehrungsstahl, die Ausdehnung
des Stahls davon abhéangt, ob die FlieBspannung f, bereits Gberschritten ist
oder nicht (Abbildung [5.9). Fir den Fall, dass die Stahlspannung die FlieB3-
spannung noch nicht Uberschritten hat, ergibt sich die Ausdehnung Al des
Bewehrungsstahl entsprechend der Gleichung [5.17]

g (5.17)

Al = C—
Es

| =
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Ungleich schwerer ist die Ermittlung der Dehnung nachdem die Flief3span-
nung f, Uberschritten wurde. In diesem Fall erfolgt die Berechnung durch
die Addition mehrerer Dehnungsanteile, differenziert hinsichtlich eines Span-
nungszustandes indem der Stahl noch im elastischen Bereich ist und einem
Spannungszustand, fiir den der Stahl das FlieBen bereits erreicht hat (Abbil-
dung [6.9b). Mit diesem Ansatz ergibt sich die Stahldehnung wie folgt.

1 Ip.1 o 1 o
M= St f g (=)
1 o fy Ly  fsi—
l—— Iy - E —+l fs) <E+ 2'Ey> (5.18)
a) fsu 0.
°t Al
d| \
Y
=" ¢
d; /
N
fsAL
f, 1] A 0.
a | I |
Y 14
=" (
/
d| /

Abbildung 5.9: Rotationen infolge Risséffnung in der Kontaktflache zwischen
Riegel und Stitze

Durch Einsetzen von Gleichung in die Gleichungen 5.17/und |5.18
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kénnen die Dehnungen Al in die folgenden Formen umgeschrieben werden.

_L e
M=g [P 5 (5.19)

Mit Hilfe der ermittelten Dehnungen sowie der beiden Voraussetzungen,
dass zum Einen die Druckbewehrung nicht schlupft und zum Anderen der
Beton in der Druckzone unendlich steif ist, lasst sich die Rotation 0 infolge der
Riss6ffnung wie folgt darstellen.

Al

= ———
h—di —d

(5.21)

Um nun noch die Rotation in Abhangigkeit des angreifenden Momentes M
darstellen zu kénnen, wird die Zugspannung im Bewehrungsstahl proportional
zum Moment gesetzt (Gleichung [5.22). Bezogen auf das aktuelle Moment
ergibt sich die Rotation 6 flr die beiden Zustande M <M, und M>M, nach

Gleichung bzw. 5.24]

fs M M
fy My M)’ g
M < M,

1 d f? M\
Oy = - ——- Y = 5.23
' 8 Ey-t h—di—do <My> (5:23)
M > M,

B dy- f; 1 (2-M 1/ m\?
es8-r.<h—d1-d2>'(a'(vy”)*a((ﬁ) 1))
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Far die Ermittlung der Flexibilitatsparameter ¥;; und ¥ ; aus Gleichung
bedarf es des fir die Rotationsfedern zu Grunde gelegten Hysterese-
modells. Unter Beibehaltung der Einfachheit und der Recheneffizienz wurde
ein Hysteresemodell angesetzt, womit die Geometrie, die Materialeigenschaf-
ten und die Bewehrungsanordnung bertcksichtigt werden kann (Abbildung
B.10). Es ist zu erkennen, dass die Momenten-Rotations-Beziehung auf einer
bilinearen Erstbelastungskurve bzw. Umhllenden basiert (Hystereseregel
1). Demnach werden erst dann Rotationen infolge der Risséffnung berlck-
sichtigt, sobald das Rissmoment M., Uberschritten ist. Die Steigungen der
linearen Abschnitte definieren sich in Abhangigkeit der in Kapitel 5.2] ermittelten
Momenten-Rotatations-Beziehung des zu Grunde gelegten Stahlbetonbauteils
sowie der oben berechneten Rotationen 6; nach Gleichung [5.23| und [5.24]
Alle weiteren Hystereseregeln werden im Folgenden kurz zusammengefasst
dargestellt.

Hystereseregel 2

die Hystereseregel 2 definiert die Entlastung, sofern das FlieBmoment M,,
noch nicht Gberschritten ist. FUr diesen Fall tendiert die Entlastung in Richtung
Nullpunkt. Es werden noch keine plastischen Dehnungen beriicksichtigt.

Hystereseregel 3

Tritt die Hystereseregel 3 in Kraft, wird die Entlastung beschrieben, sobald
das FlieBmoment M, Gberschritten ist. Die Entlastungssteifigkeit entspricht da-
bei der Steifigkeit k;;, die sich flr die Verbindungsgerade zwischen Risspunkt
(M,0) und FlieBpunkt (My,6; ) ergibt.

Hystereseregel 4

Die Wiederbelastung wird durch die Hystereseregel 4 beschrieben. So
wird die Wiederbelastung immer in Richtung der maximalen Verformung des
gegeniberliegenden Quadranten verlaufen. Ist im gegenlberliegenden Qua-
dranten entweder noch keine Belastung eingetreten, oder die Belastung war
so klein, dass das Rissmoment M., noch nicht Gberschritten wurde, tendiert
die Wiederbelastung immer in Richtung des Nullpunktes.
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CI

Abbildung 5.10: Hysteresemodell des Risséffnungselement

Hystereseregel 5

Mit der Hystereseregel 5 wird die Wiederbelastung definiert, die nach
einer unvollstandigen Entlastung eintritt. Die Steigung der Wiederbelastung
fOr diesen Fall ist parallel zur Steigung der vorangegangenen Entlastungskurve.

Die Bertcksichtigung der Zusatzrotationen infolge Bewehrungsschlupf erfolgt
schlieB3lich durch Superposition der beiden Hysteresemodelle aus Abbildung
und Abbildung [5.10] Die Folge dieser Superposition ist eine Abflachung
der hysteretischen Kurven, insofern beim Erreichen des FlieBmomentes bzw.
des Bruchmomentes gréBere Rotationen auftreten. In Abbildung ist das
Hysteresemodell dargestellt, wie es letztlich dem Stabelement zugewiesen
wird.

Wie bereits im vorherigen Kapitel erwahnt wurde, ist dem Pinching-Effekt
nur eine untergeordnete Rolle zu Teil geworden. Filippou und seine Mitau-
toren [54], [51], [53] fuhrten sehr groBe Studien hinsichtlich des zyklischen
Last-Verformungs-Verhaltens von Riegel-Stlitzen Verbindungen durch. Dabei



110 5 Vorgeschlagenes Modell fur Stahlbetonrahmenbauteile

Ma

Abbildung 5.11: Hysteresemodell flr das aus elastischem Balkenelement,
plastischen Gelenkelement und Risséffnungselement zusam-
mengefassten Stabelement

konnten sie zeigen, dass die geringen Einschnirungen eine Folge der unter-
schiedlichen Bewehrungsmengen im Riegel sind. Gewdhnlich ist die Menge
an Bewehrung in der oberen Lage des Riegels gréBer als in der unteren
Lage. Das bedeutet, dass das positive FlieBmoment My+ kleiner ist als das
negative FlieBmoment M;". Wird die Verbindung durch ein positives Moment
belastet, d.h. die Bewehrung in der unteren Lage wird gezogen, sind keine
Einschnlrungseffekt zu beobachten. Fir den Fall einer negativen Momenten-
belastung wurden hingegen Einschnirungseffekte beobachtet. Die Autoren
fihrten dies auf den Umstand zuriick, dass das Widerstandsmoment des
betrachteten Querschnitts flir diesen Lastfall nur so grof3 sein kann, wie das
Moment, welches die Bewehrung in der unteren Lage auf Druck zum Flie3en
bringt. Dieses Moment entspricht in etwa dem kleineren positiven FlieBmo-
ment. Nachdem die Risse geschlossen sind, steigt die Wiederbelastung rapide
bis zum negativen Moment M~ an. Andere Wissenschaftler hingegen wie
Keshavarzian [72] oder Saiidi [123] haben keinen Pinching-Effekt in ihren
Verbundelementen bericksichtigt. Vergleiche mit experimentellen Daten haben
durchweg gute Resultate geliefert. In dieser Arbeit wurde keine Einschnirung
bei den Hysteresemodellen implementiert. Es hat sich anhand der Verifizierung
der Stabelemente an experimentellen Daten gezeigt, dass durch die zusatzli-
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chen Rotationen infolge der Risséffnung nach Abbildung [5.9]und des damit
abgeflachten Hysteresemodells nach Abbildung sehr gute Ergebnisse
erzielt werden konnen.

5.5 Steifigkeitsmatrix des Stabelementes

Wie in Abbildung angegeben wurde, stellt sich das Stabelement Gber
die in Serie verbundenen Elemente, elastisches Balkenelement, plastisches
Gelenkelement und Risséffnungselement, auf. Aus diesem Grund ist die Ge-
samtflexibilitatsmatrix [F'], des Stabelements eine simple Addition der Flexibili-
tatsmatrizen der einzelnen Teilelemente.

Fle=[Flu+ Fl,+ 7]
gy ¢ g ) le ) 62

In der Gleichung entspricht [F],; der Flexibilitatsmatrix des elastischen
Balkenelements, [F]pl der Flexibilitaétsmatrix des plastischen Gelenkelements
und [F], der Flexibilitatsmatrix des Riss6ffnungselements. Durch Invertierung
der Gesamtflexibilitatsmatrix [F]g erhalt man schlieB3lich die Gesamtsteifigkeits-
matrix [K], des Stabelements.

K =1 = | ] 5.26)

Normalkrafte bzw. axiale Dehnungen und Stauchungen kénnen in dieser
Form noch nicht bertcksichtigt werden. Insofern die Stitzen jedoch in der
Regel Normalkraften ausgesetzt sind, war es erforderlich diesen Einfluss in
der Steifigkeitsmatrix [K]g zu implementieren. Aufgrund der Tatsache, dass
Rotationen der nichtlinearen Federn am Stabende zu keinen Normalkraftbe-
anspruchungen fihren und somit die Biegeverformungen von den axialen
Verformungen entkoppelt sind, kann die axiale Last-Verformungs-Beziehung
durch die Addition eines zusatzlichen Terms K33 bericksichtigt werden.

AM; = | Ky K»p 0 |-{ A8 (5.27)
AN 0 0 Ks A8
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Hierbei entspricht AM; und AM; der inkrementellen Momente an den beiden
Enden i und j und AN ist die inkrementelle Normalkraft. Mit A6; und A6,
werden die inkrementellen Rotationen an beiden Enden und mit Ad die inkre-
mentelle axiale Verformung bertcksichtigt. Damit zusatzlich auch Querkrafte
sowie Verschiebungen in vertikaler Richtung zur Langsachse des Stabele-
ments beriicksichtigt werden kénnen, wird eine Transformationsmatrix [T,
eingefiihrt, die auf den Angaben aus Abbildung basiert.

T SRR
4

Abbildung 5.12: Berticksichtigung der Querkraftverformungen in der Steifig-
keitsmatrix

Unter Berilicksichtigung der trigonometrischen Beziehungen flr die inkre-
mentellen Verformungen aus Abbildung

Ar, = L
[
Av,- AV]'
AG,' :Aa)i—ArV:Aa)i+T—T
Avi Avj

Aej:Aa)j—Arv:A(i)j—f—T ]
Ad :AMJ—AIA,'

(5.28)

ergibt sich die Steifigkeitsmatrix [T'], fir das horizontale Stabelement zu

0 110 -70
7],=| 0 700 —7 1 (5.29)
-1001 0 0
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Fur den Fall vertikaler Elemente nimmt die Steifigkeitsmatrix [T], die folgen-
de Form an.

00
01 (5.30)
10

O ~—=~|—=

Unter Anwendung der bekannten Gleichung resultieren somit die Ge-

samtseifigkeitsmatrizen fur vertikale und horizontale Elemente nach Gleichung
bzw. [5.33

T
K] =[T]" -[K]-[T] (5.31)
[ Ka3 0 0 —K33 0 0o ]
0 K11+2-I§21+K22 KlHZ-Kzl 0 —K11—2'21<21—K22 K124Z-K22
l l
Ki1+K —Ki1—K;
[K] _ 0 Hl 12 K1 0 lll 12 K>
h — K33 0 0 K3 0 0
0 —K11—2'21<21—K22 _Klll_K21 0 K11+2-1§21+K22 —Klzl—Kzz
l l
Ki»+K; —Ki»—K
I 0 1zl 2 K> 0 121 2 K» |
(5.32)
- K +2-Kip+K» —Ki1—Ki» —Ki1—2-Kip—K» —Kip—K» 7
> 0 ; > 0 ;
l l
0 K33 0 0 —K33 0
—Ki;1—K Ki1+K
[K] B lll 12 0 K1 lll 12 0 K12
v —K11—2'21(12—K22 0 KlHZ-Klz —K11—2'21(12—K22 0 KIZ‘}‘KZZ
/ l
0 —K33 0 0 K33 0
—Kip—K: Ki»+K:
] 1zl 2 0 K12 1241- 22 0 Kzz .
(5.33)

An dieser Stelle sei zu erwédhnen, dass bei Stitzen die Wechselwirkung
zwischen grof3er axialer Krafte infolge Schwerelasten und groBer Stockwerks-
verschiebungen infolge erheblicher seitlicher Auslenkungen zu Effekten II.
Ordnung fohren kdnnen. Diese Effekte, gemeinhin auch als P-A-Effekte be-
kannt, fihren zu einer Erweichung des Tragelements, weshalb dieser Einfluss
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in der prasentierten Studie bertcksichtigt wurde. Aus Griinden der Einfach-
heit wird die lokale geometrische Steifigkeit bezlglich der Rotationen an
den Stltzenenden vernachlassigt und direkt ein Bezug zwischen globaler
Steifigkeitsmatrix und lateraler Verschiebung aufgestellt. Unter der Annahme
einer linearen Verschiebung zwischen den beiden Stitzenenden, kann der
P-A-Effekt entsprechend Abbildung nach Gleichung beriicksichtigt
werden.

N,, N,, N,

NNy N/ N/
:ui, : :

{Vi,n}:Nj,n[ 1 —1].{141'} (5.34)
Vin h | —1 1 Uj

Hierbei entspricht V; ,, und V; , der vertikalen Krafte der n-ten Stiitze und u;
bzw. u; der seitlichen Verschiebungen am oberen und unteren Sttzenende.
Wegen der Annahme unendlich steifer Decken in ihrer Ebene, sind die Verschie-
bungen u bei allen Stitzen innerhalb eines Stockwerks gleich. N; , ist die, Gber
den gesamten Belastungsschritt konstante axiale Belastung der n-ten Stitze,
womit die Effekte aus den Schwerelasten sowie der Kippmomente berlcksich-
tigt werden kdnnen. Weil an jedem Stockwerk lediglich laterale Freiheitsgrade

angesetzt werden, kann die geometrische Steifigkeit der Einzelstitze mit der
geometrischen Steifigkeit des Stockwerks kombiniert werden.
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Damit nun einzelne Stahlbetonrahmen oder auch komplette Geb&udestruk-
turen berechnet werden kénnen, bedarf es der Entwicklung eines numerischen
Modells. In Abbildung ist beispielhaft das numerische Modell eines Stahl-
betonrahmens dargestellt. Die Steifigkeitsmatrix der gesamten Struktur ergibt
sich, nachdem die Steifigkeitsmatrizen der Stabelemente bzgl. globaler Koordi-
naten umformuliert wurden, durch Anwendung der direkten Steifigkeitsmethode
entsprechend Gleichung [5.37]

Kl= ), [K,+I[K],+[K], (5.37)

Elemente

In Gleichung ist [K| die Steifigkeitsmatrix der gesamten Struktur, [K],
und [K], die Steifigkeitsmatrizen des horizontalen und des vertikalen Stabele-
ments und [K] ,, der Steifigkeitsmatrix nach Gleichung 5.36}

Abbildung 5.14: Reale Struktur und numerische Abbildung

Der grof3e Vorteil dieser Methodik liegt insbesondere darin, dass zusatzliche
Einflisse oder Effekte, die das Gesamtverhalten des Elements beeinflussen,
durch Zufligen weiterer Flexibilitaten einfach berlcksichtigt werden kénnen.
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5.6 Vergleich mit experimentellem Ergebnis

Das Ziel in diesem Kapitel ist es, die Tauglichkeit bzw. Gultigkeit der in den vor-
herigen Kapiteln beschriebenen Modelle fir Stahlbetonstiitzen und Stahlbeton-
riegel zu beurteilen, wenn es flr die Berechnung des nichtlinearen Verhaltens
von Stahlbetonrahmen verwendet wird. Hierflir wurde das oben vorgestellte
Modell Gber Subroutinen zu einem User-Element zusammengefasst und in
den FE-Code ABAQUS implementiert, wodurch es mdglich ist, die nichtlineare
Antwort eines Rahmens infolge zyklischer seitlicher Belastung zu ermitteln.
Fur die Verifizierung des Stabelements bediente man sich der experimentel-
len Ergebnisse eines pseudodynamisch getesteten Rahmens, der bis zum
Versagen belastet wurde. Bei der pseudodynamischen Versuchdurchflihrung
wird eine seismische Belastung in Form eines Beschleunigungszeitverlaufs
durch zyklisch eingeleitete Horizontalverschiebungen aufgebracht. Dabei lauft
der Versuch sehr viel langsamer ab als das in Echtzeit gemessene Erdbe-
ben, wodurch die Mdglichkeit einer Untersuchung an gro3en Strukturen im
Originalmafstab gewéhrleistet ist. Die zu jedem Zeitschritt aufzubringende
Horizontalverschiebung u; wird durch eine iterative Losung der Bewegungs-
differentialgleichung ermittelt. Die hierfur erforderlichen Tragheits- und Damp-
fungskrafte werden Uber die Dauer eines Schwingungsvorganges als konstant
angesetzt. Unter Berlcksichtigung der gemessenen Rickstellkraft infolge der
Horizontalauslenkung u;, die unmittelbar mit der Steifigkeit und somit mit der
Schadigung der Struktur korreliert, kann schlie3lich die Horizontalverschiebung
u;11 des folgenden Zeitintervalls berechnet und der Struktur eingeleitet werden.
Eine weiterflhrende intensivere Bearbeitung dieses Themas findet sich u. a. in
Mabhin [86], Shing [139].

Der zu Grunde gelegte Versuch wurde am Institut fir Massivbau und Bau-
stofftechnologie, Universitat Karlsruhe (TH) von Stempniewski und Wallner
[146] durchgefuhrt. Die Rahmenstitzen hatten eine Héhe von 2,75 m und
einen Querschnitt von (hxb) 300x300 mm. Fir die Bewehrung wurde ein
Bewehrungsstahl BSt 500 verwendet. Die Langsbewehrung bestand auf jeder
Seite aus vier Stdben mit einem Durchmesser von 16 mm. Fir die Querbe-
wehrung wurden Blgeln Bi 8-15 verwendet. Bei dem Rahmenriegel, mit einer
Lange von 2,8 m und einem Querschnitt von (hxb) 400x300 mm, wurden in
der oberen Bewehrungslage vier Langsstabe mit Durchmesser von 16 mm
und in der unteren Lage vier Langsstabe mit einem Durchmesser von 14 mm
eingelegt. Als Querbewehrung wurden die gleichen Blgel wie bei den Stiitzen
verwendet. Fir die Ermittlung der Betoneigenschaften wurden Materialuntersu-
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Abbildung 5.15: Versuchsaufbau des Rahmenversuchs nach Stempniewski
und Wallner [146]

chungen durchgefiahrt. Am Versuchstag hatte der Beton eine Druckfestigkeit
von 41,1 MN/m? eine Biegezugfestigkeit von 4,1 MN/m? und einen E-Modul
von 28512 MN/m?.

Bei der Betonierung des Rahmens wurde im Querschnittszentrum der Stit-
zen Hiullrohre eingesetzt. Durch diese Hullrohre wurden Gewindestangen
M36 gefihrt und am Statzenfu3 in einer Ankerplatte verschraubt. Am her-
ausragenden oberen Ende der Gewindestangen wurden Hohlkolbenzylinder
angebracht, wodurch die Stitzen mit einer Auflast von 400 kN, das entspricht
in etwa eines Rahmeninnenfeldes im untersten Geschoss eines flnfstdckigen
Gebaudes, belastet werden konnten. Der Versuchsaufbau ist in der Abbildung

B.15 dargestellt.

Die pseudodynamische horizontale Belastung wurde mittels eines gelenkig
an den Riegel angeschlossenen MTS-Prlifzylinders eingeleitet. Als Eingangs-
beschleunigungszeitverlaufs wurde die Nord-Sid-Komponente des 1990 auf-
getretenen Vrancea-Erdbebens mit einer Magnitude von 6,7 (nach Gutenberg-
Richter) angesetzt. Dabei wurde die Belastung zwischen 25 % und 400 %
stufenweise skaliert, wodurch eine ausfihrliche Dokumentation des Schadi-
gungsfortschritts der belasteten Wand ermdglicht wurde. In Abbildung
sind die Last-Verformungs-Kurven aller Skalierungsstufen zusammengefasst
dargestellt. Die Autoren beobachteten eine erste Rissbildung bei einer Skalie-
rungsstufe von 100 %. Selbst bei einer Skalierungsstufe von 400 % schlossen
sich die entstandenen Risse nach Entlastung nahezu komplett. Der Rahmen
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Abbildung 5.16: Zusammenstellung aller skalierten Last-Verformungs-Kurven

wurde abschlieBend manuell bis zur maximal méglichen Horizontalauslenkung
der Messeinrichtung gefahren, wodurch es zu bleibenden sichtbaren Schadi-
gungen, konzentriert im Rahmenknotenbereich, kam.

Legt man Uber die zusammengefassten Versuchslaufe in Abbildung[5.16|eine
Umhillende, zeigt diese die charakteristische dreilineare Last-Verformungs-
Beziehung, wie sie bei Stahlbetonbauteilen unter monotoner Biegebelastung
zu erwarten ist. Bei einer Auslenkung von etwa 5 mm in beide Richtungen ist
ein kleiner Knick zu erkennen, der den Ubergang vom ungerissenen in den
gerissenen Zustand definiert. Zu diesem Zeitpunkt traten die ersten Risse in
den Rahmeneckbereichen auf. Bis zu einer Horizontalauslenkung von 40 mm
steigt die Umhallende mit nahezu konstanter Steifigkeit an, ehe dann der
Stahl in den Rahmenecken zum FlieBen kommt. Bei der Skalierungsstufe
von 400 % ist das StahlflieBen lediglich in negativer Horizontalauslenkung zu
beobachten. Infolge der trotzdem sehr geringen plastischen Dehnungen in
negativer Richtung lasst sich die Annahme treffen, dass zu diesem Zeitpunkt
lediglich an den beiden Stltzeneinspannungen das FlieBmoment Uberschrit-
ten wurde. Mit dem manuellen Versuchslauf wurde der Stahlbetonrahmen in
positiver Richtung bis zu einer Auslenkung von 80 mm gefahren. Es ergaben
sich fUr diesen Fall sehr grof3e plastische Dehnungen, insofern zu diesem
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Zeitpunkt in allen Rahmenecken der Stahl das FleiBmoment M, Gberschritten
hat. Der Entlastungsverlauf wurde anschlie3end bis auf eine Auslenkung
von 0 mm zurlck gefahren. Es zeigt sich keine Einschnirung in der Last-
Verformungs-Kurve um den Nullpunkt (Pinching-Effekt). In den oberen Kapiteln
wurde der Pinching-Effekt intensiv diskutiert. Wenk [154] fGhrt die Aussage an,
dass Einschnlrungseffekte lediglich bei konventionell bemessenen Bauteilen
auftreten. Nicht oder nur in sehr geringem Malf3e bei kapazitatsbemessenen
Bauteilen. Insofern die getestete Struktur von Stempniewski und Wallner [146]
einer pseudodynamsichen Belastung und somit einer Erdbebenbelastung
ausgesetzt wurde, ist davon auszugehen, dass der Rahmen starker als bei
konventioneller Bemessung bewehrt wurde. Des Weiteren wurde von Ma [84]
angefihrt, dass der Pinching-Effekt bei kleinen Schubkraften im betrachte-
ten Querschnitt nahezu aus bleiben. Infolge der horizontalen Auslenkung ist
die Schubbelastung in den Rahmenecken eher von untergeordneter Rolle,
weshalb auch dieser Umstand das Ausbleiben des Pinching-Effektes in den
Last-Verformungs-Kurven bekraftigt.

Ein sehr wesentlicher Verifikationsparameter, womit die Tauglichkeit des
Makro-Elements beurteilt werden kann, sind die Steifigkeiten. Um diese spater
mit den numerischen Ergebnissen vergleichen zu kdnnen, wurde flr jeden
Versuchslauf die Steifigkeit ermittelt. Dies erfolgte derart, dass die maxima-
len Kolbenkrafte jedes Versuchslaufs in positiver und negativer Richtung zur
Horizontalauslenkung ins Verhaltnis gesetzt werden. Dabei definiert sich die
Horizontalauslenkung als Addition der in beide Richtungen aufgetretenen
Auslenkungen. In Abbildung ist schematisch das Prinzip der Steifigkeits-
ermittlung am Versuchslauf mit einer Skalierungsstufe von 300 % dargestellt.
In Tabelle [5.1] sind die angesetzten Spitzenpunkte jedes Versuchslauf sowie
die resultierende Steifigkeit angegeben. Es muss hier erwahnt werden, dass
bei dem manuellen Versuchslauf, der nur in positiver Richtung gefahren wurde,
die Spitzenpunkte in negativer Richtung per Annahme &quivalent zu denen
in positiver Richtung gesetzt wurden. Somit wurde vereinfacht eine symme-
trische Last-Verformungs-Kurve angesetzt. Insofern zu diesem Zeitpunkt die
Steifigkeiten ohnehin schon sehr klein sind und Anderungen bei der Hori-
zontalauslenkung in negativer Richtung nur einen geringen Einfluss auf den
Steifigkeitswert haben, kann man an dieser Stelle von einer angemessen
Annahme sprechen.

Die Auswertung ist in Abbildung [5.18| dargestellt, in der zu erkennen ist,
dass zu Beginn relativ gro3e Steifigkeiten anstehen, diese allerdings rapide
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Abbildung 5.17: Prinzip der Steifigkeitsermittlung des individuellen Versuchs-
laufs

Tabelle 5.1: Steifigkeiten entsprechend des jeweiligen Versuchsslaufes

Versuchs- | Spitzenpunkt 1 Spitzenpunkt 2 Steifigkeit
lauf

Umin [MM]  Fppin [KN] Umax [MM] Fpax [KN] [kN/mm]
25% -2,02 -40,03 1,87 36,63 20
50% -4,49 -76,72 3,92 73,92 18
75% -7,20 -99,94 6,33 91,86 14
100% -9,38 -115,38 7,77 101,79 13
125% -11,63 -128,74 9,14 108,80 11
150% -13,77 -140,45 10,39 116,35 11
200% -18,37 -162,64 12,80 130,16 9
300% -28,83 -202,47 19,31 158,83 8
350% -37,76 -228,46 25,76 185,33 7
400% -46,48 -244 81 35,84 214,08 6
manuell | -79,3 -248,00 79,30 248,00 3
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Abbildung 5.18: Steifigkeiten der individuellen Versuchslaufe

mit den ersten anfanglichen Horizontalauslenkungen vermindert werden. Die
Steifigkeitskurve, die sich durch die Verbindung der Steifigkeitspunkte ergibt,
tendiert bei gro3en Horizontalauslenkung asymptotisch einem sehr kleinen
Steifigkeitswert an. Bei einer Horizontalauslenkung von 159 mm ist die Struktur
noch nicht vollstandig beschadigt, weshalb zu diesem Zeitpunkt kleine Steifig-
keiten in der Struktur enthalten sind. Mit zusatzlichen Auslenkungen wirden
die Steifigkeiten gegen 0 tendieren.

Auf Grund einer Ubersichtlicheren Darstellung erfolgt die folgende Verifizie-
rung des numerischen Modells sowohl flir den gesamten Lastverlauf als auch
fir einzelne Skalierungsstufen. Als Eingangsparameter flr den Beton wurden
die aus den Materialuntersuchungen enthaltenen Kennwerte angesetzt, wie sie
bereits oben angegeben wurden. Die Streckgrenze fy, des Stahls wurde mit
500 MN/m? und die Zugfestigkeit f,; mit 525 MN/m? angesetzt. Der E-Modul
des Stahls entsprach 200000 MN/m?. Die Langsbewehrung in den Stiitzen
betrug je Seite 0,00814 m2. Im Riegel wurde eine Langsbewehrung in oberer
Lage mit 0,00814 m? und in unterer Lage mit 0,00604 m? angegeben. In
Tabelle sind alle Eingangsparameter, wie sie dem numerischen Modell zu
Grunde gelegt wurden, angegeben.
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Tabelle 5.2: Eingangsparameter der Stabelemente

Parameter

Langsbewehrung Stltze 4 516
Langsbewehrung Riegel 4 & 16 (oben)
Langsbewehrung Riegel 4 & 14 (unten)
Druckfestigkeit Beton fox = 41,1 MN/m?
Biegezugfestigkeit Beton for.p1 = 4,10 MN/m?
E-Modul Beton E}, = 28512 MN/m?

In Abbildung [5.79]ist der Versuchsrahmen, das numerische Modell sowie
alle erforderlichen geometrischen Parameter angegeben.
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Abbildung 5.19: Ausfihrung des Rahmens und zugehdériges FE-Modell

In der Abbildung [5.20] sind die numerischen Ergebnisse mit den experi-
mentellen Ergebnissen bei 25% und 50% Skalierungsstufe Gberlagert. Es
ist zu erkennen, dass die Anfangssteifigkeit (Abbildung [5.20R) sehr gering
(iberbewertet wird. Dies fiihrt dazu, dass der Ubergang vom ungerissenen in
den gerissenen Zustand numerisch etwas friiher eintritt (Abbildung [5.20b). Die
Ursache dieser minimalen Unterschiede liegt an den angesetzten Parametern
aus Tabelle 5.2, die als Mittelwerte in das numerische Modell implementiert
wurden. Infolge materieller Imperfektionen kénnen jedoch durchaus Unter-
schiede in den Materialeigenschaften im ganzen Rahmen auftreten. Kleine
Veranderungen bei dem E-Modul oder der Zugfestigkeit flihren schon zu deut-
lichen Unterschieden in den Last-Verformungs-Kurven. Man kann somit von
einer sehr guten Ubereinstimmung sprechen.
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Abbildung 5.20: Vergleich der experimentellen und numerischen Ergebnisse
fir die Skalierungsstufen 25% a) und 50% b)

In Abbildung sind die numerischen und experimentellen Last-Verfor-
mungs-Kurven bis einschlie3lich Skalierungsstufe 300 % dargestellt. Die
Entlastungs- sowie Wiederbelastungsverlaufe kbnnen mit dem numerischen
Modell sehr gut abgebildet werden. Minimale Uberbewertungen bei den pla-
stischen Verformungen in negativer Richtung sind zu erkennen, die auf die
dem Stabelement zugewiesenen hysteretischen Annahmen fir die Entlastung
zurlck zu fuhren sind. Die Kolbenkraft bei maximaler Auslenkung wird leicht
unterbewertet. Die Ursache liegt darin, dass den Stabelementen eine ideale
dreilineare Momenten-Rotations-Beziehung zu Grunde gelegt wurde. In der
Realitat wird sich ein leicht gekrimmter Verlauf der Umhallenden einstellen,
wodurch die Festigkeitsdifferenz erklart werden kann. Aus diesem Grund sind
bei den kleinen bis mittleren Skalierungsstufen gréBere Unterschiede zwischen
den numerisch ermittelten und experimentell aufgezeichneten Festigkeiten zu
beobachten.

Bei denen in den Abbildungen und dargestellten Last-Verformungs-
Verlaufen handelt es sich um die Skalierungsstufe 400 % sowie um den manuell
gefahrenen Versuchslauf. Bei der Skalierungsstufe 400 % ist zu erkennen, dass
die plastischen Verformungen in beiden Richtungen Uberbewertet werden. Die
Ursache hierflr liegt darin, dass bei der numerischen Nachrechnung, in allen
Rahmenecken das Fliel3Bmoment Uberschritten wurde. Entsprechend der defi-
nierten Hystereseregeln fir die Entlastung resultieren somit grof3e bleibende
Verformungen. Im Vergleich hierzu wurde beim Experiment das FlieBmoment
noch nicht Gberschritten, weshalb die bleibenden Verformungen sehr klein
sind. Das andert sich jedoch mit dem manuellen Versuchslauf, dessen aufge-
zeichnete Last-Verformungs-Kurve deutliche plastische Verformungen zeigen
(Abbildung [6.23). Diese kénnen mit dem programmierten Stabelement sehr gut
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Abbildung 5.21: Vergleich der experimentellen und numerischen Ergebnisse
flr die Skalierungsstufen 75% bis 300%

abgebildet werden. Allenfalls die Form der Entlastungskurve ist bei Entlastungs-
beginn deutlich anders, was ebenfalls auf die definierten Hystereseregeln fir
die Entlastung zurlck zu fihren ist.

In Abbildung sind die oben ermittelten Steifigkeiten der individuellen
Versuchslaufe aus dem Experiment mit denen aus der numerischen Rech-
nung Uberlagert. Tabelle gibt die angesetzten Spitzenpunkte an, die zur
Ermittlung der numerisch ermittelten Steifigkeiten angesetzt wurden. Wie in
den oberen Abschnitten bereits erwahnt, werden die Steifigkeiten zu Beginn
der Horizontalauslenkung etwas Uberbewertet und anschlieBend bei mittleren
Auslenkungen unterbewertet. Bei groB3en Auslenkungen liegen beide Stei-
figkeitskurven nahezu Ubereinander. Somit kann mit den programmierten
Stabelementen die Steifigkeitsreduzierung infolge gré3erer Auslenkung sehr
gut abgebildet werden.

AbschlieBend kann zusammenfasst werden, dass mit dem programmierten
Stabelement die Versuchsergebnisse sehr gut nachgerechnet werden kdnnen.
Die Festigkeiten und Steifigkeiten wurden sehr gut reprasentiert. Kleinere Un-
terschiede gab es lediglich in dem berechneten Verlauf der Entlastungskurve
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Abbildung 5.22: Vergleich der experimentellen und numerischen Ergebnisse
flr die Skalierungsstufe 400%
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Abbildung 5.23: Vergleich der experimentellen und numerischen Ergebnisse
far den manuellen Versuchslauf
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Abbildung 5.24: Vergleich der experimentell und numerisch ermittelten Stei-
figkeiten jedes Versuchslaufs

Tabelle 5.3: Steifigkeiten entsprechend des jeweiligen Versuchsslaufes

Versuchs- | Spitzenpunkt 1 Spitzenpunkt 2 Steifigkeit
lauf

Umin [MM]  Fipin [KN] Umax [MM] Fpax [KN] [kN/mm]
25% -2,01 -44,61 1,87 41,54 22,2
50% -4,54 -75,38 3,95 68,34 16,9
75% -7,13 -91,40 6,27 88,13 13,4
100% -9,38 -103,43 7,77 96,20 11,6
125% -11,5 -112,37 9,05 101,95 10,4
150% -13,7 -123,54 10,3 107,15 9,6
200% -18,4 -144,60 12,80 119,24 8,5
300% -28,8 -194,47 19,3 149,86 7,2
350% -37,0 217,11 25,8 181,17 6,3
400% -46,5 -239,61 35,7 221,77 5,6
manuell | -79,3 -254,13 79,30 254,13 3,2




5.6 Vergleich mit experimentellem Ergebnis 127

des manuell gesteuerten Versuchslaufs sowie der plastischen Dehnungen bei
der Nachrechnung des Versuchslaufs mit der Skalierungsstufe 400 %. Das
geforderte Ziel, mit dem Stabelement das globale Last-Verformungs-Verhalten
des Stahlbetonrahmens darzustellen, konnte gezeigt werden. Es ist somit
festzustellen, dass mit den getroffenen Annahmen in den obigen Kapiteln
ein Stabelement programmiert wurde, das eine sehr gute Ausgewogenheit
zwischen der geforderten Einfachheit und Genauigkeit in sich vereint. Des Wei-
teren bietet dieses Stabelement den gro3en Vorteil, dass zusatzliche Effekte,
welche das Last-Verformungs-Verhalten beeinflussen, durch einfache Addition
weiterer Flexibilitaten bertcksichtigt werden kdnnen.

5.6.1 Einfluss der Betonfestigkeit und des
Bewehrungsgrades

Im folgenden Kapitel soll der Einfluss der Betonfestigkeit sowie des Beweh-
rungsgrades auf das zyklische nichtlineare Last-Verformungs-Verhalten eines
Stahlbetonrahmens untersucht und bewertet werden. Samtliche geometrische
und materielle Daten des in dieser Studie zu Grunde gelegten Stahlbeton-
rahmens, abgesehen von den zu untersuchenden Parametern, entsprechen
denen des im vorherigen Kapitel nachgerechneten Rahmens von Stempniew-
ski und Wallner [146]. Im Mittelpunkt dieser Parameterstudien standen die
Einflisse auf die Steifigkeitsverlaufe sowie auf die maximalen Festigkeiten
der individuellen Versuchslaufe. Die Auswertung der Steifigkeiten erfolgte
entsprechend des in Abbildung [5.24] dargestellten Prinzips, wonach die mittle-
ren Steifigkeiten jedes Versuchslaufs ermittelt und anschlieBend miteinander
verbunden wurden. Dadurch ergab sich eine Schar mehrere Steifigkeitsver-
laufe, wodurch ein direkter Vergleich infolge unterschiedlicher Parameterwerte
ermdglicht wurde. Hinsichtlich der maximalen Festigkeit erfolgte die Auswer-
tung tabellarisch. Abschlief3end wurden die Last-Verformungs-Kurven fir den
letzten Versuchslauf, welcher bis zum Versagen der Struktur gefahren wurde,
gegenubergestellt, wodurch der Einfluss des untersuchten Parameters bei
grof3en Horizontalauslenkungen dargelegt werden konnte.

Als erster Parameter wurde die Betonfestigkeit untersucht. Als Referenzmo-
dell diente das zur Nachrechnung des pseudodynamisch getesteten Rahmens
von Stempniewski und Wallner [146]. Insofern die Betonfestigkeit in direktem
Bezug zur Biegezugfestigkeit und dem E-Modul des Betons steht, wurde von
einer Variation nur der Betonfestigkeit unter konstanter Biegezugfestigkeit und
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konstantem E-Modul abgesehen. Aus diesem Grund erfolgt die Studie unter
Ansatz vier verschiedener Betonfestigkeitsklassen C20/25, C30/37, C40/50
und C50/60, wobei die Werte fur die Druckfestigkeit und des E-Moduls entspre-
chend der DIN 1045-1 [30] entnommen wurden. Insofern in der DIN 1045-1
keine Angaben zur Biegezugfestigkeit enthalten sind, wurde in Anlehnung an
Heft 525 [25] angenommen, dass der erste Riss nicht mit Uberschreiten der
Biegezugfestigkeit f., s, sondern mit Uberschreiten der mittleren Zugfestigkeit
Jferm €intritt. In Tabelle sind alle Daten zusammengefasst, wie sie dem
Stabelement zugewiesen wurden.

Tabelle 5.4: Eingangsparameter der Stabelemente der entsprechenden Be-

tonfestigkeitsklassen
Betonfestigkeitsklasse C20/25 | C30/37 | C40/50 | C50/60
Langsbewehrung Stitze 416
Langsbewehrung Riegel 4 & 16 (oben)
Langsbewehrung Riegel 4 & 14 (unten)
Druckfestigkeit Beton f.x [MN/m?] | 20,0 30,0 40,0 50,0
Zugfestigkeit Beton f.;, [MN/m?] | 2,20 2,90 3,50 4,10
E-Modul Beton E;, [MN/m?] 28800 | 31900 | 34500 | 36800

In Abbildung [5.25] sind die Steifigkeitsverldufe entsprechend der jeweiligen
Betonfestigkeitsklasse mit der Steifigkeitskurve aus Abbildung Uberlagert,
bei der die materiellen Eigenschaften des Experiments nach Stempniewski und
Wallner [146] gemaf Tabelle [5.2]zu Grunde gelegt sind. Es ist zu erkennen,
dass alle Steifigkeitskurven sehr nah beieinander liegen. Dies war allerdings
auch so zu erwarten, insofern fir die Steifigkeit der Stahlbetonrahmenbauteile
im Zustand I, d.h nach Uberschreiten des Rissmomentes M,, und vor Uber-
schreiten des FlieBmomentes M,, der Bewehrungsstahl maf3gebend ist und
die Betondruckzone nur untergeordneten Einfluss hat (vgl. hierzu Kapitel 2.2).
Lediglich bei sehr kleinen Horizontalauslenkungen, bei denen die Struktur noch
im Zustand | ist, sind etwas gréBere Unterschiede zu erkennen. Die Ursache
liegt darin, dass in diesem Bereich das Rissmoment M., noch nicht Uber-
schritten wurde und somit der E-Modul des Betons direkten Einfluss auf die
Steifigkeit der Stahlbetonrahmenbauteile hat. Insofern bei den Betonfestigkeits-
klassen C40/50 und C50/60 gréBere E-Moduln vorhanden sind wie es beim
Referenzversuch der Fall ist, ergeben sich folglich in diesen Bereichen auch
groBere Steifigkeiten. Nachdem das Rissmoment Uberschritten ist, verlauft
die Steifigkeitskurve entsprechend der Betonfestigkeitsklasse C40/50 nahezu
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identisch mit derer des Referenzversuchs. Die Ursache hierfir liegt darin, dass
beiden Modellen nahezu die gleiche Betondruckfestigkeit zu Grunde liegt und
folglich bei der Momenten-Krimmungs-Beziehung im Zustand Il fast identische
Steifigkeiten aufweisen.
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Abbildung 5.25: Einfluss der Betonfestigkeitsklasse auf die Steifigkeit

In der Tabelle sind die Steifigkeiten sowie die ermittelten Festigkeiten
in positiver und negativer Richtung der entsprechenden Versuchslaufe und
Betonfestigkeitsklassen dargestellt. Es ist deutlich zu erkennen, dass die
prozentualen Abweichungen bei den Festigkeiten sowie der Steifigkeiten mit
hoher werdender Betonfestigkeitsklasse kleiner werden. Lediglich bei dem
Versuchslauf 25% sind noch gréBere Abweichungen festzustellen, die auf den
bereits oben angegebenen Einfluss des Beton-E-Moduls im ungerissenen
Zustand zurlck zu fUhren sind. Es bleibt jedoch auch nach einem Vergleich
der Festigkeiten festzuhalten, dass die Diskrepanz durch veréanderte Betonfe-
stigkeitsklassen und somit der Einfluss auf das Last-Verformungs-Verhalten
eher gering ist.
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Tabelle 5.5: Steifigkeiten und maximale Festigkeiten im Vergleich zum Refe-
renzmodell bei unterschiedlichen Betonfestigkeitsklassen

Festigkeit Steifigkeit
Versuchs- | Fin [KN] Abweichung| F.x [KN] Abweichung| [kN/mm] Abweichung
lauf [%] [%] [%]
Referenzmodell
25% -44 .61 41,54 22,2
50% -75,38 68,34 16,9
75% -91,40 88,13 13,4
100% -103,43 96,20 11,6
125% -112,37 101,95 10,4
150% -123,54 107,15 9,6
200% -144,60 119,24 8,5
300% -194,47 149,86 7,2
350% -217,11 181,17 6,3
400% -239,61 221,77 5,6
manuell -254,13 254,13 3,2
C20/25
25% -40,15 10,0 38,46 7,4 20,3 8,8
50% -61,85 17,9 60,12 12,0 14,4 15,1
75% -73,22 19,9 71,84 18,5 10,8 19,2
100% -85,46 17,4 78,85 18,0 9,6 17,7
125% -93,81 16,5 84,28 17,3 8,7 16,9
150% -103,17 16,5 89,22 16,7 80 16,6
200% -119,82 17,1 99,26 16,8 7,0 17,0
300% -163,20 16,1 125,92 16,0 6,0 16,0
350% -192,88 11,2 152,42 15,9 5,5 13,3
400% -213,38 10,9 191,61 13,6 49 12,2
manuell -249,33 1,9 249,33 1,9 3,1 1,9
C30/37
25% -47,26 -6,0 45,65 -10,0 23,9 -7,91
50% -69,55 7,7 68,15 0,3 16,2 4,19
75% -83,21 8,9 80,54 8,6 12,2 8,77
100% -93,71 9,4 86,67 9,9 10,5 9,62
125% -102,33 8,6 92,21 9,6 9,5 9,09
150% -112,54 8,5 97,84 8,6 8,8 8,53
200% -131,75 8,9 109,84 7,9 7,7 8,43
300% -177,11 8,9 137,84 8,0 6,5 8,53
350% -209,04 3,7 166,37 8,2 6,0 5,74
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Festigkeit Steifigkeit

Versuchs- | Fin [KN] Abweichung| F.x [KN] Abweichung| [kN/mm] Abweichung
lauf [%] [%] [%]
400% -226,09 5,6 211,54 4,6 5,3 5,15
manuell -255,67 -0,5 255,67 -0,5 3,2 -0,49
C40/50

25% -52,54 -17,8 48,51 -16,9 26,0 -17,36
50% -74,65 1,0 71,61 -4,8 17,2 -1,77
75% -89,12 2,5 85,16 3,3 13,0 2,91
100% -99,54 3,8 92,54 3,8 11,2 3,76
125% -109,81 2,0 99,54 2,4 10,2 2,17
150% -119,41 2,9 104,51 2,3 9,3 2,64
200% -140,65 2,7 166,05 2,7 8,2 2,7
300% -188,62 3,0 145,99 2,6 7,0 2,8
350% -214,89 1,0 177,18 2,2 6,2 1,6
400% -235,59 1,7 218,43 1,5 5,5 1,6
manuell -260,17 2,4 260,17 2,4 3,3 2,4
C50/60

25% -55,15 -23,7 51,35 -23,7 27,4 -23,7
50% -79,51 -5,5 77,15 -12,9 18,5 -9,0
75% -94,26 -3,1 91,55 -3,9 13,9 -3,5
100% -105,18 -1,7 97,15 -1,0 11,8 -1,4
125% -112,54 -0,5 101,84 0,2 10,4 -0,2
150% -126,49 -2,8 110,21 -3,0 9,9 -2,9
200% -147,08 -1,7 119,34 -0,1 8,5 -1,0
300% -194,64 -0,1 152,37 -1,7 7,2 -0,8
350% -220,15 -1,4 184,92 -2,1 6,5 -1,7
400% -243,54 -1,6 225,84 -1,8 57 -1,7
manuell -262,49 -3,3 262,49 -3,3 3,3 -3,3

In Abbildung sind die Last-Verformungs-Kurven der numerischen Be-
rechnungen gemafn des manuell gefahrenen Versuchslaufs dargestellt, bei
dem die Struktur bis zum Versagen ausgelenkt wurde. Aus Griinden der Uber-
sichtlichkeit wegen wurde neben der Kurve des Referenzmodells lediglich die
Kurve fir das Modell unter Ansatz sowohl der Betonfestigkeitsklasse C20/25
als auch C50/60 aufgefiihrt. Wie bereits oben dargelegt wurde, ist der Einfluss
unterschiedlicher Betonfestigkeitsklassen eher gering. Dies zeigt sich durch
die eng beieinander liegenden Kurven. Kleine Unterschiede sind bzgl. der
Steigung der Kurven zwischen dem ersten und zweiten Knickpunkt zu erken-
nen, wobei durch eine héhere Betondruckfestigkeit eine gréBere Steigung
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resultiert. Die Ursache hierflr liegt darin, dass mit gréBerer Betondruckfestig-
keit die Stauchungen in der Betondruckzone zum Zeitpunkt des StahlflieBens
verringert und dadurch die FlieBkrimmung k, reduziert wird. Folglich werden
die Steifigkeiten im Zustand |l des Stahlbetonbauteils groB3er. Es zeigt sich
zudem, dass mit der Betonfestigkeitsklasse C50/60 etwas gréBere plastische
Dehnungen in negativer Richtung und bei einer Auslenkung von ca. 33 mm in
positiver Richtung entstehen. Der Grund hierfir liegt darin, dass zu diesen Zeit-
punkten an der Stltzeneinspannung bereits das FlieBmoment M, Gberschritten
wurde und entsprechend der definierten Hystereseregeln gré3ere plastische
Dehnungen entstehen. Bei maximaler Auslenkung in positiver Richtung, bei
der alle drei Modelle das FlieBmoment Gberschritten haben, entstehen nahezu
die gleichen plastischen Dehnungen.

300 ‘ ’

—— Referenzmodell
200 T ======- C20/25
- == (C50/60

100

Horizontalkraft [kN]
o

-100 w
/ /‘?’ i

'y f"'
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Abbildung 5.26: Einfluss der Betonfestigkeitsklasse auf das Last-
Verformungs-Verhalten des Stahlbetonrahmens

Wie bereits oben erwahnt wurde, ist der Bewehrungsstahl maf3gebend
flr die Steifigkeit des Stahlbetonrahmenbauteils im Zustand II. Aus diesem
Grund wurde als weiterer Parameter die Bewehrungsmenge und somit der
Bewehrungsgrad variiert. Es wurde an dieser Stelle eine symmetrische Beweh-
rungsanordnung in Stitzen und Riegel angenommen und dem Modell wurden
die Betoneigenschaften der Betonfestigkeitskasse C40/50 zugewiesen. Die



5.6 Vergleich mit experimentellem Ergebnis 133

Bewehrungsanordnung und Bewehrungsmenge in Stlitzen und Riegel wurde
bei den folgenden Berechnungen als identisch vorausgesetzt, wobei wahlweise
auf jeder Seite des Bauteils eine Langsbewehrung von 4 & 12, 4 & 16 oder
4 o 25 eingelegt wurde. Samtliche dem Stabelement zugewiesenen Materia-
leigenschaften konnen der Tabelle |5.6/entnommen werden.

Tabelle 5.6: Eingangsparameter der Stabelemente infolge unterschiedlicher
Bewehrungsgrade

Druckfestigkeit Beton f.x [MN/m?] | 40,0

Zugfestigkeit Beton f.s,, [MN/m?] | 3,50

E-Modul Beton E;, [MN/m?] 34500
Langsbewehrung Stltze 4216 4 212 4 & 25
Langsbewehrung Riegel 4 516 4 512 4 & 25

In Abbildung sind die Steifigkeitskurven der drei Modelle gegeniiber-
gestellt. Wie zu erwarten war, zeigt sich eine sehr viel gré3ere Diskrepanz
zwischen den drei Kurven. Durch eine gréBere Langsbewehrung bzw. gro-
Beren Bewehrungsgrad wird der Kraftanteil in der Druckbewehrung gegen-
Uber dem der Betondruckzone erhdht, wodurch das Dehnungsvermdgen des
Betonstahls starker ausgenutzt wird. Im Vergleich hierzu wird bei kleinen
Bewehrungsgraden der Kraftanteil in der Druckbewehrung geringen und die
Momenten-Krimmungs-Beziehung des Querschnitts hauptséchlich vom Beton
beeinflusst. Die Ausnutzung des Dehnungsvermdgens des Betonstahls ist in
diesem Fall geringer.

Die infolge verschiedener Bewehrungsgrade eintretenden grof3en Unter-
schiede bei den Steifigkeiten sowie der Festigkeiten kbnnen zahlenmafig auch
der Tabelle 5.7]entnommen werden. Ausgehend vom Referenzmodell, bei dem
eine Bewehrung je Seite des Bauteils von 4 & 16 eingelegt ist, weicht die
Steifigkeit bei maximaler Auslenkung bei einer Bewehrung von 4 & 12 um
31,3 % und bei einer Bewehrung von 4 & 25 sogar um 82,6 % ab. Insofern die
Steifigkeiten als mittlere Steifigkeiten Uber die maximal erreichten Festigkeiten
in Abhangigkeit der gesamten Horizontalauslenkung aus negativer und positi-
ver Lastrichtung ermittelt werden, liegen die Abweichungen bei der Festigkeit in
etwa im gleichen Bereich. Bei maximaler Auslenkung sind die Abweichungen
bei der Festigkeit aquivalent derer der Steifigkeiten, insofern die vereinfachte
Annahme getroffen wurde, dass in positiver und negativer Richtung identische
Festigkeiten bei identischen Auslenkungen eintreten (siehe hierzu Kapitel [5.6).
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Abbildung 5.27: Einfluss der Bewehrungsmenge auf die Steifigkeit unter An-
satz einer Betonfestigkeitsklasse C40/50

In Abbildung sind die Last-Verformungs-Kurven bei maximaler Ho-
rizontalauslenkung fir die drei Bewehrungsgrade aufgezeichnet. Hier wird
insbesondere der Einfluss des Bewehrungsgrades auf die resultierenden Fe-
stigkeiten deutlich. Wahrend bei einer Bewehrung von 4 & 25 eine maximale
Festigkeit von 475,92 kN erreicht wird, sind es bei einer Bewehrung von 4 & 12
lediglich noch 179,07 kN. Dies entspricht einer Differenz von tber 265 %. Wie
bereits oben angegeben wurde, resultieren diese gro3en Unterschiede aus
dem Grund, insofern bei einem gréBeren Bewehrungsgrad der Kraftanteil in der
Druckbewehrung gegentber dem der Betondruckzone erhdht wird. Dadurch
kann bei gleicher Krimmung ein deutlich gréBeres Moment aufgenommen
werden.

Tabelle 5.7: Steifigkeiten und maximale Festigkeiten bei verschiedenen Be-

wehrungsgraden
Festigkeit Steifigkeit
Versuchs- | Fp,in [KN] Abweichung| Fqx [KN] Abweichung| [KN/mm] Abweichung
lauf [%] [%] [%]

4216
25% | -52,34 | 48,05 | 25,9
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Festigkeit Steifigkeit

Versuchs- | Fin [KN] Abweichung| F.x [KN] Abweichung| [kN/mm] Abweichung
lauf [%] [%] [%]
50% -74,56 71,18 17,2
75% -89,19 85,54 13,0
100% -99,10 92,54 11,2
125% -109,14 99,15 10,1
150% -118,15 104,24 9,3
200% -140,54 116,19 8,2
300% -188,22 145,43 6,9
350% -214,46 177,54 6,2
400% -235,10 218,46 55
manuell -260,65 260,65 3,3
412
25% -47,16 9,9 43,01 10,5 23,2 10,2
50% -65,58 12,0 63,15 11,3 15,2 11,7
75% -76,55 14,2 72,81 14,9 11,1 14,5
100% -83,11 16,8 77,64 16,1 9,4 16,5
125% -91,46 16,2 84,84 14,4 8,6 15,4
150% -97,44 17,5 88,19 15,4 7,7 16,5
200% -111,27 20,8 96,27 17,1 6,7 19,2
300% -145,64 22,6 116,24 20,1 5,4 21,5
350% -150,91 29,6 137,15 22,7 4,6 26,5
400% -164,01 30,2 158,48 27,5 3,9 28,9
manuell -179,07 31,3 179,07 31,3 2,3 31,3
4 525
25% -64,05 -22,4 60,12 -25,1 32,0 -23,7
50% -99,15 -33,0 93,51 -31,4 22,7 -32,2
75% -123,57 -38,5 115,88 -35,5 17,9 -37,0
100% -143,28 -43,4 128,81 -39,2 15,9 -41,4
125% -162,46 -48,9 140,91 42,1 14,8 -45,6
150% -182,08 -54,1 152,64 -46,4 13,9 -50,5
200% -223,91 -59,3 173,54 -49,4 12,7 -54,8
300% -317,15 -68,5 231,05 -58,9 11,4 -64,3
350% -388,15 -81,0 290,15 -63,4 10,8 -73,0
400% -427,54 -81,9 379,51 -73,7 9,8 -77,9
manuell -475,92 -82,6 475,92 -82,6 6,0 -82,6
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Abbildung 5.28: Einfluss des Bewehungsgrades auf das Last-Verformungs-
Verhalten des Stahlbetonrahmens
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6 Vorgeschlagenes Modell fur die
Mauerwerksausfachung

6.1 Einleitung

In diesem Kapitel wird ein Modell vorgestellt, welches die grundlegenden
mechanischen Zusammenhange und deren Einflisse auf das zyklische Trag-
verhalten der Mauerwerksausfachung abbildet. Zum einen soll das Modell im
Stande sein, das nichtlineare Tragverhalten der Mauerwerksausfachung unter
zyklischer Belastung klar darzustellen. Zum anderen muss mit diesem Modell
nicht nur der einzelne mauerwerksausgefachte Stahlbetonrahmen, sondern
auch gesamte Gebaudestrukturen in praktikablem Zeitaufwand effektiv und
effizient untersucht werden kénnen. In Anbetracht dieser Bedingungen und
nach einer eingehenden Studie der vorhandenen Materialgesetzte fir die Mau-
erwerksausfachung wurde deutlich, dass mit dem Konzept der aquivalenten
diagonalen Druckstrebe die besten Ergebnisse erzielt werden kdnnen. Fir die
Abbildung des zyklischen Tragverhaltens bediente man sich verschiedener
analytischer Ansatze aus der Literatur und kombinierte diese miteinander. Hier-
bei war es wichtig, dass die méglichen Versagensformen in der Ausfachung
bericksichtigt werden kénnen. Letztlich war fur die Wahl des endgultigen
Hysteresemodells ausschlaggebend, einen angemessenen Konzens zwischen
moglichst wenigen erforderlichen Einflussparametern und bestméglicher Quali-
tat bei der Abbildung der experimentellen Ergebnisse zu erhalten. Insofern die
Zugfestigkeit des Mauerwerks vernachlassigbar klein ist, wurde der diagonalen
Strebe keine Zugfestigkeit zugewiesen. Aus diesem Grund wurden Streben in
jede Diagonalrichtung angesetzt, um dennoch den Widerstand der Ausfachung
infolge positiver und negativer Lastrichtung darzustellen.

Im Folgenden werden zungchst die Methoden zur Ermittlung der Druckstre-
benbreite w und der Druckfestigkeit F; der Diagonalstrebe dargelegt. Anschlie-
Bend erfolgt ein umfassender Uberblick tiber die angewandten Verfahren und
Gleichungen, welche flr die Darstellung der Erstbelastungskurve sowie der Ent-
und Wiederbelastungskurve angesetzt wurden. Der Einfluss der Spannungs-
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Dehnungs-Historie auf die Festigkeits- und Steifigkeitsminderung kann damit
ebenso berlcksichtigt werden, wie die Auswirkungen mdglicher Versagens-
formen in der Mauerwerksausfachung. Die Anwendbarkeit des numerischen
Modells wird abschlielBend durch die Verifizierung an eigenen Versuchen sowie
an experimentellen Daten aus der Literatur dargelegt.

6.2 Eigenschaften der aquivalenten Strebe

In Abbildung ist das aquivalente Strebenmodell schematisch dargestellt.
Demnach definiert sich die Lange der Strebe d,, Uber die Lange der Schnitt-
punkte zwischen den Mittellinien von Stitze und Riegel. Dieser Ansatz wurde
deshalb so gewahlt, weil bei der Modellierung des Rahmens die Lage der
Stabelemente durch die Mittellinien der Rahmenbauteile vorgeben ist. Im Fall
der Einspannung in den Fundamentbalken wurde der Knotenpunkt um die
Halfte der Querschnittshdhe der Stlitze nach unten abgesetzt. Die Dicke ¢ der
Strebe kann direkt von den zu Grunde gelegten Mauerwerksbestandteilen
abgeleitet werden.

o |
h_.' \ ____________________________ -
TR E KZ F _F

| E Bl F |
N !
E K E BN
Aquivalente '

Diagonalstrebe|

Abbildung 6.1: Konzept der aquivalenten Diagonalstrebe

Die Druckstrebenbreite w Iasst sich hingegen nicht direkt aus den gege-
benen Verhaltnissen entnehmen. Die Literatur prasentiert hierflr eine grof3e
Anzahl unterschiedlichster Methoden zur Berechnung der Druckstrebenbreite
(Kapitel [4.3.1). Holmes [67] sowie Paulay und Priestley [115] schlugen sehr
einfache Gleichungen vor, indem sie die Breite der Strebe zu 1/3 bzw. 1/4
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der Diagonalenlange definierten. Anhand einer Vielzahl von Versuchen an
mauerwerksausgefachten Stahlbetonrahmen wurde jedoch festgestellt, dass
die Druckstrebenbreite eindeutig von der relativen Steifigkeit des Rahmens und
der Ausfachung abhangt (Stafford Smith [142], Liauw und Kwan [82], Mainsto-
ne [87]). Stafford Smith und Carter [143], [141] definierten aus diesem Grund
in den 1960er Jahren einen dimensionslosen Parameter A, womit die relative
Steifigkeit des Rahmens in Bezug zur relativen Steifigkeit der Ausfachung
gesetzt wird. Wissenschaftler wie Mainstone [87], Mosalam [99] und Hendry
[64] nahmen sich diesem dimensionslosen Parameter an und entwickelten
auf Grundlage dessen vereinfachte Methoden zur Ermittlung der Druckstre-
benbreite w. Insbesondere die Methode von Mainstone wurde anschlie3end
von vielen Wissenschaftlern fir die Formulierung des aquivalenten Streben-
modells unverandert ibernommen (Klingner und Bertero [76], [75], Kodur
[77]). Vergleiche mit experimentellen Resultaten zeigten durchweg eine gute
Ubereinstimmung. Demgegeniber finden sich in der Literatur viele Arbeiten,
welche in dem Stafford Smith Modell deutliche Ungenauigkeiten sahen. So
zeigten sowohl Mehrabi und seine Mitautoren [94], [93] als auch Thomas
und Klingner (wie erwahnt in Shing und Mehrabi [138])), dass mit dem Modell
von Stafford Smith bei Verwendung der Biegesteifigkeit des ungerissenen
Stahlbetonquerschnitts die laterale Steifigkeit des ausgefachten Rahmens um
den Faktor Zwei unterbewertet wird. Dahingegen berichtet Mosalam [99] von
einer Uberbewertung der lateralen Steifigkeit infolge des Modells von Stafford
Smith und fihrt dies darauf zurtick, insofern Stafford Smith den Einfluss des
Gleitschlupfes entlang der Kontaktflache unberlcksichtigt lie3. Angel [5] gibt
an, dass unter Anwendung des Modells von Stafford Smith die Steifigkeit der
aquivalenten Diagonalstrebe sogar um den Faktor Zwei Uberbewertet wird.

Wie den obigen Ausfihrungen entnommen werden kann, unterscheiden sich
die Methoden zur Ermittlung der Druckstrebenbreite w teilweise erheblich, was
oft zu grof3en Ungenauigkeiten bei Vergleichen zwischen experimenteller und
analytischer Resultaten fuhrt. Die Ursache liegt in der Regel darin begriindet,
dass sich Wissenschaftler einer bestehenden Methode annahmen, welche
empirisch auf der Grundlage definierter materieller und geometrischer Rand-
bedingungen ermittelt wurde, und mit eigenen experimentellen Resultaten
verglichen. Die eigenen Resultate jedoch basieren auf teilweise vollig anderen
materiellen und geometrischen Randbedingungen. Im Rahmen der Studie von
Beihofer [13], welche am Institut fir Massivbau und Baustofftechnologie, Uni-
versitat Karlsruhe, durchgefiihrt wurde, sind mehrere Methoden zur Ermittlung
der Druckstrebenbreite w anhand einer ausfihrlichen FE-Studie untersucht
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worden. Dem numerischen Modell wurden materielle und geometrische Rand-
bedingungen zu Grunde gelegt, die nahezu denen der vorliegenden Arbeit
entsprechen. Die Auswertung dieser Studie bestatigte die gro3e Diskrepanz in
den Ergebnissen zwischen den verschiedenen Methoden. Es zeigte sich, dass
mit der Methode von Mainstone die Druckstrebenbreite deutlich unterbewertet
wurde. Mit den Methoden von Liauw und Kwan [82], Holmes [67] sowie Paulay
und Priestley [115] wurde die Druckstrebenbreite teilweise stark Gberbewertet.
Die beste Ubereinstimmung wurde mit dem Verfahren nach Decanini und
Fantin (erwahnt in Crisafulli [23]) erreicht.

Aus diesem Grund wurde in der vorliegenden Arbeit das Verfahren von
Decanini und Fantin angewandt, bei dem die Druckstrebenbreite w in einen
ungerissenen und einen gerissenen Zustand unterschieden wird (Gleichungen

6.1und[6.2)

Ungerissener Zustand:

W= <?L’7:8+0,085> dy ... A <7,85

0,393
w= (22240130 -dy, ... A > 7,85
A{'hm

Gerissener Zustand:

0,707
W= (/,L’ ; +o,010) dy ... A <7,85

(6.2)

0,470
w= {210,040 ) -dy, ... 1 >7,85
A{'hm

Mit A geht der dimensionslose Parameter nach Stafford Smith und Carter in
die Gleichung ein.

E, -t -sin20
A=t = 6.3
\/4-E-I-hm (6.3)

Hierbei entspricht E,,, und t dem E-Modul bzw. der Dicke des Mauerwerks.
Die H6he der Mauerwerksausfachung wird mit dem Parameter 4,,, berlcksich-
tigt. Die Biegesteifigkeit der Stiitze geht Uber EI in die Gleichung [6.3] ein.
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Ein weiterer erforderlicher Eingangsparameter flr das numerische Modell
ist die seitlich Widerstandsfahigkeit der Mauerwerksausfachung bzw. die
Druckfestigkeit der &quivalenten Diagonalstrebe F;. In Kapitel [4.3.2]sind dies-
bezlglich mehrere Arbeiten und Methoden vorgestellt worden, womit dieser
Parameter, hinsichtlich eines definierten Schadenszustandes, bestimmt wer-
den kann. Flanagan und Bennett [55] z.B. prasentierten eine Gleichung, womit
die Druckfestigkeit der Strebe zum Zeitpunkt des Druckversagens in der Aus-
fachungsecke berechnet werden kann. Zarnié¢ und Gosti¢ [158], [159], [160]
hingegen bericksichtigten in ihrer Arbeit den Schadenszustand infolge eines
Schubgleitens in der Lagerfuge. Das Versagen der Mauerwerksausfachung
ist allerdings nicht das Resultat eines einzigen Schadenszustandes, sondern
vielmehr eine Kombination mehrerer Schadenszustande. Wird ein ausgefach-
ter Rahmen lateral ausgelenkt, werden sich in der Regel zuerst horizontale
Risse im Mauerwerk einstellen. Das Versagen tritt letztlich entweder als Folge
zusatzlicher Risse in horizontaler Richtung oder in Form eines Druckversagens
in der Ausfachungsecke ein (Hendry [64]). Die mafBgebliche Versagensart
hangt dabei stark von der Steifigkeit der Rahmenstitzen ab. Bei sehr biege-
weichen Stutzen wird vornehmlich ein Druckversagen der Ausfachungsecke
eintreten, wahrend bei steiferen Stitzen die Ausfachung eher in Form eines
Schubgleitens in der Lagerfuge eintritt (Stafford Smith und Carter [144]).

Andere Wissenschaftler prasentierten deshalb Methoden, womit mehre-
re Schadensformen bertcksichtigt werden kénnen. Die Formulierung ihrer
Methoden erfolgte dabei meistens empirisch auf Grundlage experimenteller
Resultate, wodurch ihre Anwendbarkeit auf die zu Grunde gelegten mate-
riellen und geometrischen Eigenschaften der getesteten Strukturen stark
eingeschrankt wird (Stafford Smith und Carter [143], [141], Mainstone [87],
Saneinejad und Hobbs [124]). Eine Anwendung auf Strukturen mit veranderten
Eigenschaften ist somit nicht uneingeschrankt moglich. Weil das primare Ziel
der vorliegenden Arbeit darin lag, ein Makro-Element zu entwickeln, welches
auf unterschiedliche mauerwerksausgefachte Rahmenstrukturen anwendbar
ist, wurden empirische Methoden zur Ermittlung der Druckfestigkeit nicht be-
ricksichtigt.

In der vorliegenden Arbeit wird eine analytische Methode zur Ermittlung der
Druckfestigkeit der aquivalenten Diagonalstrebe vorgestellt, womit die wesent-
lichsten Ziele und Voraussetzungen des Makro-Elements in angemessener
Form bertcksichtigt werden konnen. Zum einen soll die Methode unabhangig
von definierten materiellen und geometrischen Randbedingungen sein und
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sich somit auf unterschiedliche Strukturen anwenden lassen. Zum anderen soll
die Ermittlung der Druckfestigkeit der Strebe unter Berlcksichtigung séamtlicher
maoglicher Versagensformen des Mauerwerks erfolgen. Des Weiteren war zu
beachten, dass die Strebe im Winkel 6 zur Lagerfuge geneigt ist, wodurch die
Definition der Druckfestigkeit in Abhangigkeit zum Winkel 6 erforderlich wurde.
Aus diesem Grund wird hier ein Ansatz von Decanini und Fantin verwendet
(erwahnt in Crisafulli [23]), wonach sich die Druckfestigkeit der diagonalen
Strebe geman Gleichung berechnet.

Fy=w-t-f3 (6.4)

Mit w findet die Druckstrebenbreite nach Gleichungen [6.1] und [6.2] ihre
Berlicksichtigung, ¢ entspricht der Dicke der Mauerwerksausfachung und f;
ist eine fiktive Mauerwerksspannung infolge einer unter dem Winkel 8 angrei-
fenden Diagonalbelastung. Der Vorteil dieser Methode liegt darin, dass nur
mit einer Gleichung die geforderte Einbeziehung séamtlicher Versagensformen
gewahrleistet ist.

Fir die Ermittlung von f; wird eine Methode von Crisafulli [23] angesetzt,
der sich der Versagenskriterien von Mann und Muller [91],[100] bediente und
diese leicht modifizierte. Er nahm an, dass die Normalspannungen o, am
Einzelstein nicht stufenférmig, sondern vielmehr linear verteilt sind (Kapitel
2.6). Mit dieser Annahme formulieren sich die Bruchkriterien fiir das Versagen
der Lagerfuge infolge Reibung, durch das Reif3en der Steine und durch das
Druckversagen des Mauerwerks wie folgt.

Versagen der Lagerfuge durch Reibung:

* * Ax
T=PBu,+ U -(GX—I,S-A—y-’C) (6.5)

In Gleichung [6.5]ist f;;, die reduzierte Haftscherfestigkeit und u* der redu-
zierte Reibungsbeiwert.

ﬁ* — BHS

T s R
; u

u

Cl4pe1,5-8
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Mit den Parametern Ax und Ay wird die HOhe bzw. die Breite des Mauer-
steins bericksichtigt.

Versagen des Mauerwerks auf Druck:

A
T — (BD,MW - Gx) * 175 :,))Ax (6-6)
Versagen durch Rei3en der Steine:
.Bz St Ox
T=—""—-,/1+ (6.7)
270 ﬁz,Sl‘

Alle drei Bruchkriterien sind als Funktion der Normalspannung o, senkrecht
zur Lagerfuge und der Schubspannung 7 parallel zur Lagerfuge formuliert. Die
horizontale Spannung oy, ist vernachlassigbar gering und bleibt deshalb ebenso
unbericksichtigt wie die Schubspannung in den Stof3fugen (siehe Kapitel
. Damit die fiktive Mauerwerksspannung f; als Funktion des Winkels 6
formuliert werden kann, bediente man sich der Transformationsgleichungen
(Ganz [58], Hamid und Drysdale [63]). Mit diesen Gleichungen wird die
Normalspannung o, und die Schubspannung 7 in die Hauptdruckspannung o7,
die bei einem mauerwerksausgefachten Rahmen unter horizontaler Belastung
am Riegel entlang der Druckdiagonalen verlauft und in die Hauptzugspannung
0> senkrecht dazu Uberfuhrt.

O, = O] . $in%6 + o) - cos*0
(6.8)
7= (01— 03)-cosO - sinb

Diese Gleichungen vereinfachen sich weiter unter der Annahme, dass die
Hauptzugspannung o, vernachlassigt werden kann.

O, = O] . sin*0
(6.9)
T=01-cos0 -sinb

Einen Beleg fur diese vereinfachte Annahme liefern Riddington und Stafford
Smith [121], die diesbezlglich FE-Analysen an ausgefachten Rahmen durch-
fihrten und anhand dessen zeigten, dass die maximale Hauptzugspannung
0, in der Ausfachungsmitte dem 0,58-fachen der mittleren Schubspannung
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betragt (Gleichung[6.10). Formuliert man diesen Ansatz in Abhangigkeit zur
Druckfestigkeit F; der Strebe um und flihrt einen Vergleich mit der Hauptdruck-
spannung o7 durch, zeigt sich, dass o} zwischen 6,5 und 10,8 mal gréBer ist
als o0,. Hierbei wurde eine quadratische Ausfachung mit einer Kantenlange
von 2,5 m und eine Druckstrebenbreite w gleich dem 0,25- und 0,15-fachem
der Strebenlange d,, angesetzt.

_ H 2 Fyp o Ky
o, =0.58 l-t_O’SS cos (O)dm' 01 = ——
c d,,
- = (6.10)

o, 0,58-cos%(0)

Zu einem ahnlichen Ergebnis gelangte auch Crisafulli [23], der ebenfalls
eine numerische Studie an mauerwerksausgefachten Stahlbetonrahmen durch-
fihrte. Er gab an, dass die Hauptdruckspannungen o7 in etwa 7 bis 10 mal
grofB3er sind als die Hauptzugspannungen o,.

Setzt man die Transformationsgleichungen in die beiden Bruchkriterien
,versagen der Lagerfuge auf Reibung® (Gleichung und ,Versagen des
Mauerwerks auf Druck® (Gleichung ein, stellt sich die fiktive Druckspan-
nung f;; wie folgt dar.

Versagen der Lagerfuge auf Reibung:

* ﬁik]s
- A1
Ja sin@ - (cos® — u* - sin0) (6.11)

Versagen des Mauerwerks auf Druck:

% D.M
fi= : e (6.12)
sin@ - (COSG TRy +Sin9)

FiUr die Transformation des Bruchkriteriums ,Versagen durch Rei3en der
Steine“ (Gleichung wurde der Ausdruck von Crisafulli [23] durch einen
linearen Ansatz [6.13] approximiert.

Bz St ( Ox )
270 4. BZ,SZ‘ ( )
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Abbildung 6.2: Vergleich des approximierten Ansatzes|6.13|mit dem Bruch-
kriterium [6.7] von Crisafulli

In Abbildung sind beide Gleichungen in dimensionsloser Form ge-
genubergestellt. Auf der Abszisse ist die Normalspannung o, in Bezug zur
Zugfestigkeit B, s; des Mauersteins und auf der Ordinate ist das Verhaltnis
der resultierende Schubspannungen 7 zur Zugfestigkeit des Mauersteins
B..s: aufgetragen. Es zeigt sich, dass mit dem angendherten Ansatz W
die Versagenshdllkurve des Bruchkriteriums 6.7 von Crisafulli gut abgebildet
werden kann. Ein Versagen des Mauerwerks infolge Reil3en der Steine wird
hauptsachlich im mittleren Wertebereich eintreten. In diesem Bereich liegt die
angenaherte Kurve immer leicht unterhalb der Kurve von Crisafulli, wodurch
das Versagen etwas konservativer dargestellt wird. Man befindet sich somit
auf der sicheren Seite. Das Kriterium ,Versagen durch Rei3en der Steine* wird
entsprechend Gleichung formuliert.

Versagen durch Rei3en der Steine:

ﬁz,St

. )
2,0-sm6-cos0—#

fi= (6.14)

In der Abbildungen 6.3)ist die fiktive Mauerwerksspannung f;; entsprechend
der Gleichungen |6.11], [6.12|und [6.14| Gber den Neigungswinkel 6 aufgetragen.
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Werden die Kurven miteinander verbunden, ergibt sich eine Versagenshullkur-
ve, die sehr stark von den zu Grunde gelegten Materialparametern abhangt.
Bei der Ermittlung der Versagenshillkurve wurden die Materialparameter
entsprechend des Versuchs V1 aus Kapitel [7.1.4] angesetzt. Fir die Haftscher-
festigkeit By, wurde ein Wert von 0,1 MN/m? und fiir den Reibungsbeiwert
u ein Wert von 0,6 angesetzt. Die Druckfestigkeit des Mauerwerks Bp s
entsprach 7,9 MN/m? und die Steinzugfestigkeit Bz s: betrug 1,12 MN/m?. Eine
ausfuhrliche Darlegung der eigenen Versuche sowie die Ermittlung der hier
benannten Materialparameter erfolgt in Kapitel [7

i ! | !
I I I
g 9 \\ Druckversagen desE I
E 8 I Mauerwerk : :
S ’ ' ’
= I I I
= I
g : [
7z | | / !
G 5 ! ! :
~ I I I
% 4 | Schubrisse in den|y . / I
g ! Lagerfugen i / i
5 3 | | 1
®© : ;
s I
: . @ P
£ %ir&en der Steine] : /ﬁl/l |
L1 I I
! __// I :
0 ' I !
20 30 40 4'5 50 60 6EI3 970 80 8I2 9 90
Winkel [°] ' '

Abbildung 6.3: Fiktive Druckspannung der Diagonalstrebe unter Ansatz der
Materialparameter aus Versuch V1

Die Mauerwerksausfachung war quadratisch, so dass der Winkel 6 = 45°
ist. Wie die Abbildung fir diesen Winkel zeigt, treten zuerst Schubrisse
in den Mortelfugen ein. Setzt man die erforderlichen Materialparameter in
das entsprechende Bruchkriterium ein, ergibt sich zu diesem Zeitpunkt
eine fiktive Druckspannung von f; = 0,226 MN/m? (Gleichung6.15). Ein Ver-
sagen der kompletten Struktur ist zu diesem Zeitpunkt allerdings noch nicht
eingetreten. Die Struktur vermag auch nach dem Eintreten von Schubrissen in
den Mértelfugen weiterhin Last aufzunehmen. Wird die Last weiter gesteigert,
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werden entsprechend der in Abbildung [6.3] dargestellten Versagenskurven
im Folgenden Risse in den Mauersteinen auftreten. Einsetzen in das Bruch-
kriterium @ liefert fiir diesen Zustand eine fiktive Druckspannung von f;
= 1,09 MN/m~ (Gleichung . Wirde man von einer weiteren Zunahme
der Lastaufnahme der Struktur ausgehen, wirde sich bei f; = 8,99 MN/m?
ein Druckversagen des Mauerwerks einstellen (Gleichung[6.17). Wie jedoch
bereits in Kapitel [4.3.2] erwéhnt wurde, ist dieser Zustand nicht maBgebend fiir
die getesteten Strukturen.

0,065 MN
§ = ’ =0,226— 6.15
Ja = Gnas. (cos45—0,42-sind5) 7 m? (6.15)
1,12 MN
= ’ ___ —1,09—- (6.16)
42,0 5ind5 - cosas — 54 m?
7,54 MN
fi= : =8,99— (6.17)
sind5 - (cos45 : % + sin45> m

Es muss an dieser Stelle erwahnt werden, dass es sowohl bei der Gleichung
(Schubrisse in den Lagerfugen) als auch bei der Gleichung (ReiBen
der Steine) zu einer Singularitdt kommen kann. Das heif3t, die fiktive Druck-
spannung f;; tendiert gegen unendlich. Hierflir muss der Nenner gegen Null
laufen. Im Fall des Schadenszustandes ,Schubrisse in den Lagerfugen* tritt
dieser Zustand bei tan6 = 1/u* (Gleichung ein.

sin@ - (cos@ — u* -sin) =0
cos® — u* - sin@ =0

cos@ = U - sinb

sin@ 1

g an P (6.18)

Wird wie im vorliegenden Beispiel fir den Reibungsbeiwert u ein Wert
von 0,6 angesetzt, der wiederum einem reduzierten Reibungsbeiwert von
u* = 0,42 entspricht, stellt sich die Singularitat bei einem Winkel von 6 = 66,9°
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ein. Geht man zudem davon aus, dass Reibungsbeiwerte u gewdhnlich zwi-
schen 0,3 und 0,6 variieren, kdme es bei Winkel 8 zwischen 59,0° und 66,9° zu
einer Singularitat. Fir den Zustand eines Rei3ens der Steine wird der Zustand
der Singularitat bei ranf = 8,0 bzw. bei einem Winkel von 6 = 82,9° eintreten.
Das Problem der Singularitat hinsichtlich der Ermittlung der Druckfestigkeit der
Mauerwerksausfachung spielt somit nur eine untergeordnete Rolle, insofern
bei diesen Strukturen in der Regel Winkel zwischen 25° und 50° vorhanden
sind.

Als Vergleich wurde in Abbildung [6.4]die Schadenshiillkurve unter Ansatz
der Materialparameter aus Versuch V2 (Kapitel ermittelt, bei dem ein
Méortel mit deutlich héherer Festigkeit verwendet wurde. Die Haftscherfestigkeit
By betragt hierbei 0,65 MN/m? und der Reibungsbeiwert wurde wie bei V1 mit
0,6 angesetzt. Die Druckfestigkeit des Mauerwerks fp u,, erhéhte sich infolge
der gréBeren Mérteldruckfestigkeit auf 10,59 MN/m? und die Steinzugfestigkeit
entspricht wegen der unveranderten Mauersteine wie bei V1 einem Wert von
B:.s: = 2,0 MN/mZ.

14 | I I
! ! |
& I I I
E 12 I Druckversagen des II i
é 1 | Mauerwerk I I
= g | L
65 i i i
2 8 i / i | I
m . - .
D ! ! / !
X
= I I I
2 I |Schubrisse in den ! !
< I |Lagerfugen ! !
T 4 : ! !
= I [ I
2 i | / |
E 2 = __!/' : |Reif’en der Stein:e’i
i i i
0 i i i
20 30 40 i 50 60 I 70 80 1 a0
45 Winkel [°] 65.2 82.9

Abbildung 6.4: Fiktive Druckspannung der Diagonalstrebe unter Ansatz der
Materialparameter aus Versuch V2

Infolge der hohen Mortelfestigkeit und der somit sehr hohen Haftscherfe-
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stigkeit tritt bei diesem System nach Abbildung der erste Schaden nicht
durch Schubrisse in den Lagerfugen sondern durch Rei3en in den Steinen
ein. Wahrend der Durchfihrung des Versuchs V2 konnte diese Schadensfolge
nur bedingt beobachtet werden. So wurde ein Ablésen der Ausfachung vom
Rahmen bereits bei sehr kleinen Auslenkungen beobachtet, wobei die Aus-
fachung selbst fast unbeschadigt blieb. Der erste deutliche Schaden in der
Mauerwerksausfachung war schlie3lich, bei deutlich gréBeren Auslenkungen
als bei Versuch V1, eine Kombination aus nahezu gleichzeitigem Eintreten von
Schubrissen in der Lagerfuge und Rissen in den Mauersteinen. Somit konnte
die aus Abbildung [6.4] vorgegebene Schadenshierarchie, d.h zuerst Risse in
den Mauersteinen und danach Schubrisse in den Lagerfugen nicht im Detall
beobachtet werden, wohl aber war der Fall des Rei3ens der Steine deutlich
als erster Schadenszustand festzustellen.

Die fiktiven Mauerwerksspannungen f; entsprechend der drei Schadensfélle
kdnnen den nachfolgenden Gleichungen entnommen werden. Im Vergleich zu
den Versagenskurven aus Abbildung[6.3]ist an diesen Ergebnissen deutlich die
gréBere Festigkeit im Fall von Schubrissen in den Lagerfugen (Gleichung
sowie beim Druckversagen des Mauerwerks (Gleichung zu erkennen.
Die Ursache liegt hierbei unmittelbar an der deutlich héheren Mortelfestigkeit,
wodurch wesentlich hdhere Werte fir die Haftscherfestigkeit sowie fur die
Mauerwerksfestigkeit den beiden Gleichungen 6.19/und [6.21|zu Grunde liegen.
Die Versagenskurve beim Zustand Rei3en der Steine ist in beiden Abbildun-
gen gleich, insofern die angesetzten Parameter zur Ermittlung dieser Kurve
identisch sind.

0,46 MN

. _ i =1,61— 6.19

Ja = Ginas: (cos45—0,42-s5ind5) ' m? (6.19)
1,12 MN

fi= ’ = 1,09— (6.20)
d 2,0-5in45 - cos45 — # m?

10,59 MN
fi= ’ =12,62— (6.21)

sin45 - (cos45 : % + sin45> m
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6.3 Last-Verformungs-Verhalten der aquivalenten
Strebe

6.3.1 Einfuhrung

In den folgenden Kapiteln werden nun Spannungs-Dehnungs-Kurven vor-
gestellt, auf Basis dieser das komplette Tragverhalten der Druckdiagonalen
bei Erst-, Ent- und Wiederbelastung definiert ist. Insofern das Tragverhal-
ten der Druckdiagonalen jedoch als Kraft-Verformungs-Diagramm vorliegen
muss, dienen die Spannungs-Dehnungs-Kurven lediglich als fiktive Kurven-
verlaufe, womit die charakteristischen Zusammenhange zwischen Last und
Verformung dargestellt werden kénnen. Aus diesem Grund erfolgt die Dar-
stellung der folgenden Kurvenverlaufe immer durch ein fiktive Spannung ¢*
Uber eine fiktive Dehnung €*. Die Transformation dieser Kurven auf das axiale
Kraft-Verformungs-Verhalten der Diagonalstrebe erfolgt schlie3lich unter An-
wendung der beiden Gleichungen und [6.23| Hierbei entspricht F; der
Druckfestigkeit und A der Verformung der Diagonalstrebe.

Fj=w-t-0* (6.22)

A=dy-e* (6.23)

In Abbildung 6.5]ist der Zusammenhang grafisch noch einmal dargestellt.
Der Ubergang a) zelgt die Transformation der Kraft F; und Verformung A auf die
fiktiven Spannung ¢* und Dehnungen €*, auf Basis derer die Kurvenverlaufe
schematisch vorgestellt werden. Nach Darlegung samtlicher Regeln fur die
Erst-, Ent und Wiederbelastung erfolgt schlieBlich die Ricktransformation auf
die Kraft F; und Verformung A b), womit das hysteretische Tragverhalten der
Diagonalstrebe reprasentiert wird.

6.3.2 Erstbelastung

Legt man die zahlreichen aus der Literatur erhaltlichen Last-Verformungs-
Kurven zyklisch getesteter Beton- oder Mauerwerkskérper zu Grunde, definiert
man hierzu in der Regel eine Einhullende, deren Verlauf durch die Startpunkte
bei Entlastung sowie den Endpunkten der Wiederbelastung vorgegeben ist.
Es wurde dabei die Erfahrung gemacht, dass sich die Einhdllende mit der
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Abbildung 6.5: Zusammenhang zwischen fiktiver Spannungs-Dehnungs-
Beziehung und Kraft-Verformungs-Verlauf der Diagonalstrebe

Last-Verformungs-Kurve bei monotoner Beanspruchung deckt (Karsan und
Jirsa [70Q]). Aus diesem Grund wird in dieser Arbeit eine Erstbelastungskurve
angewandt, welche der Spannungs-Dehnungs-Kurve bei einer monotonen
Druckbelastung von Mauerwerk entspricht. Sie ist unabh&ngig von der vorange-
gangenen Last-Verformungs-Historie und kann somit auch als eine Art Einhal-
lende betrachtet werden, wobei jeder mégliche Spannungs-Dehnungs-Zustand,
ob bei Ent- oder Wiederbelastung, immer unterhalb der Erstbelastungskurve
liegt. Die Darstellung der Erstbelastungskurve erfolgt durch einen parabelfér-
migen Verlauf (Abbildung [6.6). In Kapitel sind einige Funktionen flr die
monotone Druckbeanspruchung von Mauerwerk vorgestellt worden. Sinha
und Pedreschi [140] oder Powell und Hodgkinson (erwahnt in Hendry [64])
schlugen sehr einfache Formeln vor, wobei der E-Modul unbertcksichtigt blieb.
Dieser Parameter hat jedoch einen sehr erheblichen Einfluss auf die Form
der Spannungs-Dehnungs-Kurve (Kapitel [2.5). Bei der Wahl einer geeigneten
Methode zur Ermittlung der Erstbelastungskurve war die Berlcksichtigung
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des E-Moduls somit Bedingung. Binda und seine Mitautoren [15], [16] hatten
zwar Methoden vorgestellt, womit diese Bedingung eingehalten ist, deren
Anwendung allerdings sehr kompliziert ist.

In dieser Arbeit kommt ein Ausdruck von Reinhorn und Madan [83], [120] zur
Anwendung, der urspringlich fir die Darstellung des Spannungs-Dehnungs-
Verhaltens von Beton aufgestellt wurde. Priestley und Edler (wie erwahnt in
Crisafulli [23]) gaben an, dass die Gestalt der Druckspannungs-Dehnungs-
Kurve von Mauerwerk &hnlich der von Beton ist, weshalb die Anwendung von
Gleichung gerechtfertigt ist.

15 £,
o — d 1 :C_ — (624)
r—
mit
o Lm0 (6.25)
EmO - Esec

Mit £ wird die maximale fiktive Mauerwerksspannung infolge diagonaler
Belastung nach Gleichung|6.11|und [6.14|und mit €. die zugehdrige Dehnung
angesetzt. E,, ist die Anfangssteifigkeit und E.. ist die Sekantensteifigkeit
entsprechend der Koordinate (f;j/€.). Durch die Ableitung der Gleichung
kann die Tangentensteifigkeit wie folgt angegeben werden.

e dir__ dir(8)
e (r-1+(£)) 8c-(r—1+<§>r>2

Im Bereich nach Erreichen der Druckfestigkeit waren mit obiger Gleichung
jedoch keine befriedigende Ergebnisse mehr zu erzielen, weshalb fir die Be-
schreibung des absteigenden Astes der folgende Ausdruck nach Crisafulli
[23] benutzt wurde (Gleichung 6.27). Somit konnte eine wesentlich besse-
re Ubereinstimmung der numerischen Ergebnisse mit den experimentellen
Ergebnissen insbesondere bei zyklischer Beanspruchung erreicht werden.

(6.26)

o' =f; [1 ~E= 80)2] (6.27)

Su_gc
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(e —¢€.)
(&u— 80)2

In Abbildung ist der Verlauf der Erstbelastungskurve mit den erforderli-
chen Parametern dargestellt.

E=-2-f- (6.28)

fi1-----5 Gleichung 6.25

Gleichung 6.22

N——————

Abbildung 6.6: Schematischer Verlauf der Erstbelastungskurve

6.3.3 Abbilden des hysteretischen Verhaltens

Damit nichtlineare zyklische Berechnungen ausgefachter Rahmen durchge-
fihrt werden kdnnen, bedarf es der Implementierung hysteretischer Regeln.
Durch Kombination der Hystereseregeln wird es spater méglich sein, die
Kurvenverlaufe bei Ent- und Wiederbelastung zu beschreiben. Dabei wird die
Gestalt der Kurven durch viele Parameter beeinflusst. Hier sei beispielhaft die
Vorschadigung des Tragelements infolge vorheriger Belastung erwahnt. Aber
auch der Zeitpunkt, an dem es zu einer Lastumkehr kommt ist von wesentlicher
Bedeutung fir den Verlauf der Kurven. Trotz der vielen Einflussparameter kann
anhand zahlreicher experimenteller Daten zyklisch getesteter Mauerwerks-
und Betonkdrper aus der Literatur (Naraine und Sinha [101], Crisafulli [23]) be-
obachtet werden, dass die Kurvenverlaufe bei Ent- und Wiederbelastung eine
gewisse Ahnlichkeit aufweisen. Basierend auf diesen Erkenntnissen schien es
sinnvoll einen allgemeinen Ausdruck einzufihren, womit beide Lastzustande zu
jedem Zeitpunkt abgebildet werden konnen. Dieser allgemeingultige Ausdruck
ist in Abbildung [6.7] dargestellt und kann mit der Gleichung beschrieben
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werden.

G A
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Abbildung 6.7: Allgemeiner Ausdruck zur Beschreibung der Ent- und Wieder-
belastung

c*=o0,+(0,—0y,) n-x+1<2
TR -2 —u- (14 ) k+(2—p-(1+n))-K2
(6.29)
mit
o & & (6.30)
E— &
E,
":E (6.31)
u:@ (6.32)
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Um diesen Ausdruck auf die beiden Zustdnde Entlastung und Wiederbela-
stung anzuwenden sind die beiden Punkte P; und P> zu Beginn und am Ende
des Lastzustandes, die Steigungen an den beiden Punkten E; und E, sowie
die Sekantensteigung E.. zwischen den beiden Punkten erforderlich. Wie
die Ermittlung dieser Variablen im Einzelfall aussieht wird in den folgenden
KapiteIn[6.3.4]und [6.3.5dargelegt. Es hat sich letztlich gezeigt, dass mit dieser
Methode sehr gute Ergebnisse erzielt werden kénnen.

Durch Differenzierung von Gleichung nach der Dehnung € stellt sich
die Tangentensteifigkeit wie folgt dar.

n L _E g
Ep—E&y (8b_£a)2

I+Mm=2+p-(14+n)) k+2—p-(1+n)) k2

(n K+ K2) . (n—2+'u(l+n) + 2(2_H(1+Tl))(8*—8a))

€y (er—ea)’

I+ —=24p-(14+n)) - xk+2—pu-(1+n))-x?

—(0p— 04) - .

(6.33)

6.3.4 Entlastungskurve

Anhand zahlreicher experimenteller Daten (Naraine [101], Karsan [70]) kann
beobachtet werden, dass die Entlastungskurve durch eine einfache Krimmung
reprasentiert wird, wobei zu Beginn der Entlastung die Last-Verformungs-Kurve
durch eine sehr hohe Steifigkeit charakterisiert ist. Die Steigung der Kurve
nimmt danach mit weiterschreitender Entlastung deutlich ab. Das Ende der
Entlastung ist durch die plastische Dehnung ¢, definiert, an dessen Stelle
die Entlastungskurve sehr flach ist. In Abbildung ist die Entlastungskurve
schematisch dargestellt, wonach die Entlastung von der Umhallenden startet
(Oent>€ent) UNd bei einer bleibenden plastischen Dehnung €, endet, wobei
die Spannung an diesem Punkt Null ist. Fir die Anwendung des oben an-
gegebenen allgemeinen Ausdrucks [6.29] deckt sich der Punkt P; mit dem
Startpunktes (0,s,€.n;) Und Punkt P, mit dem Zielpunkt (0=0,¢,). Durch die
Steigungen an den beiden Punkten Iasst sich spater die Form der Kurve an
die experimentellen Daten angleichen.

Wahrend der Startpunkt durch die Lastumkehr von Belastung in Entlastung
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Abbildung 6.8: Verlauf der Entlastungskurve

direkt aus der aufgezeichneten Last-Verformungs-Kurve entnommen werden
kann, ist die Festlegung der Lage des Zielpunkties ungleich schwerer. Ver-
antwortlich hierfar ist die Ermittlung der plastischen Dehnung €,;, wobei die
Schwierigkeit darin besteht, diesen Wert zu Beginn der Entlastung zu ermit-
teln. Viele Wissenschaftler haben sich bisher der Ermittlung der plastischen
Dehnung angenommen.

Eine sehr frihe Arbeit prasentierten diesbezlglich Karsan und Jirsa [70].
In ihrer Arbeit untersuchten sie an 46 getesteten rechteckigen Betonkdrpern
das unter zyklischer Druckbelastung resultierende Last-Verformungs-Verhalten.
Auf Basis ihrer Beobachtungen entwickelten sie einen empirischen Ausdruck
(Gleichung [6.34), mit dem die plastische Dehnung €,; in Abhangigkeit der
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Dehnung bei Entlastungsbeginn &,,; ermittelt werden kann.

(Sem - Sc) * Oent
Oent — f ;

Yankelevsky und Reinhardt [155] entwickelten z.B. ein Verfahren, wonach
die Entlastungskurve durch abschnittsweise lineare Elemente zusammenge-
fasst ist. HierfUr definierten die Autoren sechs sog. Brennpunkte (U;). Funf
dieser Punkte liegen dabei auf einer Geraden, deren Steigung aquivalent der
Anfangssteigung der Umhdllenden ist und durch den Ursprung verlauft. In
Abhangigkeit des dimensionslosen Parameters U, der als das Verhaltnis von
aktueller Spannung o, zur maximalen Spannung 6,,,, definiert ist, ermittelt
sich die korrekte Lage der finf Punkte Uber ein Verhaltnis zu U,,,,. Die plasti-
sche Dehnung ergab sich schlieB3lich als Schnittpunkt der Verbindungsgerade
zwischen Brennpunkt Ur = —U,,,, und Startpunkt der Entlastung sowie der
Abszisse. Entsprechend dieser Vorgabe berechnet sich die plastische Dehnung

nach Gleichung [6.35]

Epl = Eont — (6.34)

(gent - gc) * Oent
Oent — f;
Den Vorteil dieses Verfahrens sahen die Autoren darin, dass die Lage der

Brennpunkte wahrend der gesamten Belastungsgeschichte unverandert blieb

und somit an Rechenaufwand gespart werden kann. Die Ubertragbarkeit ist
dadurch allerdings sehr eingeschrankt.

(6.35)

Epl = Eent —

Eine deutlich allgemeinere Methodik préasentierten Mander und seine Mitau-
toren [89]. Die Ermittlung der plastische Dehnung ist dabei der Methode von
Yankelevsky und Reinhardt [155] sehr &hnlich. Sie nahmen ebenfalls an, dass
die plastische Dehnung durch den Schnittpunkt der Abszisse mit der Sekante
E .y« zwischen dem Punkt (Gep, €.nr) und einem kiinstlichen Punkt” K (o, &)
definiert ist (Abbildung [6.8). Dabei wird & nach einem Verfahren ermittelt,
welches urspringlich auf die Arbeit von Takiguchi [151] zurtickgeht und von
Mander [89] derart verandert wurde, dass dieses sowohl fir umschnirten als
auch fur nicht umschnirten Beton anwendbar ist. Die Spannung o am Punkt
K berechnet sich Uber die Anfangssteifigkeit E,,,o (Gleichung [6.36).

8k:k"veent'8c
o, =E,0- & (6.36)
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wobei k den gréBeren der beiden Werte

|

k= —rp
1+ &

(6.37)

oder

k—=0.09. (6.38)

&

annimmt. Die plastische Dehnung ergibt sich somit durch den folgenden
Ausdruck.

(Sun - gk) * Oent
Oent — Em() &

Epl = Eent — (6.39)

Der Nachteil dieser oben angeflihrten Verfahren besteht jedoch darin, dass
eine Modifizierung dieser Verfahren zur Anpassung an neue bzw. andere ex-
perimenteller Daten nicht einfach zu bewerkstelligen ist. Crisafulli [24] I6ste
dieses Problem, in dem er, ahnlich wie Mander [89] und Yankelevsky [155]
zuvor, die Berechnung der plastischen Dehnung in Abhangigkeit eines kunstli-
chen Punktes K vollzog. Bei der Berechnung des kinstlichen Punktes flhrte
er einen empirischen Faktor f3; ein, wodurch die Ermittlung der Spannung oy
am Punkt K wie folgt definiert ist.

o = Pr- fa (6.40)

Dabei nahm der empirische Parameter 8, Werte zwischen 1,5 und 2,0 an.

Durch die Modifikation erfolgt die Ermittlung der plastischen Dehnung €,
wie folgt.

e e (Sent - ﬁg;id ) * Oent (6 41)
[ = T )
b o Oent — Bk -, ;Jk

In der vorliegenden Arbeit wurde die Gleichung fr die Berechnung
der plastischen Dehnung angewandt. Es hat sich jedoch an einigen Verifika-
tionsversuchen gezeigt, dass mit einem konstanten empirischen Faktor 3; die
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berechneten plastischen Dehnungen teilweise stark von den Versuchsergeb-
nissen abweichen. Aus diesem Grund wurde fiir 8 ein Ausdruck entwickelt mit
dem eine deutlich bessere Angleichung der numerischen Ergebnisse an die
experimentellen Ergebnisse moglich ist.

0,6
B =+ €u+0,05 (6.42)

C
Bei der Ermittlung der Steigungen E,.,; zu Beginn der Entlastung wurde
der folgende Ausdruck angewandt. In dieser Formel wird mit y,,; ein
empirischer Parameter bericksichtigt, womit die Moglichkeit gegeben ist, die
numerischen Ergebnisse an die experimentellen Ergebnisse besser anzuglei-
chen.

Eem‘ = Yent - EmO (643)

Fir die Steigung bei Entlastungsende gab Crisafulli den Ausdruck [6.44]an,
wobei er weitere zwei empirische Parameter einflihrte. Der Parameter y,; wurde
lediglich fur die Angleichung der numerischen an die experimentellen Daten
eingefuhrt und nahm dabei Werte zwischen 0 und 1 an. Mit dem Parameter
e1 hingegen wird der Einfluss der Dehnung &,,; bei Entlastungsbeginn auf die
Steigung der Last-Verformungs-Kurve bei Entlastungsende kontrolliert. Wie
bereits oben erwahnt wurde, wird der E-Modul E£,,; umso kleiner, je gré3er die
Dehnung &, ist. Crisafulli gab an, dass fur die Verifikation seiner numerischen
Modelle Werte von ¢; = 1,5 - 2 verwendet wurden.

E

pl = Vol <— (6.44)

In der vorliegenden Arbeit wurde ein Ausdruck [6.45 definiert, womit gleich-
falls der Einfluss der Dehnung zu Beginn der Entlastung auf die Steigung der
Entlastungskurve bericksichtigt werden kann. In Abbildung [6.9sind die beiden
Ausdriicke [6.44]und [6.45]in dimensionsloser Form gegenlbergestellt. Dabei
wurde bei der Ermittlung von E,; fir den Parameter 7y, immer 0,5 eingesetzt,
insofern die Verifikation der eigenen numerischen Modelle an experimentellen
Daten gezeigt hat, dass damit sehr gute Ergebnisse erzielt werden kénnen.
Wie in Abbildung [6.9 zu erkennen ist, kann mit dem vorgeschlagene Aus-
druck [6.45] die Werte flir die E-Moduln, welche nach der Formel von Crisafulli
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fir unterschiedliche Werte flir e; berechnet werden, in sehr guter Naherung
abgebildet werden.

Emo
Ept = Vol sy (6.45)

e( &

0.6

0.5

Gleichung 6.43
0.4 = = = Gleichung 6.42 (e,=1.5)
— =— =— (Gleichung 6.42 (e,=2.0)

E \
L
= 0.3
L
0.2
0.1
| TR s
O — m— o
0 2 4 6 8 10

Abbildung 6.9: Vergleich der E-Moduln E,; nach Gleichung 6.44|und |6.45

6.3.5 Wiederbelastungskurve

Im Vergleich zur Entlastungskurve liegt der Unterschied bei der Wiederbela-
stungskurve darin, dass deren Verlauf auf Grund eines Wendepunktes aus
einer doppelt gekrimmten Kurve besteht (Abbildung [6.10). Infolgedessen
wird die vollstandige Wiederbelastung durch zweimalige Anwendung des
allgemeinen Ausdrucks beschrieben. Der erste Abschnitt der Wie-
derbelastungskurve wird mit der Regel W; und der zweite Abschnitt mit W,
bezeichnet. Bei Beginn der Wiederbelastung tritt zunachst die Regel W in
Kraft. Der Startpunkt entspricht dabei des im vorherigen Kapitel beschriebenen
Endpunktes der Entlastung (6 =0, €,;), wobei an dieser Stelle, auf Grund einer
Ubersichtlicheren Darstellung, der Startpunkt durch die Notation (o,,; = 0, &)
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definiert wird. Der Endpunkt der Wiederbelastungsregel W; entspricht dem
Wendepunkt der gesamten Wiederbelastungskurve (G, €y ). Die Ermittlung
der Wendepunktkoordinaten erfolgt mit den beiden Gleichungen (6.46) und

(6.48), die urspringlich auf die Arbeit von Crisafulli [23] zurlickgehen und in
dieser Arbeit modifiziert wurden.

0'* A
(Gentigent)
(Gendigend)
| o
€
(G —_— O’Spl) Sd cS.ent
= (c,,=0,¢,) Een

Abbildung 6.10: Verlauf der Wiederbelastungskurve

Bei der Ermittlung der Spannung o,,, am Wendepunkt fihrte Crisafulli den
empirischen Faktor B,,. ein und gibt fir diesen einen Wertebereich von 0,5 bis
0,9 an. Allerdings bleibt dieser Wert Uber die gesamte Berechnung hinweg
konstant. Wie jedoch Ergebnisse an Mauerwerkskdrpern infolge Druck unter
anderem von Crisafulli [23] oder Karsan und Jirsa [70] gezeigt haben, ist
das Verhéltnis zwischen der Druckspannung am Wendepunkt o, zur Druck-
spannung bei vorherigem Entlastungsbeginn o,,; umso gréBer, je gréBer die
Dehnungen &,,; bei vorherigem Entlastungsbeginn ist. In dieser Arbeit wurde
ein Formelausdruck [6.47] entwickelt, wodurch dieser Zusammenhang deutli-
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cher berlcksichtigt werden kann. Somit wird B, in Abhangigkeit der zuvor
erreichten Dehnung &,,;, der Dehnung bei maximaler Druckfestigkeit . sowie
der maximalen Dehnung g, definiert. Es hat sich anhand der Verifikationen
in Kapitel [8] gezeigt, dass mit diesem Ausdruck sehr gute Ergebnisse erzielt
werden kdnnen.

Owe = ljwe *Oend (6-46)
82
0,5 S ﬁwe — 8_u * gen[ S 079 (6.47)

C

Die Dehnung am Wendepunkt errechnet sich durch die Addition des Quotien-
ten aus Spannung o,,. und Steigung E,,. mit einem Parameter €;, wodurch die
Fulle der Hysteresekurve beeinflusst werden kann (Gleichung [6.48). Hierbei
muss darauf geachtet werden, dass g; nicht gréBer als die Dehnung am Ende
der Wiederbelastung &,,,; wird. Aus diesem Grund erfolgt die Berechnung von
g, Uber die Summe aus plastischer Dehnung €,; und einem Term, der diese
Bedingung erfullt. In diesem Term (vgl. Gleichung wurde zusatzlich ein
empirischer Faktor o, eingeflhrt, wodurch unmittelbar die Gestalt der Wie-
derbelastungskurve beeinflusst wird und somit die numerischen Ergebnisse
an die experimentellen Resultate angeglichen werden konnen. Dieser empiri-
sche Faktor darf Werte zwischen 0 und 1 annehmen. Dadurch wird zusatzlich
erreicht, dass ¢, stets grof3er als die plastische Dehnung ¢, ist.

Owe Bwe * Oend
e =&t T 4T T, (6.45)
O,
ent

Die Ermittlung der Steigungen sowohl am Start- als auch am Zielpunkt
erfolgt Gber die Gleichungen [6.50|und [6.51] Dabei ist E,,. eine Funktion der
oben beschriebenen Dehnung &;. Fir die Steigung am Startpunkt E,,; wird
ein Parameter ¥,,; eingeflhrt. Es ist darauf zu achten, dass E,,; groBer als die
Steigung E,; bei Ende der Entlastung €, ist, wodurch 7,,; Werte gréBer als 1
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annehmen muss. In dieser Arbeit hat sich gezeigt, dass mit ¥,; = 1,2 sehr gute
Ergebnisse erzielt werden kénnen.

Epe = —21 (6.50)

Evyi=Yi-Ep=1,2-Ep (6.51)

Nachdem der Wendepunkt Gberschritten ist, wird Regel W, aktiv. Insofern
der Startpunkt mit dem oben beschriebenen Wendepunkt (G, &) schon
festgelegt ist, bedarf es hier lediglich noch der Definition des Zielpunktes
(Cend, Eena)- Fur die Ermittlung dieses Punktes sind in den vergangenen Jahren
einige Methoden entwickelt worden. Mander [89] definierte flr die Wiederbe-
lastungskurve einen zu Beginn linearen Verlauf bis zu einem geometrischen
Ort in der Spannungs-Dehnungs-Ebene (G, €x01), der knapp unterhalb des
Endpunktes liegt, wodurch die zyklischen Degradierung beriicksichtigt werden
konnte. Diesem linearen Verlauf folgt anschlie3end ein parabelférmiger Verlauf,
womit der Punkt (Gyey, €ney) Mit dem Endpunkt (6,4, €.4q) verbunden wird.
Far die Berechnung des Endpunkies verwendete Mander einen empirischen
Ausdruck, der von den Startpunkten der Ent- und Wiederbelastung abhangt.
DarUber hinaus wird bei dieser Methode zwischen umschnirten und nicht
umschnirten Beton unterschieden. Im Gegensatz hierzu entwickelten Yanke-
levsky und Reinhardt [155] ein Verfahren, bei dem der Endpunkt durch den
Schnittpunkt einer linearen Kurve mit der Begrenzungskurve ermittelt wird.
Diese lineare Kurve wird durch zwei Punkte definiert, welche der aufgestellten
Beziehung zwischen der plastischen Dehnung €,, und dem Endpunkt &4
nach Karsan und Jirsa entsprechen [70]. Probleme treten bei diesem Verfahren
jedoch dann auf, sobald die Endpunkte im Fall einer Entlastung bei kleinen
oder mittleren Dehnungen berechnet werden sollen. Crisafulli orientierte sich
1997 an dem von Mander et al. entwickelten Vorschlag und stellte ein Verfahren
auf, mit dem die Dehnung &,,,; unter Zuhilfenahme eines empirischen Faktors
O.nq berechnet wird (Gleichung [6.52). Weitere Moglichkeiten zur Berechnung
der Dehnung &, liefern u.a. Otter und Namman [104].

In dieser Arbeit bediente man sich der Methode von Mander [89], womit die
Dehnung &,,,4 proportional zur Differenz zwischen den Dehnungen &, und €,
dargestellt werden kann (Gleichung [6.52). Wie auch bei Crisafulli [23] wurde
dieser Ausdruck mit einen Parameter erweitert, um somit die numerischen
Ergebnisse besser an die experimentellen Ergebnisse angleichen zu kénnen.



164 6 Vorgeschlagenes Modell fir die Mauerwerksausfachung

Es konnte anhand der Verifikation der numerischen Modelle an experimentellen
Daten festgestellt werden, dass mit «,,; = 0,35 sehr gute Ergebnisse erzielt
werden. Im Vergleich hierzu gab Crisafulli [23] fUr «,,; einen Wertebereich von
0,2 bis 0,4 an.

Eend = Eent 1 Olepg - (gem - gpl) (6-52)

Insofern mit der Dehnung &,,,; die Erstbelastungskurve erreicht wird und ab
diesem Zeitpunkt das weitere Last-Verformungs-Verhalten entsprechend der
Erstbelastungskurve definiert ist, berechnet sich die zugehdrige Spannung
O.,q Sowie die Steigung an diesem Punkt unter Anwendung der Gleichung
und bzw. Gleichung[6.27|und [6.28] wie sie fir die Erstbelastungskurve
definiert wurden

Wie bereits Eingangs des Kapitels erwahnt wurde, dienen die Span-
nungs-Dehnungs-Beziehungen hinsichtlich der Erst-, Ent- und Wiederbela-
stung als fiktive Kurvenverlaufe, die lediglich die charakteristischen Kraft-
Verformungs-Zusammenhange der Diagonalstrebe darlegen. Aus diesem
Grund erfolgt hier die Transformation auf die axiale Kraft F; sowie die axiale
Verformung A der Strebe in Anlehnung an die fiktive Spannung ¢* bzw. fiktive
Dehnung €* unter Ansatz der Gleichungen [6.53 und [6.54] (Abbildung [6.5b)).

Fj=w-t-o* (6.53)

A=dy, € (6.54)

6.4 Vergleich mit experimentellem Ergebnis

Zur Verifizierung der oben beschriebenen programmierten Druckstrebe be-
diente man sich der Arbeit von Naraine und Sinha [101]. Diese untersuchten
das Spannungs-Dehnungs-Verhalten von Mauerwerk unter zyklischer Druck-
belastung. Abbildung [6.71] zeigt das Ergebnis einer zyklisch belasteten Mau-
erwerksscheibe, deren Abmessung 700 x 700 x 230 mm entsprach. Naraine
und Sinha verwendeten flr den Versuchskérper Hohlblockziegel mit einer
Druckfestigkeit von Bp g = 13,1 MN/m?2. Der Mértel hatte ein Mischungsver-
haltnis in Raumteilen von 1:5 (Zement : Sand) und einen Wasser-Zement-
Wert von 0,65. Die Druckfestigkeit wurde an 70 mm grof3en Wirfelproben



6.4 Vergleich mit experimentellem Ergebnis 165

Tabelle 6.1: Eingangsparameter der aquivalenten Druckdiagonalen zur Verifi-
zierung des Versuchs V2

Parameter
Maximale Diagonalstrebendruckfestigkeit [ =5,27 MN/m?
Dehnung bei maximaler Diagonalstrebendruckfe- | €. = 6,1 °/y,

stigkeit

maximale Dehnung €,=18,0°/y
E-Modul &quivalente Diagonalstrebe E,n0 = 3600 MN/m?
empirische Parameter

Yent = 2a5

Ypl =0,5

Olong = 0,35

o, =0,6

zu Bp moe = 6,1 MN/m?2 bestimmt. Der komplette Versuchsdurchlauf bestand
aus elf Zyklen, wobei darauf geachtet wurde, dass jede Wiederbelastung bis
mindestens zur Umhillenden verlief. Der Versuch wurde beendet, nachdem
ein merkliches Absteigen der Spannungs-Dehnungs-Kurve zu verzeichnen war.

Far die numerische Nachrechnung wurde das vorgestellte Modell der &quiva-
lenten Diagonalstrebe Uber Subroutinen im FE-Code ABAQUS implementiert.
Des Weiteren war die Angabe mehrerer Eingangsparameter erforderlich. Inso-
fern es sich bei diesem Versuch um eine Belastung senkrecht zur Lagerfuge
handelt, konnten Materialparameter wie z.B. die maximale Druckfestigkeit
der Strebe f;; und die dazugehérige Dehnung &, direkt aus der Versuchsauf-
zeichnung (Abbildung abgelesen und der Diagonalstrebe zugewiesen
werden. Eine Ermittlung von f; auf Basis der in Kapitel beschriebenen
Schadensformen und der Fugenneigung erlbrigte sich dadurch. Sowohl die
eben benannten Materialparameter, als auch die erforderlichen empirischen
Konstanten kdnnen der Tabelle entnommen werden.

Den experimentellen Ergebnissen in Abbildung wurden die numeri-
schen Ergebnisse (iberlagert. Es ist eine sehr gute Ubereinstimmung beider
Kurven zu erkennen. Die Anfangssteifigkeit ist nahezu identisch. Sowohl der
Verlauf der Umhillenden als auch die Formen der Ent- und Wiederbelastungs-
kurven kénnen fur kleine bis gro3e Dehnungen sehr gut abgebildet werden.
Allenfalls bei mittleren Dehnungen sind kleinere Abweichungen zu beobachten.
Diese sind ein Resultat der dem Makro-Element zu Grunde gelegten Methode
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zur Ermittlung der plastischen Dehnungen g,;, womit Werte ermittelt werden,
die etwas groBer sind als die entsprechend der experimentellen Aufzeichnung.
Dies zeigt sich auch anhand der Daten in Tabelle[6.2} in der die experimentellen
und numerischen Spannungs-Dehnungs-Koordinaten bei Entlastungsbeginn
(€ent, Ocnt) SOWIE die plastische Dehnung €, eines jeden Zyklus angegeben
sind.

—— Naraine und Sinha
—— Numerik

Achsiale Druckspannung (MN/m?)

Achsiale Dehnung (10°)

Abbildung 6.11: Spannungs-Dehnungs-Verlauf axial zyklisch getesteter Mau-
erwerkskorper

Trotz der Komplexitat einer zyklischen Belastungsantwort, welche sich aus
den zahlreichen Parametern ergibt, die flr die Beschreibung der Erst-, Ent-
und Wiederbelastungskurven erforderlich sind, kbnnen die Ergebnisse von
Naraine und Sinha sehr gut nachgerechnet werden. Weitere Verifikationen der
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Tabelle 6.2: Numerisch und experimentell gewonnene Werte

ZyKlus | 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 | 11
Eent 0,60 | 1,00 | 1,50 | 1,85| 2,50 | 3,30 | 4,00 | 4,80 | 5,75 | 6,95 | 8,20
Oent 1,57 12,24 12,79 | 3,15 | 3,96 | 4,31 | 4,76 | 5,03 | 5,17 | 5,27 | 5,06
Oent 1,59 12,28 2,95 (3,33 | 3,98 4,49 4,83 |5,15|5,16 | 5,24 | 495
Epl 0,07 /0,14 /0,25 /0,39 | 0,61 | 0,86 | 1,07 | 1,50 | 2,20 | 3,23 | 4,50
Epl 0,08 0,17 /0,28 | 0,43 | 0,65|0,98 | 1,34 | 1,83 | 2,47 | 3,37 | 4,34

programmierten dquivalenten Druckstrebe anhand eigener Versuche erfolgen
im Kapitel 8. Anhand dieser Ergebnisse wird gezeigt, dass auch ganze mauer-
werksausgefachte Strukturen numerisch sehr gut abgebildet werden kdnnen.
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7 Experimentelle Untersuchung

Seit nunmehr flinf Jahrzehnten befassen sich Wissenschaftler mit der Aufgabe
das Last-Verformungs-Verhalten von Stahlbetonrahmen mit Mauerwerksausfa-
chung infolge statischer und zyklischer Beanspruchung zu verstehen. Begleitet
wurde diese Aufgabe durch unzahlige experimentelle und spater auch nume-
rische Untersuchungen. Trotzdem ist es bis heute noch nicht gelungen, fir
mauerwerksausgefachte Stahlbetonrahmen eine allgemeingultige Darstellung
des Last-Verformungs-Verhaltens zu prasentieren. Der Grund hierfar liegt
zum einen in der gro3en Anzahl mechanischer und geometrischer Parameter
die alle mit unterschiedlich grof3em Einfluss zum globalen Last-Verformungs-
Verhalten beitragen. Zum anderen ist die Ermittlung dieser Werte teilweise mit
sehr groB3en Unsicherheiten behaftet. Hier sei reprasentativ die Haftscherfe-
stigkeit By des Mortels oder der E-Modul des Mauerwerks E,,, erwahnt, die
groBen Wertebereichen unterlegen sind und somit einen erheblichen Einfluss
auf das Tragverhalten dieser Strukturen haben (Schuber [134], Brameshuber

[17]).

Um die Gultigkeit bzw. Tauglichkeit der in dieser Arbeit vorgestellten numeri-
schen Modelle, zur Darstellung des nichtlinearen Last-Verformungs-Verhaltens
von mauerwerksausgefachten Stahlbetonrahmen zu belegen, bedarf es der Ve-
rifikation an experimentellen Daten. Neben der oben erwéhnten Unsicherheiten,
kam bei der Wahl von experimentellen Daten aus der Literatur erschwerend
hinzu, dass die fir die numerischen Modelle erforderlichen Parameter teilweise
nicht oder nur sehr beschrankt dokumentiert sind. Aus diesem Grund wurden
eigene Versuche durchgefiihrt, womit eine lickenlose und schliissige Verifizie-
rung der programmierten Makro-Elemente durchgefthrt werden konnte. Die
Versuche werden in den folgenden Abschnitten vorgestellt.
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7.1 Beschreibung der Versuchskorper

7.1.1 Konstruktive Ausfuhrung der Versuchskorper

Im Rahmen der experimentellen Untersuchung mauerwerksausgefachter Stahl-
betonrahmen wurden drei Versuche an unskalierten Strukturen durchgeflhrt,
die im Folgenden mit V1, V2 und V3 bezeichnet werden. In Tabelle [7.1] ist
das Versuchsprogramm kurz zusammengefasst dargestellt. Im Vergleich zu
Versuch V1, der als Referenzversuch diente, wurde bei Versuch V2 der Ein-
fluss der Mauerwerksfestigkeit auf das Last-Verformungs-Verhalten untersucht,
weshalb ein Mortel deutlich héherer Festigkeit verwendet wurde. Mit dem
dritten Versuch sollte zudem der Einfluss des Rahmens bewertet werden. Aus
diesem Grund wurde ein Beton sehr hoher Festigkeitsklasse verwendet.

Tabelle 7.1: Versuchsprogramm

Versuch | Versuchskorper

V1 Stahlbetonrahmen mit Mauerwerksausfachung aus Kalksand-
steinen

V2 wie V1, nur mit deutlich héherer Mortelfestigkeit

V3 wie V1, nur mit einem Beton héherer Festigkeitsklasse

Die geometrische Ausfihrung sowie die Bewehrung der Rahmenbauteile
blieb bei allen Versuchen unverandert. Die Rahmenstlitzen besal3en einen
quadratischen Querschnitt von (0,3 x 0,3 m). Als Langsbewehrung wurden
je Seite vier Stadbe mit einem Durchmesser von 16 mm eingelegt. Fir die
Querbewehrung wurden im Abstand von 15 cm Blgel mit einem Durchmesser
von 8 mm eingelegt. Der Querschnitt des Rahmenriegels war 0,4 m hoch
und 0,3 m breit. Als Langsbewehrung wurden in oberer Lage vier Stabe mit
einem Durchmesser von 16 mm und in untere Lage vier Stabe mit einem
Durchmesser von 14mm eingelegt. Die Querbewehrung entsprach derer der
Stltzen. Die Stitzen waren in einem Fundamentbalken eingespannt der 0,6 m
hoch und 0,3 m breit war. Die Langsbewehrung wurde durch vier Stabe je Seite
mit einem Durchmesser von 20 mm ausgefuhrt. Bugel mit 10 mm Durchmesser
im Abstand von 20 cm dienten als Querbewehrung. Infolge konstruktiver Richt-
linien wurden im Fundamentbalken zwei zuséatzlich Langsstabe mit 20 mm
Durchmesser und beim Riegel ein zusatzlicher Langsstab mit einem Durch-
messer von 16 mm eingelegt. Die Mauerwerksausfachung wurde geman
einem mittigen Lauferverband hergestellt und war 2,5 m hoch und 2,5 m breit.
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Durch die Verwendung von Kalksandsteinen des Typs (KS-Vollstein 3 DF) mit
den MafB3en (240x175x113 mm) war die Dicke des Mauerwerks auf 0,175 m
vorgegeben. Samtliche oben angeflihrten Angaben sind in Tabelle und in
Abbildung noch einmal zusammengefasst dargelegt.

Tabelle 7.2: Angaben zur konstruktiven Ausbildung der Versuchskdrper

Material Eigenschaften Werte

Beton Stltzenquerschnitt h/b 30 x 30 cm
Riegelquerschnitt h/b 40 x 30 cm
Fundamentbalken h/b 60 x 30 cm

Bewehrung | Langsbewehrung Stitze 4 & 16 je Seite
Bligelbewehrung Stiitze Bu o 8-15
Langsbewehrung Riegel 4 & 16 oben

4 & 14 unten

Bligelbewehrung Riegel Bio8-15
Langsbewehrung Fundament- | 4 & 20 oben
balken
Blgelbewehrung Fundament- | Bu @ 10 - 20
balken

Mauerwerk | Steinart KS-Vollstein
Steinformat 3 DF (240 x 175 x 113 mm)
Steinfestigkeitsklasse 12
Rohdichte Stein 1,8 kg/dm?

Nachdem die Bewehrungskérper in die Schalung eingelegt waren, erfolgte
das Betonieren des Rahmens liegend. Nach zweitagiger Aushartung des Be-
tons wurde die Schalung entfernt und der Rahmen weitere sieben Tage durch
Abdeckung mit feuchten Tachern nachbehandelt. Daran anschlieBend wurde
der Rahmen aufgerichtet und in den Versuchsstand eingestellt. Unmittelbar
danach erfolgt die Herstellung der Mauerwerksausfachung.

7.1.2 Versuchsaufbau und Instrumentierung

Nachdem der Versuchskoérper in den Versuchsstand eingestellt war, musste
dieser gegen mogliche ungewollte Verschiebungen, wodurch die Messergeb-
nisse erheblich verfalscht werden kdénnten, fest in dem Versuchstand verankert
werden. Gegen ein einseitiges Abheben des Versuchskdrpers, infolge der
Einleitung horizontaler Auslenkungen am Riegel, wurde der Fundamentbalken
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Abbildung 7.1: Konstruktive Ausbildung der Versuchskdrper (Angaben in
[mm])

an beiden Seiten durch ein aufgelegtes U-Profil und zwei Gewindestangen an
Vorder- und Riickseite fest mit dem Boden verankert. Neben der Verhinderung
eines Abhebens diente dieses Konstruktionsdetail auch zur Ausrichtung des
Versuchskérpers in dem Versuchsstand. Einen zusatzlichen Schutz gegen
eine Verschiebung in Richtung der Lasteinleitung lieferte ein an beiden Enden
des Fundamentbalkens vorgelagerter Peine-Trager, der wiederum selbst durch
zwei am Boden fest montierte FuBplatten an einer Auslenkung gehindert ist.

Die Lasteinleitung der Struktur erfolgte Uber einen am Riegel gelenkig ange-
schlossenen Hydraulikzylinder, der rlickseitig an einer Spannwand montiert
war, die wiederum gegen mogliche horizontale Verschiebungen fest mit dem
Boden fixiert wurde. Die horizontalen Auslenkungen wurden derart in die Struk-
tur eingeleitet, indem an beiden Enden des Riegels Futterplatten angebracht
wurden, die durch Gewindestangen fest miteinander verspannt waren. Somit
konnten mégliche Imperfektionen wie z.B. versuchsbedingte Offnungen im
Riegel zur Fixierung der Lasteinleitungsapparatur verhindert werden, wie es
teilweise auf Grund andersartiger Lasteinleitungsmodelle zu beobachten ist
(Schmidt [127]). Infolge der vorgegebenen Ausmafe des Hydraulikzylinders
waren horizontale Auslenkungen der Struktur von 120 mm in beide Richtungen
maoglich.
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Zur Aufzeichnung des zyklischen Last-Verformungs-Verhalten wurde neben
dem Kolbenweg auch die Kolbenkraft messtechnisch erfasst. Zusatzlich wurde
am oberen Ende der zylinderseitigen Stltze ein Wegaufnehmer platziert, wo-
durch neben dem Kolbenweg auch die Horizontalverschiebung des Riegels
gemessen werden konnte. In Abbildung|7.2]ist der Versuchsaufbaus sowie die
Instrumentierung dargestellt.

Hydraulikzylinder
Spannwand

= L IC JC JC € _JC_ _JC €1

Wegaufnehmer ]
LT L LTI LTI | KS-Mauerwerk

Stahlbetonrahmen L Il . I . I . I[ ! I[ . I[ . I[ ! I[ . I[ . I[

i i s , Gewindestange
Peiner-Trager ] S S S S ‘

Y L T . I . T . I . I . I . I ! I ! I ! T _~ Traverse
. C I - T - T I 1 -
FuBplatte

1 1

Abbildung 7.2: Ansicht der Prifeinrichtung

7.1.3 Versuchsdurchflihrung

Die Prufkorper wurden durch mehrere Versuchslaufe belastet, deren maximale
horizontale Auslenkung von Lauf zu Lauf erhéht und infolge mehrerer Zyklen
sukzessive aufgebracht wurde. Der letzte Versuchslauf wurde per Hand gefah-
ren, d.h. die Struktur wurde solange ausgelenkt bis ein kompletter Schaden
zu verzeichnen war. Beim ersten Versuchslauf wurde bis zu einer maxima-
len Horizontalauslenkung von 1 mm gefahren. Anhand der aufgezeichneten
Last-Verformungs-Kurve wurde daran die Anfangssteifigkeit ermittelt. Der
zweite Versuchslauf war dem ersten identisch und hatte somit ebenfalls eine
maximale Auslenkung von 1 mm. Der Grund zwei identischer nacheinander
durchgeflihrter Versuchslaufen liegt in der Mdglichkeit, Schliisse hinsichtlich
des primaren und sekundaren zyklischen Verhaltens der Versuchskdrper zu
bewerten. Basierend auf dem gleichen Hintergrund waren die Versuchslaufe
drei und vier ebenfalls identisch. Insgesamt wurde der Versuchskérper durch
zehn Versuchslaufe belastet, die alle mit ihnrer maximalen Horizontalauslenkung
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in Tabelle 7.3/ angegeben sind.

Tabelle 7.3: Ubersicht (iber die einzelnen Versuchslaufe
Versuchslauf 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

maximale Horizon-| 1 1 3 3 8 16 |36 |50 |70 | >70
talauslenkung [mm]

In Abbildung [7.3] sind reprasentativ die Weg-Zeit-Verldufe der Versuchslaufe
5 und 8 dargestellt.
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Abbildung 7.3: Weg-Zeit-Verlauf der Versuchslaufe 5 (links) und 8 (rechts)

7.1.4 Materialeigenschaften

Anhand zahlreicher Kleinversuche wurden die Materialkennwerte der ver-
wendeten Betone, der Mauersteine und der verschiedenen Mdértelrezepturen
ermittelt. Die dabei ermittelten mechanischen Eigenschaften halfen zum einen
die experimentellen Ergebnisse zu deuten und zu verstehen und waren zum
anderen wichtige Eingangsparameter fir das numerische Modell. Dabei wur-
den ausschlie3lich Prifungen an den einzelnen Mauerwerkskomponenten und
nicht an Mauerwerkskleinkérpern durchgeflihrt.

Beton

Der Beton war neben dem Mértel der einzige Parameter, der im Rahmen
des Versuchsprogramms verandert wurde. So lag den beiden Versuchen V1
und V2 ein Beton der Festigkeitsklasse C25/30 zu Grunde. Im Vergleich hierzu
wurde fir den Versuch V3 ein Beton der Festigkeitsklasse C50/60 verwendet.
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FUr die Durchfiihrung der Kleinversuche wurden am Betoniertag sechs Prif-
korper erstellt, womit die Druckfestigkeit, die Rohdichte, die Biegezugfestigkeit
und der E-Modul bestimmt wurden. Die Ermittlung der Kennwerte erfolgte
immer am Versuchstag. Die Druckfestigkeitsprifung wurde an 300 mm hohen
Zylinderproben mit einem Durchmesser von 150 mm gemaf DIN EN 12390-3
[39] durchgefihrt. Insofern keine ungewdhnlichen Bruchtypen bei den gete-
steten Zylindern festgestellt wurden, kbnnen Fehler beim Einbau der Probe
oder der Prifmaschine ausgeschlossen werden. Die Biegezugfestigkeit wurde
entsprechend Bild 1 der DIN EN 12390-5 [40] an Prismenkdérper durch eine
LZweipunkt-Lasteintragung” ermittelt. Die Bestimmung der Rohdichte erfolgte
nach den Richtlinien der DIN EN 12390-7 [41]. In Tabelle [7.4] sind alle oben
angesprochenen Materialkennwerte enthalten.

Tabelle 7.4: Resultate der Materialtests an den Betonproben

Versuch | Prifalter | Rohdichte | Druck- Biegezug- | E-Modul
festigkeit festigkeit
[kg/dm3] | [MN/m?] [MN/m?] [MN/m?]
V1 38 Tage | 2,30 38,41 5,17 24984,42
V2 85 Tage | 2,27 34,34 4,59 23633,87
V3 65 Tage |2,34 65,25 4,90 27898,98
Mortel

Wie zuvor erwéahnt, ist der Mortel die zweite Variable, die innerhalb des
Versuchsprogramms verandert wurde. Bei den Versuchen V3 und V1 wur-
de ein Kalk-Zement-Mortel im Mischungsverhaltnis von 2:1:9 (Volumenteile
Kalkhydrat:Zement:Sand) verwendet. Beim Versuch V2 lag eine Mdrtelmi-
schung von 0:1:4 (Volumenteile Kalkhydrat:Zement:Sand) zu Grunde. Die
Standard-Mértelprifungen zur Ermittlung der Materialkennwerte wurden nach
der Prufvorschrift DIN 18555, Teil 3 [36] durchgefihrt. Dabei wurde neben der
Rohdichte auch die Druck- und Biegezugfestigkeit ermittelt, deren Bestimmung
entsprechend der Regelungen der DIN 1164, Teil 7 [34] gefihrt wurden. Alle
Materialkennwerte kdnnen der Tabelle entnommen werden.
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Tabelle 7.5: Resultate der Materialtests an den Md&rtelproben

Versuch Prifalter Rohdichte Druck- Biegezug-
festigkeit festigkeit
[kg/dm?] [MN/m?] [MN/m?]
V1 28 Tage 1,75 2,04 0,67
V2 28 Tage 1,85 10,07 2,94
V3 28 Tage 1,76 1,82 0,73
Mauerstein

FUr die Ausfachung wurden fir alle drei Versuchskdrper KS-Vollsteine des
Typs (DIN 106-KS12-1,8-3DF) gewahlt. Eigene Kleinversuche an den Mauer-
steinen wurden nicht durchgefthrt. Der Grund hierfir liegt darin, dass neben
den drei Versuchen V1, V2 und V3 im gleichen Versuchsstand auch Versuch an
tragenden Mauerwerkswanden von Stempniewski und Wallner [146] durchge-
fihrt wurden. Dabei stammen die Mauersteine aller Versuche aus der gleichen
Produktionscharge. Insofern Stempniewski und Wallner bereits Kleinversuche
an den Mauersteinen gemacht hatte, bediente man sich hier lediglich der dabei
ermittelten Werte. Wie in der Arbeit von Stempniewski und Wallner zu lesen
ist, wurde die Druckfestigkeit nach DIN 106-1 [33] und die Spaltzugfestigkeit
parallel zur Lagerfuge geman den Empfehlungen nach RILEM bestimmt. Zu-
satzlich wurde der E-Modul des Mauersteins mit Hilfe der an drei weiteren
Prifkérpern aufgezeichneten Last-Verformungs-Beziehungen berechnet. Wie
in der Arbeit von Stempniewski und Wallner [146] erwahnt ist, wurde weder
die Druckfestigkeit, noch der E-Modul sowie die Spaltzugfestigkeit parallel zur
Lagerfuge ermittelt, insofern diese mit guter Annaherung denen senkrecht zur
Lagerfuge entsprechen. Die Materialkennwerte des Mauersteins, kdnnen der
Tabelle entnommen werden.

Tabelle 7.6: Ergebnisse der Materialpriifung der Mauersteine nach Stemp-
niewski und Wallner [146]

Druckfestigkeit Spaltzugfestigkeit E-Modul

[MN/m?] [MN/m?]

20,4 2,0 5012,0
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7.2 Versuchsergebnisse

7.2.1 Versuch 1: Rahmen mit Ausfachung aus
Kalksandstein

Wéhrend der ersten beiden Versuchslaufe wurden noch keine Risse in der
Wand festgestellt, die Last-Verformungs-Kurve war somit linear. Erst bei einer
Auslenkung von etwa 2 mm (5. Versuchslauf) begann sich die Ausfachung an
der lastzugewandten Seite abrupt vom Rahmen zu |6sen. Dieses plétzliche Ab-
|6sen wurde dabei durch einen hérbar dumpfen Ton begleitet. Wahrend dieses
finften Versuchslaufs wurde eine deutliche Rissbildung in diagonaler Richtung
erkennbar. Zudem traten erste kleine Risse in der Nahe der Rahmenecken
auf. In der unteren, zur Lasteinleitung zugewandten Ecke wurde ein Riss in
einem Mauerstein beobachtet. Die Aufzeichnung der Last-Verformungs-Kurven
zeigten in diesem Versuchsdurchlauf bereits ein deutlich nichtlineares Verhal-
ten. In Abbildung |7.4|sind die Last-Verformungs-Kurven des Versuchslaufs 1
sowie des Versuchslaufs 5 dargestellt. Hierbei muss erwahnt werden, dass auf
der Abszisse nicht der Kolbenweg des Hydraulikzylinders aufgetragen ist, wel-
cher den vorgegebenen Horizontalauslenkungen der jeweiligen Versuchslaufe
entsprechen. Die tatsachlichen Horizontalauslenkungen der Struktur wurden

tber einen Wegaufnehmer aufgezeichnet und schlief3lich den Diagrammen zu
Grunde gelegt.
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Abbildung 7.4: Darstellung der beiden Last-Verformungs-Kurven von Ver-
suchslauf 1 (links) und Versuchslauf 5 (rechts)

Die Anzahl der Risse sowohl im Mauerwerk als auch in den Rahmenbau-
teilen vermehrten sich im sechsten Versuchslauf erheblich. Dabei gingen die
Risse im Mauerwerk in beiden Diagonalrichtungen nun vollstandig durch und
kreuzten sich annahernd in der Ausfachungsmitte, so dass das bekannte Scha-
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densmuster der diagonalen Rissbildung entlang der Sto3- und Lagerfugen
deutlich zu erkennen war. Bei dem siebten Versuchslauf vermehrten sich die
Risse in solch einem starken Mal3e, dass das Schadensbild diagonaler Risse
nicht mehr zu sehen war. Im oberen und mittleren Bereich der Mauerwerksaus-
fachung liefen die Risse in den Lagerfugen teilweise komplett durch. Es konnte
zudem das Herausbréckeln des Mértels aus den Fugen beobachtet werden.
Die Rahmenecken waren mittlerweile sehr stark beschéadigt. In Abbildung[7.5
sind die Rissbilder nach dem sechsten und nach dem siebten Versuchslauf
dargestellt.
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Abbildung 7.5: Vergleich der beiden Rissbilder nach dem Versuchslauf 6
(links) und 7 (rechts)

Durch die rasante Zunahme der Risse im Mauerwerk wahrend des achten
und neunten Versuchslaufs sowie vermehrter Risse in den Mauersteinen
trat ein sehr verschmiertes Rissbild ein. In den Rahmenstitzen traten zu-



7.2 Versuchsergebnisse 179

dem Schubrisse in mittlerer Hohe ein. Der letzte Zyklus wurde bis auf eine
Auslenkung von 114 mm in positiver Richtung gefahren. Der Versuch wurde
abgebrochen, als sich die Wand deutlich aus ihrer Belastungsebene heraus-
drehte. Die Mauerwerksausfachung war komplett zerstért. Augenscheinlich
waren die Risse in den Mauersteinen tber die gesamte Hohe im linken und
rechten Bereich der Wand konzentriert. Nur vereinzelte Steine im Zentrum
der Wand waren beschadigt. In den Rahmenecken waren Rissoffnungen bis
zu 5 mm beobachtet worden. Im Fundamentbalken trat erst mit dem letzten
Versuchslauf unter der lastzugewandten Stiitze ein Biegeriss auf.

In Abbildung sind die Last-Verformungs-Verlaufe aller Zyklen zusam-
mengefasst dargestellt. Es ist zu erkennen, dass sich die Struktur bis zu einer
Auslenkung von etwa 5 mm nahezu linear verhalt. Nach dem Ubergang in den
nichtlinearen Bereich ist ein anndhernd geradliniger Anstieg der Kolbenkraft
Uber den Horizontalweg zu erkennen. Die maximale Kolbenkraft von 282 kN
wird erst beim letzten Versuchslauf erreicht. Allerdings ist schon bereits bei
einer Horizontalauslenkung von ungefahr 40 mm eine Kolbenkraft von 273
kN erreicht. Die Ursache hierflr liegt darin, dass wahrend des achten Ver-
suchslaufs, bei etwa 40 mm Horizontalauslenkung, ein kompletter Riss in einer
Lagerfuge in mittlerer Ausfachungshohe eintrat. Infolge des daraus resultieren-
den Gleitens ganzer Steinreihen wird der bis zu diesem Zeitpunkt gemessene
Anstieg der Widerstandskraft abgebrochen. Wird die Struktur weiter ausge-
lenkt, erfolgt durch die Mauerwerksausfachung mit immer gréBerer Auslenkung
eine starkere Behinderung der Rahmenknotenverdrehung. Dies hat zur Folge,
dass die Normalspannungen in den Lagerfugen ansteigen und demnach das
Gleiten der Steinreihen zum Stillstand kommt. Die SchubUbertragung in den
Fugen wird erhoht und ein weiterer Anstieg der Kolbenkraft wird erreicht, wie
es in Abbildung beim letzten Versuchslauf Zehn zu erkennen ist.

Es ist zudem zu erkennen, dass die Festigkeit in negativer Belastungsrich-
tung etwas kleiner ist als in positiver Richtung. Wie spater gezeigt wird, ist
dieser Zustand bei allen drei Versuchen, allerdings mit unterschiedlicher Inten-
sitat, zu beobachten. Die Ursache hierfir liegt in der Art der Lasteinleitung. Wie
bereits in Kapitel beschrieben wurde, erfolgt die Lasteinleitung Gber zwei
Futterplatten, die an den Riegelenden miteinander durch vier Gewindestangen
verspannt sind (Abbildung[7.2). In positiver Richtung wird dadurch die Last di-
rekt in die Struktur eingeleitet. Die Widerstandskraft berechnet sich somit durch
die Multiplikation der Verschiebung u mit der horizontalen Steifigkeit k; des
Systems. In negativer Belastungsrichtung wird die Last nicht direkt, sondern
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Abbildung 7.6: Zusammenfassung aller Last-Verformungs-Kurven sowie
Rissbild nach Beendigung des zehnten Versuchslaufs
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Uber die vier Gewindestangen in die Struktur eingeleitet. Die Widerstandkraft
ermittelt sich infolgedessen durch die Multiplikation der Verschiebung u mit
einer Steifigkeit k., die sich aus der Kombination der horizontalen Steifigkeit
der Struktur k; und der Steifigkeiten der vier Gewindestangen k; ,., ergibt.
In Abbildung ist das System der Lasteinleitung in negativer Richtung als
rheologisches System dargestellt.
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Abbildung 7.7: Rheologisches System der Lasteinleitung in negative Richtung

Die Steifigkeit der vier Gewindestangen ist der horizontalen Steifigkeit der
Struktur in Reihe geschaltet, wodurch sich die Gesamtsteifigkeit wie folgt ergibt.

L_1
Kres k2,ges kl
1 . kl +k2,ges

— (7.1)
Kres ki - kZ,ges

Die resultierende Steifigkeit k., ist somit immer kleiner als die horizontale
Steifigkeit der Struktur.

I ki +kp ges - 1
kres kl 'k2,ges kl

ki +k

K11 K2 ges > 1 (7.2)
k2,ges

= kres < kl (73)

Folglich ergibt sich dadurch auch eine kleinere Widerstandskraft (F = ks - 1)
in negativer Richtung.
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Das in Abbildung[7.8a dargestellte Diagramm zeigt die mittleren Steifigkeiten

der zehn Versuchslaufe. Die Ermittlung der Steifigkeiten erfolgt nach dem in

Abbildung dargestellten Prinzip, wonach die Steifigkeit die Steigung der
Verbindungsgerade der im Zyklus maximal erreichten Auslenkungen, d.h. der
Spitzenpunkte ist. Reprasentativ wird dies am Beispiel des siebten Versuchs-

laufs dargestellt. Die zu Grunde gelegten Spitzenpunkte jedes Versuchslaufs
sind in Tabelle[7.7]angegeben.
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Abbildung 7.8: Darstellung der Steifigkeiten sowie deren Definition

Tabelle 7.7: Steifigkeiten entsprechend des jeweiligen Versuchslaufes

Versuchs- | Belastungsumkehr- Belastungsumkehr- Steifigkeit
lauf punkt 1 punkt 2
Umin [MM]  Fpin [KN] Umax [MM]  Fax [KN] | [KN/mm]
1 -0,20 -44,93 0,21 50,00 232
3 -0,95 -113,43 0,81 104,37 124
5 -5,13 -163,72 3,80 149,68 35
6 -12,04 -178,35 10,30 193,25 17
7 -29,90 -243,91 26,86 264,59 9
8 -43,24 -241,55 40,29 272,75 6
9 -56,66 -247,31 56,56 205,59 4
10 -44.70 -185,00 108,00 272,00 3

In Abbildung ist lediglich die Steifigkeitskurve fiir Auslenkungen bis
etwa 8 mm dargestellt. Man erkennt, dass bei diesen anféanglichen Auslen-
kungen die Steifigkeiten sehr gro3 sind. Insbesondere im Bereich von Omm
bis 3mm treten Steifigkeiten bis zu k = 230 kN/mm auf. Allerdings vermindern
sich diese Steifigkeiten in diesem Bereich sehr schnell. Der Grund hierfar
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liegt darin, dass sich bei Belastungsbeginn die Struktur noch monolithisch
verhalt. Durch die, kurz nach Belastungsbeginn eintretenden Rissen zwischen
Ausfachung und Rahmen I6sen sich beide Tragelemente voneinander, wodurch
die Widerstandskraft gegen seitliche Belastung deutlich vermindert wird. Im
weiteren Verlauf wird der Steifigkeitsabfall deutlich kleiner, bis bei den letzten
Zyklen der Steifigkeitsabfall kaum noch zu erkennen ist. In Abbildung
wurde die Steifigkeitskurve des Versuchs V1 mit der des Stahlbetonrahmens
von Stempniewski und Wallner [145] aus Kapitel 5.6/ gegenlibergestellt. Dabei
sind die zu Grunde gelegten materiellen und geometrischen Eigenschaften
der beiden Stahlbetonrahmen von Stempniewski und Wallner und Versuch V1
identisch, was einen direkten Vergleich beider Steifigkeitskurven zuldsst. Man
erkennt deutlich, dass sich die Steifigkeitskurve des mauerwerksausgefachten
Stahlbetonrahmens asymptotisch der des Stahlbetonrahmens annahert. Das
bedeutet, dass bei grof3en Auslenkungen die Ausfachung nahezu komplett
zerstdrt ist und nicht mehr an der Lastabtragung beteiligt ist. In dieser Darstel-
lung kann der Beitrag des Mauerwerks am Lastabtrag infolge einer zyklischen
Belastung deutlich beobachtet werden.
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Abbildung 7.9: Mittlere Steifigkeiten bei anfanglichen Auslenkungen sowie
kompletter Auslenkung

7.2.2 Versuch 2: Rahmen mit Ausfachung aus
Kalksandstein und erhohter Mortelfestigkeit

Im Vergleich zum Versuch V1 wurde beim Versuch V2 lediglich die Mortel-
rezeptur gedndert, wodurch eine erhebliche Erhéhung der Mortelfestigkeit
erreicht wurde. Wie im Folgenden gezeigt werden kann, zeigt sich dieser
Einfluss sowohl deutlich in der beobachteten Schadenshistorie wahrend der
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Belastungszyklen sowie bei den aufgezeichneten Last-Verformungs-Kurven.

Wahrend der ersten vier Versuchslaufe waren keine Risse in der Wand
sowie im Rahmen zu erkennen. Mit dem flnften Versuchslauf traten dann erste
vereinzelte kleine Risse im Mauerwerk auf. Bei einer Auslenkung von etwa
3 mm begann sich die Ausfachung vom Rahmen zu I6sen und war schlief3-
lich nach Beendigung des flnften Lastzyklus (4,5 mm) fast vollstandige vom
Rahmen abgetrennt. Zu diesem Zeitpunkt war die Mauerwerksausfachung nur
unwesentlich beschadigt, wodurch die mittragende Wirkung der Ausfachung
relativ hoch blieb. Diese Tatsache lasst sich auch anhand der aufgezeichneten
Last-Verformungs-Kurve sehen, bei der wéhrend des flnften Versuchslaufs
noch ein betrachtlicher Festigkeitsanstieg beobachtet werden konnte (Abbil-

dung|7.10).

Insbesondere bei diesen kleinen Auslenkungen zeigen sich erheblich Un-
terschiede in den beobachteten Schaden sowie beim aufgezeichneten Last-
Verformungs-Verhalten der beiden Versuche V1 und V2 (Abbildung [7.10).
Hinsichtlich des Last-Verformungs-Verhaltens zeigt der Versuch V2 ein deut-
lich weniger nichtlineares Verhalten als Versuch V1. Dartber hinaus sind die
Festigkeit sowie die Steifigkeit deutlich gréBer. Die Ursache hierflr liegt darin,
dass infolge der hoheren Mortelfestigkeit und damit héheren Mauerwerksfestig-
keit das Mauerwerk zu diesem Zeitpunkt noch nahezu unbeschadigt ist. Die
aussteifende Wirkung der Ausfachung ist somit noch sehr hoch. Im Vergleich
hierzu war zu diesem Zeitpunkt das Mauerwerk des Versuchs V1 bereits deut-
lich durch Risse entlang der Mortelfugen in diagonaler Richtung beschadigt.
Dadurch wurde das Mauerwerk erheblich weicher und die mittragende Wirkung
der Ausfachung sehr stark beeintrachtigt. Folglich kam es zum einen zu einer
erheblichen Minderung der Steifigkeit der Gesamtstruktur und zum anderen zu
kleineren Festigkeiten. Der Ubergang vom ungerissenen in den gerissenen
Zustand des Mauerwerks erkennt man bei Versuch V1 deutlich am Knick der
Last-Verformungs-Kurven bei etwa 1 mm Horizontalweg (Abbildung [7.10).

Wahrend des sechsten Versuchslaufs traten schlief3lich auch im Versuch V2
in groBer Summe Risse in der Ausfachung ein. Dabei traten diese allerdings
nicht zuerst in den Mdértelfugen sondern nahezu zeitgleich in Mértelfugen und
Mauersteinen auf. Somit war zwar eine Rissbildung zu erkennen welches
dem typischen diagonalen Rissbild entspricht. Jedoch verliefen die Risse
nicht primar in den Mértelfugen sondern eher ausgewogen durch Steine und
Fugen. Die Beschadigung des Rahmens war nicht auf die Rahmenecken
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Abbildung 7.10: Last-Verformungs-Kurven sowie Rissbilder nach dem flinften
Versuchslauf der Versuche V1 und V2

konzentriert. Vielmehr verteilte sich eine gro3e Anzahl von Biegerissen Uber
die gesamte Hohe beider Rahmenstuizen. Die Tatsache, dass Biegerisse
auch in mittlerer Stitzenhdhe eintreten, sind eine Folge der relativ gering
beschadigten Ausfachung, wodurch noch kein Gleiten ganzer Steinreihen im
Mauerwerk eingetreten ist, und die Ausfachung deshalb als einzelne Scheibe
an der Lastabtragung beteiligt ist. Wird die Gesamtstruktur lateral ausgelenkt,
stitzt sich das Mauerwerk am Rahmen ab. Die Kontakiflache zwischen beiden
Tragelementen ist dabei auf einen kleinen Bereich in der Nahe der Ecken
konzentriert. Die Verformung der Rahmenstitzen erfolgt somit &hnlich eines
Kragarms, weshalb Uber die gesamte Stltzenlange Biegerisse eintreten.

Im Vergleich hierzu unterscheidet sich das Rissverhalten von Versuch V1 in
fast allen Kriterien. Die Risse im Mauerwerk traten fast ausnahmslos in den
Médrtelfugen auf, so dass die Summe der Horizontalrisse Uber die gesamte
Breite der Ausfachung noch einmal erhéht wurde. Folglich kommt es zu wei-
terem Gleiten ganzer Steinreihen in der Ausfachung, weshalb die ohnehin
schon erheblich verminderte Steifigkeit der Ausfachung noch einmal deutlich
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reduziert wurde. Dies flhrt dazu, dass bei lateraler Auslenkung der Struktur die
Ausfachung Gber einen sehr gro3en Bereich mit den Rahmenstitzen in Kontakt
ist. Das Mauerwerk fungiert dadurch als eine Art Bettung fur die Rahmen-
stltzen, weshalb diese an ihren Verformungen gehindert werden und somit
zu diesem Zeitpunkt noch keine Biegerisse in mittlerer HOhe zu beobachten
waren. In Abbildung[7.11] sind die beiden Rissbilder des Versuchs V1 und des
Versuchs V2 dargestellt. Weitere deutliche Unterschiede ergaben sich auch
bei den Last-Verformungs-Verhalten beider Versuche. Wahrend bei Versuch
V1 maximale Festigkeiten von etwa 200 kN zu beobachten waren, traten bei
Versuch V2 Festigkeiten bis zu 250 kN und 300 kN, je nach Belastungsrich-
tung, auf. Wie schon oben erwahnt wurde, sind diese gro3en Festigkeiten eine
direkte Folge der hohen Mortelfestigkeit und somit hohen Mauerwerksfestigkeit.
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Abbildung 7.11: Last-Verformungs-Kurven sowie Rissbilder nach dem sech-
sten Versuchslauf der Versuche V1 und V2

Im Laufe des siebten Versuchslaufs, bei dem in positive Richtung Horizon-
talauslenkungen von 25 mm und in negativer Richtung von 29 mm gefahren
wurden, war ein betrachtlicher Anstieg der Rissbildung in den Mauersteinen
zu erkennen. Dabei waren die Risse fast immer in Richtung der Ausfachungs-
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diagonalen gerichtet. Infolge der hohen Mértelfestigkeit war die Zunahme der
Summe der Risse in den Mdrtelfugen hingegen eher gering. Des Weiteren
konnte nun eine deutliche Konzentration der Risse in den Rahmenecken
verzeichnet werden, was eine unmittelbare Folge der nun doch erheblichen
Beschadigung des Mauerwerks ist. Dadurch wurde die Ausfachung weicher,
die Kontaktflache zwischen Rahmen und Ausfachung gréBer und die Rahmen-
stlitzen erfuhren somit eine gewisse Stltzung (,Bettung®) in mittlerer Héhe.
Diese Beobachtung setzte sich auch im achten Versuchslauf deutlich fort.
D.h. die Risskonzentration in den Rahmenecken nahm nochmals erheblich zu.
Zudem waren hauptséachlich zusatzliche Risse in den Mauersteinen zu beob-
achten. Hinsichtlich der aufgezeichneten Last-Verformungs-Kurven wurden
beim siebten und achten Lauf Festigkeiten von etwa 300 kN erreicht. Es fand
keine Laststeigerung mehr statt. Vielmehr verringerte sich die Lastaufnahme
leicht gegentber dem sechsten Lauf.

Dies unterscheidet sich etwas vom Versuch V1, bei dem im siebten Lauf
immer noch eine deutliche Aufnahme an Last beobachtet werden konnte.
Diese Erhéhung ist dadurch zu erklaren, insofern durch die gro3e Auslen-
kung der Struktur und folglich der gro3en Verdrehung der Rahmenecken
das Mauerwerk zunehmend héheren Druckspannungen o, ausgesetzt wird.
Durch diese Druckspannung wird die Schubfestigkeit, entsprechend des Mohr-
Coloumb-Kriteriums, erhéht, weshalb eine weitere Lastaufnahme ermdglicht
wird. Insbesondere bei den Rissbildern sind grof3e Unterschiede zwischen den
beiden Versuchen V1 und V2 zu erkennen. Wie bereits oben erwahnt treten
bei Versuch V2 in gro3em Maf3e Risse in den Mauersteinen auf, wahrend
bei Versuch V1 die Risse vornehmlich in den Lagerfugen positioniert sind.
Neben diesem Unterschied zeigt sich zudem, dass bei Versuch V2 immer noch
anndhernd das diagonale Rissbild zu erkennen ist, wohingegen bei V1 so
viele Risse eingetreten sind, dass lediglich von einem komplett verschmierten
Rissbild die Rede sein kann. In Abbildung [7.12] sind die Rissbilder der beiden
Versuche nach dem achten Versuchslauf angegeben.

Mit dem vorletzten und letzten Versuchslauf sind keine neuen Erkenntnisse
mehr gewonnen worden. Die Risse setzten sich in gewohnter Weise mehr-
heitlich in den Steinen fort. In mittlerer Héhe der Ausfachung sind teilweise
Mauersteine komplett zerdrlickt worden. Infolge der eher geringen Zunahme
an Risse in den Mértelfugen konnte selbst nach Beendigung des letzten Zyklus
nicht von einem verschmierten Rissbild Uber die gesamte Ausfachungswand
gesprochen werden. Im unteren mittleren Bereich blieb die Ausfachung sogar
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Abbildung 7.12: Rissbilder nach dem achten Versuchslauf der Versuche V1
und V2

unzerstort. Infolge der hohen Mértelfestigkeit hat sich bis zum Schluss eine
Druckdiagonale in der Ausfachung entwickeln kbnnen, wodurch immer noch
ein leichtes diagonales Rissbild zu erkennen war. In Abbildung [7.13]sind die
zusammengefassten Last-Verformungs-Kurven der Versuchslaufe abgebildet.

Im Gegensatz zu Versuch V1 sind bei mittleren Auslenkungen von 20 - 40
mm sehr viel hdhere Festigkeiten zu beobachten. Der Grund hierfir wurde
bereits oben beschrieben, weshalb an dieser Stelle auf eine Erklarung ver-
zichtet wird. Ein weiterer Unterschied zeigt sich darin, dass mit dem letzten
Zyklus keine zusétzliche Lastaufnahme mehr mdglich war, wie es bei Versuch
V1 beobachtet werden konnte. Das infolge der Rahmenknotenverdrehung
behinderte Gleiten ganzer Steinreihen wie es bei Versuch V1 zu Grunde lag,
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Abbildung 7.13: Zusammenfassung aller Last-Verformungs-Kurven sowie
Rissbild nach Beendigung des zehnten Versuchslaufs
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kommt beim Versuch V2 nicht oder nur sehr bedingt zum Tragen. Der Grund
hierflr liegt darin, dass der Schaden der Ausfachung nicht auf die Mértelfugen
wie bei V1 sondern auf die Mauersteine konzentriert ist. Des Weiteren waren
bei V2 nur sehr wenige Mértelfugen komplett von rechts nach links gerissen,
wodurch ein Gleiten ganzer Steinreihen auch nur in einem etwas geringerem
Mafe als bei V1 eintreten konnte.

Ein weiterer Vergleichsparameter zwischen Versuch V1 und Versuch V2 ist
die Steifigkeit. In Abbildung sind die mittleren Steifigkeiten der beiden
Versuche Uberlagert, wobei im rechten Diagramm die Steifigkeiten bei kleinen
Auslenkungen heraus fokussiert sind. In diesem Diagramm zeigt sich sehr Klar,
dass die Steifigkeiten des Versuchs V2 deutlich Gber denen von V1 liegen.
Der Grund hierfdr liegt in der héheren Mértelfestigkeit und dadurch héheren
Mauerwerksfestigkeit. Dies wiederum flihrt dazu, dass die Schaden im Mauer-
werk deutlich spater eintreten und somit die gesamte Struktur erheblich besser
ausgesteift bleibt als im Vergleich zu V1. Werden die Auslenkungen gréBer,
gleichen sich beide Steifigkeitskurven an, bis bei etwa 80 mm die Kurven
annahernd Ubereinander liegen. Der Einfluss der erhéhten Mortelfestigkeit ist
ab diesem Zeitpunkt nicht mehr maf3gebend. Dies wird deutlicher, wenn die in
Abbildung dargestellt Steifigkeitskurve des reinen Rahmens berlcksichtigt
wird. Es ist demnach so, dass sich auch die Steifigkeiten des Versuchs V2
an die des reinen Rahmens asymptotisch anndhern. Wie schon im Abschnitt
zuvor, ist ab einer bestimmten Auslenkung bzw. ab einem bestimmten Scha-
denszustand der Ausfachung die Steifigkeit der Gesamtstruktur nur noch vom
Rahmen abhangig. In Tabelle sind die Spitzenpunkte angegeben, die den
jeweiligen Steifigkeiten der Versuchslaufe zu Grunde lagen.
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Abbildung 7.14: Verlauf der mittleren Steifigkeiten bei anfanglichen Auslen-
kungen a) sowie kompletter Auslenkung b)
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Tabelle 7.8: Steifigkeiten entsprechend des jeweiligen Versuchslaufes

Versuchs- | Belastungsumkehr- Belastungsumkehr- Steifigkeit
lauf punkt 1 punkt 2
Umin [MM]  Fipin [KN] Umax [MM]  Fipax [KN] [kN/mm]
1 -0,19 -57,91 0,13 49,48 333
3 -1,06 -140,46 0,76 123,94 145
5 -4,82 -263,53 2,71 218,37 64
6 -11,91 -289,17 8,38 271,33 28
7 -28,93 -345,23 25,42 318,77 12
8 -43,24 -310,57 38,41 304,33 8
9 -46,98 -298,69 44,70 287,61 6
10 -77,92 -249,57 112,81 287,13 3

7.2.3 Versuch 3: Rahmen mit Ausfachung aus
Kalksandstein und Beton hoherer Festigkeitsklasse

Dem Versuch V3 lag ein Beton der Festigkeitsklasse C50/60 zu Grunde. Wie in
Abschnitt[7.7.4] bereits beschrieben, wurden Materialtest durchgefiihrt, womit
eine Betondruckfestigkeit von f. = 65,25 MN/m? (Im Vergleich V1: f = 38,41
MN/m?) und ein E-Modul von E = 27898 MN/m? (V1: E = 24898 MN/m?) fest-
gestellt wurde. Man ging davon aus, dass sich dieser Einfluss insbesondere zu
Beginn der Belastung in Form deutlich erhdhter Steifigkeiten und Festigkeiten
bemerkbar macht. Inwieweit dies mit dem aufgezeichneten Last-Verformungs-
Schrieb bestatigt werden konnte wird in den folgenden Absatzen dargelegt.

Wie bei beiden Versuchen zuvor, gab es bei den ersten zwei Versuchslaufen
keine Schaden im Rahmen und im Mauerwerk. Im Vergleich zum Versuch V1
lagen die Festigkeiten in gleichen Wertebereichen. Dies andert sich mit dem
dritten Versuchslauf. Trotz eines Ablésens der Ausfachung vom Rahmen Uber
die komplette Riegellange zuzlglich der halben Stiitzenhéhe auf beiden Seiten
war bei Versuch V3 eine etwas hdhere Festigkeit zu beobachten. So ergab sich
bei einer Auslenkung von etwas 0,8 mm eine Festigkeit von 130 kN in positiver
und fast 150 kN in negativer Belastungsrichtung. Beim Versuch V1 wurden
knapp 100 kN in beiden Richtungen erreicht. Der Grund hierfir liegt eindeutig
in dem erhdéhten E-Modul, wodurch die Biegesteifigkeit der Rahmenbauteile
erhéht und die Widerstandskraft gegen eine Verformung vergréBert wird. Die
gleichen Beobachtungen einer héheren Festigkeit wurden anschlieBend auch
bei den folgenden Versuchslaufen gemacht. Nach dem finften Versuchslauf
hat sich im Mauerwerk ein Rissbild eingestellt, welches deutlich die diago-
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nal gerichteten Rissverlaufe entlang der Mértelfugen zeigt. Die Ausfachung
hat sich zu diesem Zeitpunkt bis auf den Bereich zwischen Mauerwerk und
Fundamentbalken komplett vom Rahmen getrennt. Auch erste Risse in der
lastabgewandten Rahmenstttze traten ein, wobei sich diese Risse Uber die
gesamte Stltzenhdhe verteilten. Die Risse in mittlerer H6he sind eine Folge
der Kombination aus nahezu kompletter Trennung zwischen Ausfachung und
Rahmen und des bisher noch nicht eingetreten Schubrisses Uiber die gesamte
Lagerfugenlange. Dadurch entsteht bei einer Horizontalauslenkung eine eher
kleine Kontaktflache in den Eckbereichen zwischen Mauerwerk und Rahmen,
wodurch die Stitzte im mittleren Bereich nicht gestitzt wird. Die Folge sind
Biegerisse in diesem Bereich. In der lastzugewandten Stitze wurden lediglich
zwei Risse in der Einspannung zum Fundamentbalken beobachtet.

Im Vergleich zum Versuch V1 waren kaum Unterschiede zu erkennen. Abge-
sehen von den eben erwahnten Biegerissen in der lastabgewandten Stltze,
waren wegen der identischen Zusammensetzung des Mauerwerks bzw. der
Mauerwerksbestandteile, auch keine wesentliche Unterschiede zwischen bei-
den Versuchen zu erwarten. Abbildung [7.15|zeigt die Last-Verformungs-Kurven
sowie die Rissbilder beider Versuche nach dem flnften Versuchslauf.

Wahrend des sechsten Versuchslaufs erhohte sich die Anzahl der Risse in
den Rahmenstltzen erheblich. Mittlerweile wurden auch Biegerisse in der last-
zugewandten Stltze beobachtet. Darlber hinaus waren in allen Rahmenecken
jetzt Risse zu erkennen. Hinsichtlich des Rissbildes in der Mauerwerksaus-
fachung wurde die Anzahl der Risse deutlich erhéht, wodurch das typische
diagonalgekreuzte Rissbild nicht mehr erkennbar war. Im Vergleich hierzu
waren beim Versuch V1 zu diesem Zeitpunkt nur noch kleine unerhebliche
Unterschiede zu erkennen, die sich in einer etwas geringeren Anzahl von
Rissen sowohl im Mauerwerk als auch in den Rahmenbauteilen erkenntlich
machten. Betrachtet man die maximalen Festigkeiten beider Versuche zu
diesem Zeitpunkt kann festgestellt werden, dass die Werte nahezu identisch
bei etwa 200 kN liegen. Der Einfluss einer h6heren Betonfestigkeit und damit
héherer Steifigkeiten und Festigkeiten hat sich bei bereits 10 mm Horizontal-
auslenkung beinahe komplett aufgebraucht. Dies zeigt sich noch deutlicher bei
den Versuchslaufen sieben, acht und neun. Die Rissbilder sowie die erreichten
Festigkeiten sind fast identisch. Reprasentativ hierfiir zeigt Abbildung die
Last-Verformungs-Kurven sowie die Rissbilder der beiden Versuche V1 und
V3 nach dem achten Versuchslauf.
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Abbildung 7.15: Last-Verformungs-Kurven sowie Rissbilder nach dem flinften
Versuchslauf der Versuche V1 und V3

In Abbildung[7.17]sind die Last-Verformungs-Kurven aller Versuchslaufe des
Versuchs V3 sowie das Rissbild nach dem zehnten Versuchslauf dargestellt.
Im Vergleich zu V1 konnte beim letzten Versuchslauf keine Festigkeitssteige-
rung mehr beobachtet werden, was augenscheinlich eine Folge des nun doch
erheblich starker beschadigten Stahlbetonrahmens ist. Die Rahmenknoten
sind viel starker beschadigt als bei Versuch V1, die Steifigkeit somit etwas

geringer und dadurch die Widerstandskraft gegen seitliche Auslenkung etwas
reduziert.

Der Vergleich der mittleren Steifigkeiten zwischen Versuch V3 und Versuch
V1 bestétigt nur bedingt das zu erwartende Ergebnis. Wie in Abbildung[7.18b
zu erkennen ist, sind die Anfangssteifigkeiten, welche nach dem ersten Ver-
suchslauf berechnet wurden, von Versuch V1 etwas gréBer als von Versuch V3.
Erwartet wurde das Gegenteil, insofern mit dem héheren Beton-E-Modul die
Biegesteifigkeit bei V3 etwas gréBer ist. Eine Erklarung dieses unerwarteten
Ergebnisses liegt in moglichen Ungenauigkeiten bei der Versuchsdurchfih-
rung bzw. bei der Einrichtung der Versuchsapparatur. Insbesondere bei den
sehr kleinen Auslenkungen wahrend des ersten Versuchslaufs kdnnen leichte
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Abbildung 7.16: Last-Verformungs-Kurven sowie Rissbilder nach dem achten
Versuchslauf der Versuche V1 und V3

Ungenauigkeiten oder auch geometrische Imperfektionen der Struktur das
Ergebnis erheblich beeinflussen. Mdglicherweise wurde die Ermittlung der An-
fangssteifigkeit des Versuchs V3 durch Ungenauigkeiten beeinflusst, wodurch
diese etwas zu klein ermittelt wurde. Diese Erklarung wird dadurch bekraftigt,
insofern beim darauf folgenden dritten Versuchslauf die Steifigkeit wie erwartet
gréBer ist als bei Versuch V1. Die Steifigkeiten bleiben im weiteren Verlauf
dann bis zu einem Horizontalweg von 23 mm gré3er, ehe anschlie3end die
Kurven nahezu identisch Gbereinander liegen. Logischerweise tendiert auch
beim Versuch V3 die Kurve asymptotisch an die des reinen Stahlbetonrahmens,
insofern bei einer gewissen Auslenkung das Mauerwerk infolge der grof3en
Beschéadigung nicht mehr am Widerstandsverhalten beteiligt ist. In Tabelle [7.9]
sind die Koordinaten sowie die resultierenden Steifigkeiten des Versuchs V3
entsprechend der einzelnen Versuchslaufe angegeben.
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Abbildung 7.17: Zusammenfassung aller Last-Verformungs-Kurven sowie
Rissbild nach Beendigung des zehnten Versuchslaufs
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Abbildung 7.18: Verlauf der mittleren Steifigkeiten bei anfanglichen Auslen-
kungen a) sowie kompletter Auslenkung b)

Tabelle 7.9: Steifigkeiten entsprechend des jeweiligen Versuchslaufs

Versuchs- | Belastungsumkehr- Belastungsumkehr- Steifigkeit
lauf punkt 1 punkt 2
Umin [MM] Fiin [KN] Umax [MM]  Fay [KN] [KN/mm]
1 -0,22 -40,77 0,27 50,86 187
3 -0,93 -140,00 1,06 127,90 135
5 -4,53 -220,10 3,70 187,70 50
6 -11,90 -172,60 11,10 197,10 16
7 -30,00 -241,90 28,80 254,20 8
8 -44.70 -233,70 41,70 238,20 5
9 -75,06 -217,40 69,97 199,20 3
10 -50,20 -148,40 110,00 226,10 2
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8 Verifizierung der
Makro-Elemente

Im folgenden Kapitel werden die programmierten Makro-Elemente an den gete-
steten Strukturen aus Kapitel [7] verifiziert. Hierfir wurde der Stahlbetonrahmen
mit zwei Stltzen-Elementen, einem Riegel-Element und die Mauerwerksausfa-
chung durch zwei &quivalente Druckdiagonalen modelliert (Abbildung [8.1). Wie
in den Kapiteln 5.6/ und [6.4] bereits gezeigt wurde, kann unter Ansatz der Sta-
belemente das nichtlineare Verhalten von Stahlbetonrahmen und unter Ansatz
der aquivalenten Diagonalstrebe das axiale nichtlineare zyklische Verhalten
von Mauerwerkskorpern sehr gut nachgebildet werden. Es wird nun gezeigt,
dass auch das nichtlineare Verhalten von mauerwerksausgefachten Stahl-
betonrahmen unter Ansatz der programmierten Makro-Elemente mit groer
Genauigkeit abgebildet werden kann. Hierfir wurden die Makro-Elemente
Uber Subroutinen zu einem User-Element zusammengefasst und im FE-Code
ABAQUS implementiert.

Die Einspannung der Stlitzen in den Fundamentbalken wurde als starr
angenommen. Infolge der starken Bewehrung des Fundamentbalkens, traten
Schaden im Fundamentbalken erst bei sehr groBen Auslenkungen auf. Der
Einfluss dieser Schaden auf das gesamte Last-Verformungs-Verhalten war so-
mit vernachléssigbar gering, weshalb die Annahme einer starren Einspannung
gerechtfertigt ist.

Die zyklische Belastung wurde horizontal am Knoten 2 aufgebracht (Abbil-
dung 8.1). Der Betrag der horizontalen Auslenkung eines jeden Zyklus wurde
per Hand aus den experimentell aufgezeichneten Last-Verformungs-Kurven
abgegriffen und der numerischen Berechnung zu Grunde gelegt. Eine direkte
Projizierung der experimentell gefahrenen Auslenkung je Versuchslauf auf
die numerisch angesetzten Auslenkungen je Zyklus, sodass die Auslenkung
eines Versuchslaufs aquivalent derer des entsprechenden numerischen Zyklus
ist, wurde dabei nicht gefthrt. Vielmehr definierten sich die numerisch ange-
setzten Auslenkungen entsprechend der gewilnschten Verifikationskriterien.
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So wurde zu Beginn der Berechnung die Zunahme der Auslenkung jedes
weiteren Zyklus eher kleiner gewahlt. Dadurch war es moglich, das anféangliche
Last-Verformungs-Verhalten der Struktur im ungeschadigten sowie im leicht
geschadigten Zustand mit den experimentellen Daten zu verifizieren. Neben
den Vergleichskriterien wie die Kurvenverlaufe bei Ent- und Wiederbelastung,
die Festigkeiten und die plastischen Dehnungen, waren hierbei insbesondere
die Anfangssteifigkeit sowie die weiteren Steifigkeiten je Zyklus von Interesse.
Es wird in den folgenden Abschnitten gezeigt, dass die hohen Steifigkeiten,
wie sie zu Beginn des Experiments ermittelt wurden (siehe Abbildungen|[7.9,
und numerisch deutlich unterbewertet werden. Allerdings erstreckt
sich diese Diskrepanz auf eine minimale Horizontalauslenkung bis etwa 5 mm.
Ab einer Auslenkung gréBer als 5 mm werden die Steifigkeiten numerisch sehr
gut abgebildet.

Nachdem sich die Struktur deutlich im inelastischen Bereich befand, wurden
die Auslenkungen je Zyklus etwas gréf3er gewahlt. Hintergrund hierbei war
die etwas bessere Betrachtung des globalen Last-Verformungs-Verhaltens,
sowie die Verifizierung der Entlastungs- und Wiederbelastungssteifigkeiten
sowie der bleibenden plastischen Verformungen bei gro3en Auslenkungen. Der
letzte Zyklus war schlieBlich durch die im Experiment durchgeflhrte maximale
Auslenkung vorgegeben.

Teststruktur Numerisches Modell
Riegelquerschnitt
300 300, 2500 | [.300 a ~ 4016 2800 K
175 X i = —Bii ©8-15
u
—H » J 400 v - 4014 —
A 4_,|

Stltzenquerschnitt

2850

'b
a 300
I
I
I
I
I

([T
2500

uy
i

3 = ~ 8016
R 8 | e

Abbildung 8.1: Ausflihrung der getesteten Strukturen sowie zugehdriges nu-
merisches Modell (Angaben in [mm])

Die materiellen sowie geometrischen Eigenschaften wurden bereits in Ka-
pitel hinreichend beschrieben und sind in Abbildung [8.1], sofern fur die
Makro-Elemente erforderlich, angegeben. Dabei sind allerdings nur die Werte
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angeflihrt, die unverandert bei allen Versuchen beibehalten werden. Alle ande-
ren erforderlichen Parameter werden in den jeweiligen Kapiteln dargelegt.

8.1 Verifizierung am Versuch V1

Fur die Verifizierung am Versuch V1, dessen experimentelles Ergebnis in
Kapitel hinreichend dargestellt wurde, bedurfte es fur die Definition der
Makro-Elemente mehrerer Parameter. Einige dieser Parameter sind an Klein-
versuchen ermittelt worden, wohingegen andere aus Normentexten abgeleitet
bzw. anhand von Formeln ermittelt wurden. Einer der wichtigsten Parameter
zur Beschreibung des Last-Verformungs-Verhaltens der Druckdiagonale ist die
Druckstrebenbreite w, die, wie zuvor in Kapitel [6.2|beschrieben, nach Decanini
und Fantin (erwahnt in Crisafulli [23]) ermittelt und in die beiden Zustande
ungerissen bzw. gerissen differenziert wird.

0,748
w= | —-—+0,085)-d, (ungerissener Zustand) (8.1)
Ay ’hm
0,707
w= <),’ - +0,010> -dy, (gerissener Zustand) (8.2)
mit
E, -t-sin26
A=t 8.3
\/4'Eb'1'hm (8.3)

Entsprechend Abbildung [8.1]wurde fiir die Héhe £, = 2,85 m und fiir Lange
der Diagonalstrebe d,,, = 4,0 m angesetzt. FUr die Ermittlung des dimensi-
onslosen Parameters A (Gleichung bedarf es des E-Moduls der Mau-
erwerksausfachung E,,. Wie bereits im Kapitel gezeigt werden konnte,
unterliegt dieser Wert sehr gro3en Streuungen. Schubert und seine Mitautoren
[134] haben auf der Basis von z.T. verdffentlichten Auswertungen flr das in
diesem Versuch verwendete Mauerwerk mit Kalksandstein ein E-Modul von
E,,=500-Bp mw angegeben, wobei fBp yu,, die Mauerwerksdruckfestigkeit ist.
Die Ermittlung der Mauerwerksdruckfestigkeit erfolgt unter Anwendung der
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folgenden Gleichung [8.4], die auch als Grundgleichung in der européischen
Mauerwerksnorm ENV 1996, Teil 1-1 [42] verankert ist.

ﬁD,mw =a- Bg,st ) Bg,moe (8.4)

Die Werte fur die Parameter a, b, ¢ wurden aus der Arbeit von Schubert
[134] entnommen, in der verfligbare, aus der Literatur bekannte, Versuchs-
werte fir verschiedene Mauerstein-Mauermadrtel-Kombinationen zusammen-
gefasst wurden. Fir die im vorliegenden Fall zu Grunde liegende Mauerstein-
Mauermdrtel-Kombination ergibt sich fir a = 0,70, b = 0,74 und fir ¢ = 0,21.
Mit den aus Kleinversuchen bekannten Werte fur die Morteldruckfestigkeit
Bp Moe = 2,0 MN/m?2 und Mauersteindruckfestigkeit Bp s; = 20,4 MN/m? nimmt
die Mauerwerksdruckfestigkeit den folgenden Wert an.

Bp.mw = 0,7-20,4%74.2, 0% =7 S4MN /m? (8.5)

Dadurch ergibt sich ein E-Modul des Mauerwerks bei Versuch V1 zu E,, =
3770 MN/m?. Diesen Wert, zusammen mit der Dicke des Mauerwerks ¢, dem
E-Modul E;, sowie dem Flachentragheitsmoments I der Stiitze aus Tabelle
in Gleichung 8.3 eingesetzt, flhrt zu A = 1,406 1/m. Somit ergeben sich fur
die Druckstrebenbreiten entsprechend der beiden Zustande ,ungerissen® und
»<gerissen die folgenden Werte.

0,748 .
w= T +0,085 | -4,0m=1,09m (ungerissen) (8.6)
1,406 .2, 85m

w= < 0’1707 +0,010> -4,0m=0,75m (gerissen) (8.7)
1,406---2,85m

Der Zeitpunkt des Ubergangs vom ungerissenen in den gerissenen Zustand
sowie die maximale Druckfestigkeit der Diagonalstrebe wird Uber die fiktiven
Druckfestigkeiten f; der &quivalenten Diagonalstrebe definiert. Die Berech-
nung der fiktiven Druckfestigkeiten erfolgt mit Hilfe der Formeln [6.11jund |6.14]
aus Kapitel[6.2], wobei sich die Ergebnisse auf die unterschiedlichen Zeitpunkte
des Eintretens mdglicher Schadenszustande in der Mauerwerksausfachung
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beziehen. Wie nun bei der experimentellen Durchfiihrung des Versuchs V1
beobachtet werden konnte, war als erster Schadenszustand das Einsetzen von
Schubrissen in den Mértelfugen festzustellen (Kapitel [7.2.1)). Dieser Zustand
wird als Ubergang vom ungerissenen in den gerissenen Zustand angesetzt.
FOr die Ermittlung der fiktiven Druckfestigkeit f;,ue (Gleichung [8.8) entspre-
chend dieses Zustandes bedarf es der reduzierten Haftscherfestigkeit 3/, des
reduzierten Haftreibungsbeiwertes (t* sowie des Neigungswinkels 6 zwischen
Ausfachungsdiagonale und Horizontale, der bei allen Versuchen mit 45° an-
gesetzt wurde. Fir die Ermittlung der reduzierten Werte sind die Grundwerte
erforderlich. Wahrend der Haftreibungsbeiwert 1 unabhangig von den Morte-
leigenschaften und der Mértelzusammensetzung mit 4 = 0,6 angesetzt wird
(Schneider [128]), ist dies bei der Haftscherfestigkeit By nicht ohne weiteres
moglich. Entsprechend der aus Kleinversuchen ermittelten Mérteldruckfestig-
keit von By poe = 2,039 MN/m? kann der verwendete Mbrtel in die Gruppe | der
Normalmortel eingeteilt werden (DIN 1053-1 [31]). Die DIN 1053-1 [31] gibt
fur diese Mortelgruppe keinen Wert fur die Haftscherfestigkeit an. Erst ab der
Mértelgruppe Il definiert die Norm die Haftscherfestigkeit zu By < 0,1 MN/m?.
Hinsichtlich der Wahl eines geeigneten Wertes fir die Haftscherfestigkeit wird
an dieser Stelle auf die Arbeit von Stempniewski und Wallner [146] verwiesen.
Die Autoren flhrten ebenfalls Versuche an mauerwerksausgefachten Stahlbe-
tonrahmen durch, deren materielle und geometrische Eigenschaften nahezu
denen von Versuch V1 entsprechen. Dabei wurde die Mauerwerksausfachung
mit einem Mdrtel identischer Zusammensetzung konstruiert. Die von Stemp-
niewski und Wallner durchgefihrten Kleinversuche an mehreren Mértelproben
hatten eine Haftscherfestigkeit von im Mittel By = 0,1 MN/m? ergeben. Diesen
Wert hatte man schlie3lich far den Versuch V1 bzw. fir die Ermittlung der
fiktiven Druckfestigkeit nach Gleichung [8.8| angesetzt. Somit ergaben sich fur
die reduzierte Haftscherfestigkeit 3;;, = 0,064 MN/m? und fiir den reduzierten
Haftreibungsbeiwert u* = 0,42. Dies flihrt zu einer fiktiven Druckfestigkeit f:;’ue

zum Zeitpunkt des Ubergangs von ungerissenem in den gerissenen Zustand
von

) i 0,0644%
Jaue = sin@ - (cos® — u* - sin@)  sin(45) - (cos(45) — 0,42 - sin(45))
. MN
e = 0’226W (8.8)

Trotz eingetretener Schubrisse in den Mortelfugen wurden bei weiterer Auf-
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bringung zusatzlicher Auslenkungen eine Zunahmen der Lastaufnahmefahig-
keit der Struktur beobachtet. Wie zu erwarten war, traten in der Folgezeit dann
erst vereinzelt und kurz darauf in groBer Summe Risse in den Mauersteinen
auf. Die fiktive Druckfestigkeit fj’max entsprechend dieses Schadenszustandes
,ReiBen der Steine® wurde im Folgenden fir die Verifizierung des Versuchs V1
als maximale Festigkeit der &quivalenten Strebe angesetzt. Wie spater gezeigt
wird, konnten mit dieser Annahme sehr gute Ergebnisse erzielt werden. Der
Zustand des Druckversagens des Mauerwerks wird aus Griinden, die bereits
in Kapitel hinreichend erlutert wurden, nicht berticksichtigt. Damit die
fiktive Druckfestigkeit fimax fir den Schadensfall ,Rei3en der Steine” ermittelt
werden kann, bedarf es neben des Neigungswinkels 6 auch der Steinzugfestig-
keit B, 5. Weil dieser Wert nicht an Kleinversuchen ermittelt wurde, definiert
sich die Steinzugfestigkeit im Folgenden als Bruchteil der infolge von Klein-
versuchen ermittelten Steindruckfestigkeit Bp ;. In Schubert [134] wurde eine
groBBe Anzahl aus der Literatur erhéltliche, experimentell ermittelte, Werte flr
die Steinzug- und Steindruckfestigkeit gesammelt und diese miteinander in
Bezug gesetzt. Fir den in der vorliegenden Arbeit verwendete Kalksandstein
mit Griffloch wurde ein Verhaltnis von Steinzugfestigkeit zu Steindruckfestigkeit
von im Mittel 0,05 angegeben, wobei die Verhaltniswerte zwischen 0,027 und
0,065 variieren. Unter Verwendung der infolge von an Kleinversuchen ermittel-
ten Steindruckfestigkeit Bp s = 20,4 MN/m? und unter Ansatz des Mittelwerte
0,05 ergibt sich die Steinzugfestigkeit wie folgt.

B.st = 0,05-Bp.s; = 0,05-20,4MN /m* = 1,02MN /m* (8.9)

Dies wiederum fUhrt zu einer fiktiven Druckfestigkeit von

__— Besi B 1,02MN /m>
fdmax_ 20 s

7 2,0-sin - cos® — 5 2,0-sin(45) - cos (45) — S’”i )
fc}k,max = 0,995MN/m2 (8.10)

Es hat sich spéter bei der Verifizierung der numerischen Ergebnissen aller-
dings gezeigt, dass damit die experimentellen Ergebnisse etwas unterbewertet
werden. Aus diesem Grund hat man das Verhaltnis der Steinzugfestigkeit zur
Steindruckfestigkeit von 0,05 auf 0,055 erhdht. Diese Anderung liefert die fol-
genden Werte fiir die Steinzugfestigkeit 3, s, bzw. fiktive Druckfestigkeit fimw
womit die maximale Kapazitat der Struktur numerische sehr gut abgebildet
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werden konnte.

B..st = 0,055 - Bp.s; = 0,055 -20,4MN /m* = 1,12MN /m* (8.11)
1,12MN /m?
= ) /m ——= = 1,00MN /m’ (8.12)
| 2,0 sin (45) - cos (45) — -145)

Bei der Wahl des E-Moduls E,,,o der aquivalenten Diagonalstrebe wurde
vereinfacht die Gleichung angesetzt, wie sie auch der DIN 18554-1 [35]
zu Grunde gelegt ist.

Epo = 1000 Bp sty (8.13)

Mit Bp amw wird geman Norm die Mauerwerksdruckfestigkeit berlicksich-
tigt. Es war folglich darauf zu achten, dass hierfur die fiktive Druckfestigkeit
Jd.max €Ntsprechend des Schadenszustandes ,Reif3en der Steine” angesetzt
wird, insofern diese auch als maximale Druckfestigkeit der &quivalenten Dia-
gonalstrebe definiert ist. Dadurch ergibt sich fir den E-Modul ein Wert von
E,0 = 1090 MN/m?.

Alle far die Diagonalstrebe erforderlichen Parameter sind in der Tabelle
noch einmal zusammengefasst angegeben. Fir die Definition der Stabelemen-
te waren die in Tabelle |8.2| angefuhrten Parameter erforderlich, die anhand von
Kleinversuchen ermittelt wurden (Kapitel [7.1.4).

Zwischen dem Stitzen-Element und dem Riegel-Element bestand der einzi-
ge Unterschied lediglich in der Menge und Anordnung der Langsbewehrung,
wodurch sich die Momenten-Krimmungs-Beziehung beider Tragelemente
leicht unterscheidet. Durch die unsymmetrische Verteilung der Langsbeweh-
rung im Riegel entstanden somit unterschiedliche Werte fir die Flie3- und
Bruchmomente in positiver und negativer Richtung. Infolge der etwas héheren
Menge an Langsbewehrung in oberer Lage waren die Momente in positive
Richtung etwas kleiner als in negative Richtung.

In Abbildung [8.2)ist das numerische Ergebnis dem experimentellen Ergebnis
Uberlagert. Hierbei wird zuerst nur das anfangliche Last-Verformungs-Verhalten
bis zu einer Auslenkung von 27 mm in positiver Richtung und 30 mm in negati-
ver Richtung bertcksichtigt. Bis zu dieser Auslenkung kann die Festigkeit gut
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Tabelle 8.1: Eingangsparameter der aquivalenten Druckdiagonalen zur Verifi-
zierung des Versuchs V1

Parameter

Reduzierte Haftscherfestigkeit B, = 0,064 MN/m?
Reduzierter Haftreibungsbeiwert uw*=0.42
Dimensionsloser Parameter A =1,406 1/m
Druckstrebenbreite im ungerissenen Zustand w=0,75m
Druckstrebenbreite im gerissenen Zustand w=1,09m
Diagonalstrebendruckfestigkeit bei Risseintritt fj,ue = 0,226 MN/m?
Maximale Diagonalstrebendruckfestigkeit fj,max = 1,09 MN/m?

Dehnung bei maximaler Diagonalstrebendruckfe- | . = 1,5°/,
stigkeit

E-Modul Mauerwerk E,, = 3770,6 MN/m?
E-Modul &quivalente Diagonalstrebe E,no = 1090 MN/m?
empirische Parameter

Yent = 2s5

’)/pl =0,9

Oong = 0,35

a; =0,6

Tabelle 8.2: Eingangsparameter der Stabelemente zur Verifizierung des Ver-

suchs V1
Parameter
Flachentragheitsmoment Stltze [=6,75-10"*m
Druckfestigkeit Beton fo = 38,41 MN/m?
Biegezugfestigkeit Beton for.p1 = 5,17 MN/m?
E-Modul Beton E}, = 24984,42 MN/m?
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abgebildet werden. Allenfalls eine leichte Unterbewertung in positiver Richtung
und eine leichte Uberbewertung in negativer Richtung ist zu erkennen. Die pla-
stischen Verformungen stimmen sehr gut mit den experimentellen Ergebnissen
Uberein und der Verlauf der Wiederbelastungskurve sowie der Entlastungskur-
ve kann mit den Makro-Elementen sehr gut représentiert werden. Lediglich die
Anfangssteifigkeit sowie die Festigkeit bei sehr kleinen Horizontalauslenkungen
wurden deutlich kleiner berechnet. Der Grund hierflr kdnnte zum Einen in
der sehr guten baupraktischen Ausfiihrung des Mauerwerks liegen, weshalb
davon auszugehen ist, dass die Lagerfugen und die Sto3fugen vollstandig aus-
geflllt wurden und somit ein sehr guter Verbund erzielt wurde. Dies flhrt dazu,
dass der Schadenszustand ,Schubrisse in den Mdértelfugen® etwas spater als
numerisch angenommen eintritt. Das Rissmoment M., wird gréBer und die
Struktur verbleibt somit etwas langer im Zustand |. Dies wiederum resultiert in
einer Erhéhung der Festigkeit bei anfanglich kleinen Horizontalauslenkungen,
wodurch die numerischen Ergebnisse ndher an die experimentellen Resultate
angeglichen werden. Dieser Einfluss wird durch Erhéhung der Haftscherfe-
stigkeit By, berlicksichtigt. Es hat sich allerdings gezeigt, dass die erzielte
Verbesserung nur sehr gering war, weshalb man die Haftscherfestigkeit bei
Bus bei 0,1 MN/m? belieB. Ein weitaus einflussreicherer Parameter ist der
E-Modul E,, der dquivalenten Diagonalstrebe. Wie bereits erwahnt wurde,
ist die Ermittlung dieses Parameters sehr grof3en Unsicherheiten unterwor-
fen, weshalb es anndhernd unmdglich ist dem E-Modul einen genauen Wert
zuzuweisen. In der Arbeit von Vratsanou [153] wird zudem berichtet, dass
nach einer Zusammenfassung und Auswertung mehrerer aus der Literatur
erhaltlichen Daten bzgl. des E-Moduls von Mauerwerk ein Wert zwischen dem
500-fachen und 2000-fachen der Mauerwerksdruckfestigkeit entstehen kann.
Aus diesem Grund wurde der E-Modul E,,,o der aquivalenten Diagonalstrebe
von urspriinglich 1090 MN/m? um das Doppelte auf 2180 MN/m? erhéht, was
dem 2000-fachen der Druckfestigkeit der Diagonalstrebe entspricht.

Unter Ansatz dieser Anderung ergibt sich somit das in Abbildung dar-
gestellte Diagramm. Man erkennt, dass damit die Anfangssteifigkeit sowie die
Festigkeit bei sehr kleinen Auslenkungen deutlich besser abgebildet werden
kann.

AnschlieBend wurde die numerische Berechnung flr die komplette experi-
mentelle Belastungsgeschichte durchgefiihrt (Abbildung [8.4). Es zeigt sich,
dass die maximale Festigkeit in positiver Richtung sehr gut abgebildet werden
kann. Der Verlauf der Wiederbelastungs- und der Entlastungskurve kann hin-
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Abbildung 8.2: Uberlagerung der numerischen Ergebnisse mit den experi-
mentellen Resultaten von Versuch V1
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Abbildung 8.3: Uberlagerung der modifizierten numerischen Ergebnisse mit
den experimentellen Resultaten von Versuch V1
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reichend genau abgebildet werden. Lediglich die plastischen Verformungen
beim letzten Zyklus, bei der die Struktur bereits sehr stark beschadigt war,
wird etwas unterschatzt. Dies ist eine Folge der fir die Makro-Elemente defi-
nierten hysteretischen Regeln bei Entlastung. In negativer Richtung wird die
maximale Festigkeit etwas Uberschatzt. Der Grund hierfur liegt in der Art der
Lasteinleitung. Wie bereits in Kapitel beschrieben, erfolgt die Einleitung
der horizontalen Verschiebungen in positiver Richtung direkt und in negativer
Richtung indirekt Uber vier Gewindestangen. Dies hat zur Folge, dass die
Steifigkeit, infolge der in Reihe geschalteten Federsteifigkeiten der Gewinde-
stangen mit der Struktur (Abbildung[7.7), in negativer Richtung etwas geringer
ist als in positiver Richtung und somit die Widerstandskraft der Struktur etwas
unterbewertet wird. Dies ist der Grund, weshalb die numerischen Ergebnis-
se etwas Uber den experimentellen Ergebnissen liegen. Infolge der guten
Ubereinstimmung in positiver Richtung kann man trotzdem von einem guten
numerischen Ergebnis sprechen.
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Abbildung 8.4: Uberlagerung der modifizierten numerischen Ergebnisse mit
den experimentellen Resultaten von Versuch V1

In Abbildung [8.5] sind die mittleren Steifigkeiten aus numerischer Nachrech-
nung und Experiment zusammengefasst dargestellt. Gemal der Auswertung
der experimentellen Ergebnisse sind auch bei den numerischen Resultaten
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die Steifigkeiten Uber die Summe der Horizontlauslenkungen in positiver und
negativer Richtung, des fir die Steifigkeitsermittlung zu Grunde gelegten Zy-
klus, aufgetragen.
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Abbildung 8.5: Vergleich der experimentell und numerisch ermittelten mittle-
ren Steifigkeiten

Wie bereits Eingangs dieses Kapitel erwahnt wurde, sind die Steifigkeiten
bzgl. der numerischen Ergebnisse bei sehr kleinen Horizontalauslenkungen
deutlich geringer als derer des Versuchs. Diese Unterschiede erstrecken sich
allerdings lediglich auf eine Horizontalverschiebung u,qx — tmin von 8 mm. Das
wiederum bedeutet, dass die Struktur pro Richtung lediglich um etwa 4 mm
ausgelenkt worden ist. Es muss hierbei jedoch erwahnt werden, dass der Stei-
figkeitsabfall bei dem Experiment in diesem Auslenkungsbereich derart stark
ist, dass bereits bei einer Auslenkung von 2 mm die Steifigkeit um die Halfte
reduziert war. Die Ursache dieser sehr grof3en Steifigkeiten liegt darin, dass
sich der Rahmen zu Beginn noch an keiner Stelle von der Ausfachung abgeldst
hat, weshalb die Struktur als monolithische Einheit agiert. Unmittelbar nach
der Lastaufbringung wird sich der Rahmen von der Ausfachung ablésen, worin
dieser starke Steifigkeitsabfall begriindet ist. Weil in der Realitat davon aus-
zugehen ist, dass schon bei geringsten Horizontalauslenkungen ein AblGsen
der Ausfachung von dem Rahmen eintreten wird und demnach die Steifigkeit
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deutlich geringere Werte annimmt als derer aus dem Experiment, zeigt der
Vergleich mit den numerisch ermittelten Steifigkeiten sehr gute Ergebnisse. Ab
einer Horizontalauslenkung von 8 mm liegen beide Kurven nahezu identisch
Ubereinander.

8.2 Verifizierung am Versuch V2

Beim Versuch V2 sollte der Einfluss der Mértelfestigkeit auf das Last-Verfor-
mungs-Verhalten untersucht werden. Es wurde deshalb ein sehr fester Mortel
gewahlt, dessen Druckfestigkeit anhand von Kleinversuchen zu BDmoe = 10,07
MN/m? ermittelt wurde. Nach DIN 1053-1 [31] l4sst sich der verwendete Mér-
tel in die Gruppe Ill der Normalmértel einordnen. Flr diese Mértelgruppe
gibt die Norm eine Haftscherfestigkeit von By, > 0,25 MN/m? an. Angesichts
des experimentellen Ergebnisses, bei dem die maximale Festigkeit der Struk-
tur deutlich erhdht ist, sowie der beobachteten Schadenshistorie muss von
einer sehr hohen Haftscherfestigkeit ausgegangen werden, die sich unter an-
derem durch die sehr gute Verarbeitung und somit perfekte Verfullung der
Lager- und Sto3fugen erklaren Iasst. Im Vergleich zum Versuch V1, bei dem
die ersten deutlichen Risse bei einer Horizontalauslenkung von 2,0 mm in
den Moértelfugen eintraten, wurde beim Versuch V2 erst bei einer deutlich
groBeren Horizontalauslenkung von etwa 4,0 mm ein plotzlicher Riss Uber
nahezu die gesamte Diagonale beobachtet. Dieser Riss verlief dabei priméar
durch die Mauersteine. Im weiteren Verlauf erfolgten zusatzlich Risse durch
Moértelfugen und in weiteren Mauersteinen. Offensichtlich wurde durch die
hohe Mértelfestigkeit erreicht, dass nicht mehr das Schadenskriterium ,Reif3en
der Steine®, sondern das Schadenskriterium ,Schubrisse in den Mértelfugen®
fir die maximale Festigkeit der Struktur maBgebend wurde. Hinsichtlich der
Einflussgré3e Haftscherfestigkeit gaben Brameshuber und seine Mitautoren
[17] einen umfassenden Uberblick (iber den aktuellen Kenntnisstand. Basie-
rend auf einer friiheren Arbeit von Brameshuber [18] (erw&hnt in [17]), wurde
auf Grundlage zur Verflgung stehender Versuchsergebnissen die Haftscher-
festigkeit nach der Mauerstein-Mauermdrtel-Kombination differenziert. Die
Kombination aus Kalksandstein mit der Mauermartelgruppe NM Il liefert dabei
Haftscherfestigkeiten von By = 0,1 bis 0,4 MN/m?. Fiir die Kombination mit
den Mauermértelgruppen NM Ila bzw. Il konnten Werte zwischen B = 0,02
und 0,6 MN/m? bzw. By, = 0,27 und 0,67 MN/m? angegeben werden. Trotz der
sehr groBen Streuung lasst sich ein Anstieg bei der Haftscherfestigkeit mit ho-
herer Mauermértelgruppe erkennen. Insofern fur die in der vorliegenden Arbeit
zu Grunde liegende Mauermoértelgruppe Il in Kombination mit Kalksandstein



210 8 Verifizierung der Makro-Elemente

keine Werte angegebenen werden, wurde an dieser Stelle ein Wert zwischen
der Mauermortelgruppe Il und llla gewahlt. Wegen der Annahme einer sehr
hohen Haftscherfestigkeit wurde letztlich ein Wert von By, =0,65 MN/m? an-
gesetzt, was zu einer reduzierten Haftscherfestigkeit von ;;, = 0,46 MN/m?
fihrte. Damit ergab sich flr die fiktive Druckfestigkeit der Diagonalstrebe bzw.
fir die maximale Festigkeit der Diagonalstrebe der folgende Wert.

) 004647
fd,max - sin(45) - (cos(45) — 0,39 - sin(45))

= 1,61MN /m? (8.14)

Folglich wird bei diesem Versuch fiir den Ubergang von ungerissenen in den
gerissenen Zustand das Schadenskriterium ,Reif3en der Steine“ maf3gebend.

*k
d,ue

1, 1245

= : = 1,09MN /m? (8.15)
2,0-sin(45) - cos (45) — szn2i45)

Es ist hierbei zu erwéhnen, dass die Zugfestigkeit des Mauersteins wie bei
Versuch V1 zum 0,055-fachen der Druckfestigkeit des Mauersteins angesetzt
blieb. Weil bei allen Versuchen immer die gleichen Mauersteine verwendet
wurden, ergab sich somit die gleiche fiktive Druckfestigkeit flir den Schadensfall
,ReiBen der Steine“ wie bei Versuch V1.

Bei der Wahl des E-Moduls der Druckdiagonalen orientierte man sich an
den Aussagen und Annahmen von Versuch V1, wonach der E-Modul als das
2000-fache Produkt der Druckfestigkeit f;; . aus Gleichung 8.14{definiert ist.

Dies flihrt zu einem Wert von E,,.o = 3220 MN/m?.

Die deutlich gréBere Morteldruckfestigkeit sowie die daraus resultierenden
Anderungen bei der Ermittlung der fiktiven Druckfestigkeiten haben einen
direkten Einfluss auf die GréBe der Druckstrebenbreite w. Wie bereits im
vorherigen Abschnitt gezeigt wurde, ist die Druckstrebenbreite vom dimen-
sionslosen Parameter A abhéngig, der seinerseits wieder vom E-Modul des
Mauerwerks und demnach von der Mauerwerksdruckfestigkeit Bp n, abhangt.
Infolge der Moérteldruckfestigkeit von [)’D,moe = 10,07 MN/m? erhoht sich die
Mauerwerksdruckfestigkeit auf den folgenden Wert.

Bpanw = 0,7-20,4%74.10,07%%! = 10,59MN /m? (8.16)
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Dabei werden alle anderen Parameter dieser Gleichung unverandert
beibehalten. Dies wiederum flhrt zu einem Wert fir den E-Modul von

Epn =500 Bp mw = 5294, 6MN /m? (8.17)

so dass letztlich der dimensionslose Parameter A mit einem Wert von
1,53 1/m (Gleichung8.20) in die Ermittlung der Druckstrebenbreite w eingeht.

0,748
W= <—1’5é .85 +0,085) -4,0=0,96m (ungerissener Zustand)
(8.18)

0,707
w= <m +0, 010) -4,0=0,65m (gerissener ZUStand)
(8.19)

mit

L </ 5204,6MN /m2-0.15m-sin(2:45) | 1 0o
4-23638,87TMN/m?-6,75-10~*m*-2,85m m
Weitere Unterschiede im Vergleich zu Versuch V1 sind auch bei den ma-
teriellen Eigenschaften des Betons zu erkennen, dessen Werte anhand von
Kleinversuchen ermittelt wurden. Die Differenzen blieben jedoch infolge der zu
Grunde gelegten gleichen Betonmischung sehr gering. Samtliche geometri-
sche sowie materielle Eigenschaften flr sowohl den Beton als auch fir das
Mauerwerk kénnen den Tabellen [8.3]und 8.4 entnommen werden.

In Abbildung [8.7] ist das experimentelle sowie das numerische Ergebnis
Uberlagert worden. Der Vergleich beider Ergebnisse erfolgt lediglich bis zu
einer Auslenkung von 25 mm in positive Richtung und etwa 29 mm in negative
Richtung. Es zeigt sich eine sehr gute Ubereinstimmung beider Kurven. Die
Festigkeit kann sehr gut nachgebildet werden, wohingegen die Anfangssteifig-
keit etwas geringer ist. In Kapitel [7.2.2]sind die Steifigkeiten der verschiedenen
Versuchsdurchlaufe dargestellt worden. In Abbildung sind diese den nu-
merisch ermittelten Steifigkeiten der jeweiligen Zyklen gegenibergestellt.
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Tabelle 8.3: Eingangsparameter der aquivalenten Druckdiagonalen zur Verifi-
zierung des Versuchs V2

Parameter

Reduzierte Haftscherfestigkeit B, = 0,46 MN/m?
Reduzierter Haftreibungsbeiwert u*=0,42
Dimensionsloser Parameter A =1,531/m
Druckstrebenbreite im ungerissenen Zustand w=0,65m
Druckstrebenbreite im gerissenen Zustand w = 0,969 m
Diagonalstrebendruckfestigkeit bei Risseintritt fj)ue = 1,09 MN/m?
Maximale Diagonalstrebendruckfestigkeit £} max = 1,61 MN/m?

Dehnung bei maximaler Diagonalstrebendruckfe- | . = 1,5°/y,
stigkeit

E-Modul Mauerwerk E,, = 5294,6 MN/m?
E-Modul aquivalente Diagonalstrebe E,no = 3220 MN/m?
empirische Parameter

Yent = 2s5

Yo = 0,5

Oleng = 0,35

a,;=0,6

Hierbei ist zu erkennen, dass bei einer Gesamtauslenkung von etwa 1,8
mm die Steifigkeit aus der numerischen Berechnung deutlich unter derer der
experimentellen Auswertung liegt. Im Vergleich betragt die Steifigkeit beim
Experiment k., = 139,5 KN/mm und bei der Numerik &, = 90,6 kKN/mm. Aus
Griinden, wie sie schon im vorherigen Kapitel dargelegt wurden und unter der
Berlcksichtigung, dass ab einer Auslenkung von etwa uy = 6 mm nahezu
gleiche Steifigkeiten erreicht werden, kann von einer guten Ubereinstimmung
der experimentellen mit den numerischen Ergebnissen gesprochen werden

(Abbildung [8.6).

Der Verlauf der Entlastungskurve zeigt ebenfalls eine gute Ubereinstimmung.
Allenfalls die plastischen Verformungen in positiver Richtung zeigen kleinere
Abweichungen. Die Ursache liegt darin, dass mit einer Auslenkung von rund
25 mm der Rahmen kaum beschadigt ist, d.h. das FlieBmoment M, an keiner
Stelle des Rahmens Uberschritten wurde. Somit ist die Entlastungssteifigkeit
entsprechend der definierten Hystereseregeln aus Kapitel [5.3] sehr klein. Im
Vergleich hierzu ist bei nachfolgender Auslenkung in negative Richtung eine
sehr gute Ubereinstimmung der experimentell und numerisch ermittelten plasti-
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Tabelle 8.4: Eingangsparameter der Stabelemente zur Verifizierung des Ver-

suchs V2
Parameter
Flachentragheitsmoment Stltze [=6,75-10"*m
Druckfestigkeit Beton for = 34,34 MN/m?
Biegezugfestigkeit Beton for.p1 = 4,59 MN/m?
E-Modul Beton E;, = 23633,9 MN/m?
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Abbildung 8.6: Vergleich der experimentell und numerisch ermittelten mittle-
ren Steifigkeiten

schen Dehnungen zu erkennen, was auf die etwas grof3ere Auslenkung von 29
mm und somit stérkere Beschadigung der Rahmenbauteile zurlck zu fihren
ist. Es konnte festgestellt werden, dass durch die zusatzliche Auslenkung
in negativer Richtung von 4 mm beim Rahmen an der Einspannung gerade
das FlieBmoment M, Uberschritten wird. Die Entlastungssteifigkeit ist deshalb
entsprechend der vorgegebenen Hystereseregeln deutlich groier.

Die Wiederbelastungskurve wird im Gegensatz zur Entlastungskurve bei
kleinen Auslenkungen numerisch etwas zu flach berechnet. Auch hier liegt die
Ursache u.a. in den definierten Hystereseregeln. Aber auch die angesetzten
empirischen Parameter aus Tabelle haben einen Einfluss auf die Gestalt
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der Wiederbelastungskurve. Eine Anderung bei der Wahl der empirischen
Parameter ergab jedoch entweder keine Verbesserung, oder, wenn eine Ver-
besserung in der Wiederbelastungskurve eintrat, eine Verschlechterung bei der
Verifizierung anderer Vergleichsparameter. Hier sei reprasentativ der Paramter
o,; erwahnt, der unmittelbar Einfluss auf sowohl die Entlastungs- als auch
Wiederbelastungskurve hat. Es hat sich gezeigt, dass mit denen in Tabelle [8.3]
angegeben Parametern die besten numerischen Ergebnisse erzielt werden
konnten.
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Abbildung 8.7: Uberlagerung der numerischen Ergebnisse mit den experi-
mentellen Resultaten von Versuch V2

In Abbildung [8.8] sind die experimentellen und numerischen Ergebnisse bis
zur maximalen Auslenkung dargestellt, wodurch das globale Verhalten bei
gréBeren Auslenkungen bewertet werden kann.

Die Festigkeit bei einer maximalen Auslenkung von 112 mm in positive
Richtung sowie die plastischen Verformungen in beiden Richtungen kbnnen
sehr gut abgebildet werden. Auch der Verlauf der Entlastungskurve zeigt gute
Resultate. GroBere Differenzen ergeben sich bei der maximalen Festigkeit in
negativer Richtung. Die Ursache hierflr liegt in der Art der Lasteinleitung in
negativer Richtung, wie sie bereits in den Kapiteln[7.2.1und [8.1| beschrieben
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Abbildung 8.8: Uberlagerung der numerischen Ergebnisse mit den experi-
mentellen Resultaten von Versuch V2

wurde. Durch die Eintragung der Last Gber vier Gewindestangen wird die
Steifigkeit, die zur Ermittlung der Widerstandskraft angesetzt wird, reduziert.
Dies hat zur Folge, dass die Kapazitat der Struktur in negativer Belastungs-
richtung etwas unterbewertet wird. Des Weiteren ist zu erkennen, dass bei
mittleren Auslenkungen die Festigkeiten numerisch deutlich Gberbewertet
werden. Der Grund hierflr liegt in der versuchstechnischen Durchfiihrung.
Wird eine Struktur zyklisch belastet, erfolgt die Wiederbelastung immer derart,
dass die Wiederbelastungskurve an die Umhiillende angrenzt. Wie zahlreiche
Wissenschaftler bereits in ihren Arbeiten gezeigt haben (Crisafulli [23], Karsan
[70Q]) entspricht die Umhdillende der Zyklen anndahernd der Erstbelastungskurve.
In den eigenen Versuchen, bei denen die Auslenkungen vor der Durchfiihrung
des Versuchs festgelegt wurden, ist noch bevor die Wiederbelastungskurve die
Umhdallende bzw. die Erstbelastungskurve erreicht hat, der Lastfall ,,Entlastung*
eingeleitet worden. Entsprechend ergeben sich geringere Festigkeiten, die
allerdings nicht reprasentativ als maximale Festigkeiten definiert werden kén-
nen. Wegen der guten numerischen Abbildung der Festigkeiten bei maximaler
Auslenkung kann das numerische Ergebnis als gut bewertet werden.
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8.3 Verifizierung am Versuch V3

Bei dem dritten Versuch wurde, im Vergleich zu Versuch V1, ein deutlich
festerer Beton angesetzt. In den beiden folgenden Tabellen und (8.6|sind
alle Werte angegeben, wie sie den beiden Makro-Elementen zugewiesen
worden sind. Die minimal unterschiedlichen Werte vereinzelter Parameter, im
Vergleich zu Versuch V1, sind auf kleine aber unausweichliche Imperfektionen
in der Versuchsapparatur sowie der Versuchskdrper zuriick zu fihren. Insofern
beim Versuch V3 die gleichen Bestandteile des Mauerwerks verwendet wurden
wie bei Versuch V1, wird an dieser Stelle auf eine ausfihrlich Beschreibung
der Ermittlung der angegebenen Parameter in Tabelle [8.5 verzichtet. Es wird
hier lediglich auf Abschnitt [8.1] verwiesen, in dem die Parameterbestimmung
vollstandig dargelegt wurde.

Tabelle 8.5: Eingangsparameter der aquivalenten Druckdiagonalen zur Verifi-
zierung des Versuchs V3

Parameter
Reduzierte Haftscherfestigkeit B, = 0,064 MN/m?
Reduzierter Haftreibungsbeiwert u* =0,42
Dimensionsloser Parameter A =1,399 1/m
Druckstrebenbreite im ungerissenen Zustand w=0,75m
Druckstrebenbreite im gerissenen Zustand w=1,09m
Diagonalstrebendruckfestigkeit bei Risseintritt fj,ue = 0,226 MN/m?
Maximale Diagonalstrebendruckfestigkeit fj’max = 1,09 MN/m?
Dehnung bei maximaler Diagonalstrebendruckfe- | . = 1,5°/,
stigkeit
E-Modul Mauerwerk E,, = 3695,2 MN/m?
E-Modul aquivalente Diagonalstrebe E,no = 1090 MN/m?
empirische Parameter

Yent = 2;5

Yy = 0,5

long = 0,35

a; =0,6

In den beiden Abbildungen [8.9| und [8.11] sind die numerischen und die
experimentellen Ergebnisse Uberlagert. Man erkennt sofort, dass bei sehr
kleinen Horizontalauslenkungen die Steifigkeit und die Festigkeit deutlich
unterbewertet wird. Ein moglicher Parameter, der zu einer Angleichung bzw.
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Tabelle 8.6: Eingangsparameter der Stabelemente zur Verifizierung des Ver-

suchs V3
Parameter
Flachentragheitsmoment Stltze [=6,75-10"*m
Druckfestigkeit Beton for = 65,25 MN/m?
Biegezugfestigkeit Beton for.p1 = 4,90 MN/m?
E-Modul Beton E;, = 27898,98 MN/m?

Verbesserung der numerischen Ergebnisse in diesem Bereich flhrt, ist zum
einen der E-Modul der Druckdiagonalen. Dieser wurde allerdings, wie bei
Versuch V1, als der 2000-fache Wert der Druckfestigkeit der Diagonalstrebe
angesetzt. Insofern dies als obere Grenze flr den E-Modul zu betrachten ist
(Vratsanou [153]), war hier keine Modifikation mehr mdglich. Eine weitere Még-
lichkeit zur Anpassung der numerischen Ergebnisse an die experimentellen
Resultate bestiinde zum anderen in einer groéBeren Biegezugfestigkeit der
Betons. Dieser Wert wurde anhand von Kleinversuchen bestimmt, weshalb
auch diesbeziglich keine zusatzliche Modifikation durchgefihrt werden konnte.
Weitere Parameter wie die Langsbewehrungsmenge oder die Dehnung &, bei
Risseintritt im Mauerwerk beeinflussen ebenfalls in mehr oder weniger gro3em
Mafe die Anfangssteifigkeit sowie die Festigkeit bei kleinen Auslenkung. Je-
doch wurden auch hier aus Griinden bereits zuvor getatigter Annahmen oder
fest vorgegebener Werte keine Modifikationen mehr durchgefiihrt. Ahnlich wie
bei Versuch V2 kann jedoch auch hier gezeigt werden, dass bei einer Hori-
zontalauslenkung von 8 mm bereits nahezu identische Steifigkeiten berechnet
werden (Abbildung [8.10). Insofern die programmierten Makro-Elemente flr die
Berechnung groB3er Auslenkungen zielgerichtet sind, wurden die erwahnten
Unterbewertungen der Steifigkeit und Festigkeit bei kleinen Auslenkungen in
Kauf genommen. Dagegen zeigen die numerischen Ergebnisse hinsichtlich
der Wiederbelastungs- und Entlastungskurve eine sehr gute Ubereinstimmung
mit den experimentellen Resultaten. Auch die plastischen Verformungen kén-
nen sehr gut abgebildet werden. Nach einer Horizontalauslenkung von etwa
8 mm stimmen zudem die Festigkeiten und, wie bereits erwahnt, auch die
Steifigkeiten gut Gberein (Abbildung [8.10).

In Abbildung ist zu sehen, dass bei maximaler Auslenkung in positiver
Richtung und anschlieBender Entlastung die plastische Verformung etwas
unterbewertet wird. Die Ursache dieser leichten Unterbewertung liegt in den
vorgegebenen Hystereseregeln bei Entlastung sowohl fir die Rahmenbau-
teile als auch fur die Druckdiagonale. Dahingegen wird die Festigkeit bei
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Abbildung 8.9: Uberlagerung der numerischen Ergebnisse mit den experi-
mentellen Resultaten von Versuch V3
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Abbildung 8.10: Vergleich der experimentell und numerisch ermittelten mittle-
ren Steifigkeiten
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Abbildung 8.11: Uberlagerung der numerischen Ergebnisse mit den experi-
mentellen Resultaten von Versuch V3

maximaler Auslenkung sehr gut abgebildet. Trotz der oben erwahnten Ab-
weichung bei kleinen Auslenkungen kann unter Betrachtung des gesamten
Last-Verformungs-Verhaltens eine gute Ubereinstimmung der numerischen
Ergebnisse mit den experimentellen Ergebnissen festgestellt werden.

8.4 Verifizierung am Versuch von Stempniewski
und Wallner

Bei der in diesem Abschnitt durchgeflihrten Verifizierung der Makro-Elemente
soll gezeigt werden, dass auch der Einfluss einer Vertikallast numerisch
bericksichtigt werden kann. Aus diesem Grund bediente man sich hier ei-
nes Versuchs, der am Institut fir Massivbau und Baustofftechnologie, Uni
Karlsruhe von Stempniewski und Wallner [146] durchgefiihrt wurde. Dieser
Versuch wurde im gleichen Versuchsstand durchgefihrt, wie er auch bei den
eigenen Versuchen zu Grunde lag. Die Lasteinleitung erfolgte jedoch nicht
zyklisch sondern pseudodynamisch, was bedeutet, dass fir die Ermittlung der
nichtlinearen dynamischen Antwort der Wand ein Beschleunigungszeitverlauf
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angesetzt wurde. Als Eingangsbeschleunigungszeitverlauf wurde die Nord-Sud
Komponente des 1990 aufgetretenen Vrancea-Erdbebens mit einer Magnitude
von 6,7 (nach Gutenberg-Richter) angesetzt. Das Prinzip der Pseudodynamik
beruht auf einer interaktiven step-by-step Integration, dessen Vorteile im Ge-
gensatz zu einem dynamischen Versuch, z.B. Ratteltisch, darin bestehen, dass
man zum Einen nicht auf eine Einschrankung der Gré3e und des Gewichts
der Struktur begrenzt ist und zum Anderen eine detaillierte Beobachtung des
Schadensfortschritts an der Struktur erméglicht wird. Das Verfahren einer pseu-
dodynamischen Testmethodik |auft dabei derart ab, dass zu jedem Zeitschritt
eine Verschiebung, berechnet aus dem gegebenen Beschleunigungszeitver-
lauf, Gber den horizontalen Hydraulikzylinder auf die Struktur aufgebracht wird.
Die dabei resultierende, Gber Kraftmessdosen wahrend des Versuchs gemes-
sene Rickstellkraft wird anschlieBend wiederum verwendet, um mit Hilfe einer
expliziten Integrationsmethode die fur den nachsten Lastschritt resultierende
Verschiebung zu ermitteln. Diese Prozedur wird solange wiederholt, bis die
gesamte Antwort der Struktur erhalten wurde. Weiterflihrende Details zu dieser
Versuchsmethodik kénnen unter anderem in Mahin et al. [86] und Shing [139]
nachgelesen werden.

Die materiellen und geometrischen Eigenschaften des Versuchs sind in den
beiden folgenden Tabellen und aufgeflhrt. Im Vergleich zum Versuch
V1 sind die Unterschiede bei den materiellen Eigenschaften sehr gering. Der
einzige bedeutende Unterschied liegt lediglich in der zuséatzlich aufgebrachten
Vertikallast von 550 kN auf die Rahmenstitze.

In Abbildung ist das Last-Verformungs-Verhalten der getesteten Struk-
tur dargestellt. Die in der Legende angefiihrten Prozentwerte geben die Gré3e
der Skalierung des Erdbebenzeitverlaufs an. Mit Hilfe der Skalierung war es
mdglich das Last-Verformungs-Verhalten der Struktur sowohl bei sehr kleinen
Auslenkungen, d.h. bei nahezu ungeschadigter Struktur, als auch bei sehr
grof3en Auslenkungen zu bewerten.

Im Vergleich zum Versuch V1, dessen materielle und geometrische Eigen-
schaften nahezu identisch sind, kann eine deutliche Erhéhung der Festigkeit
beobachtet werden. Bei einer Auslenkung von etwa 4 mm wird eine Festigkeit
von 328,8 kN erreicht. Beim Versuch V1 wurde bei nahezu gleicher Auslenkung
eine Festigkeit von ca. 160 kN aufgezeichnet. Bei beiden Versuchen wurde die
maximale Festigkeit mit dem letzten Versuchsdurchlauf bzw. Zyklus erreicht,
wobei die maximale Festigkeit des vorliegenden Versuchs bei 455 kN liegt
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Tabelle 8.7: Eingangsparameter der aquivalenten Druckdiagonalen zur Verifi-

zierung des Versuchs von Wallner

Parameter

Kohasion

Reduzierte Haftscherfestigkeit

Reduzierter Haftreibungsbeiwert
Dimensionsloser Parameter

Druckstrebenbreite im ungerissenen Zustand
Druckstrebenbreite im gerissenen Zustand
Diagonalstrebendruckfestigkeit bei Risseintritt
Maximale Diagonalstrebendruckfestigkeit
Dehnung bei maximaler Diagonalstrebendruckfe-
stigkeit

Druckfestigkeit Mortel

Druckfestigkeit Mauerwerk (Gleichung
E-Modul Mauerwerk

E-Modul &quivalente Diagonalstrebe

8.4

Brs = 0,1 MN/m?
By, = 0,064 MN/m?

uw* =0,42

A =1,409 1/m
w=0,70m
w=1,02m

£ .. =0,226 MN/m?
L5 mae = 1,09 MN/m?
E = 1 ,5 0/oo

for = 2,5 MN/m?
Bp.sw = 7,90 MN/m?
E,, = 3951,5 MN/m?
E,no = 2180 MN/m?

empirische Parameter

Yent = 2,5
Yy = 0,5
Oend = 0,35
oy = 0,6

Tabelle 8.8: Eingangsparameter der Stabelemente zur Verifizierung des Ver-

suchs von Stempniewski und Wallner

Parameter

Flachentragheitsmoment Stitze
Druckfestigkeit Beton
Zugfestigkeit Beton

E-Modul Beton

[=6,75-10"*m
for = 32,6 MN/m?
fetm = 3,06 MN/m?
E}, = 25929 MN/m?
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Abbildung 8.12: Last-Verformungs-Verhalten des Versuchs von Stempniewski
und Wallner [145]

und beim Versuch V1 bei 284 kN. Die Ursache der deutlich héheren Festigkeit
des Versuchs von Stempniewski und Wallner im Vergleich zu V1 liegt in der
Normalkraftbeanspruchung auf die Stitzen. Die Normalkraft fihrt zum Einen
dazu, dass das Rissmoment M., erhéht wird und dadurch die Stlitzen langer
im Zustand | verbleiben. Dies wiederum fuhrt auf die héheren Festigkeiten
bei anfanglichen Auslenkungen. Des Weiteren wird durch eine Normalkraft-
beanspruchung das aufnehmbare Moment der Stlitze erhéht, weshalb die
maximale Kapazitat des Versuchs von Stempniewski und Wallner gegentber
des Versuchs V1 deutlich gréer ist.

Hinsichtlich der Steifigkeiten bei kleinen bis mittleren Auslenkungen sind
kleine Unterschiede zwischen beiden Versuchen zu beobachten. Dabei sind
die Steifigkeiten des Versuchs von Stempniewski und Wallner immer gré3er
als die des Versuchs V1. In Abbildung sind die Steifigkeiten der einzel-
nen Versuchsdurchlaufe aufgetragen. Uber die Abszisse wurde die Summe
der positiven und negativen Auslenkung des Zyklus aufgetragen, welcher der
Ermittlung der Steifigkeit zu Grunde lag. Der Grund fiir die etwas gréBeren Stei-
figkeiten bei mittleren Auslenkungen liegt darin, dass durch die Normalkraftbe-
anspruchung die Steigung der dreilinearen Momenten-Krimmungs-Beziehung
zwischen (M.,, k) und (M,, k) erhoht wird. Die Steigung zwischen Ursprung



8.4 Verifizierung am Versuch von Stempniewski und Wallner 223

350
A
300
-+ \ersuch Stempniewski / Wallner [146]
250 -+ Versuch V1 ]
200

Steifigkeit [kN/mm]

"
Y

N
\\b: ¢ ——— -+ |

0 20 40 60 80 100 120 140 160

e

'~
4

Horizontalverschiebung (u,,., - |u,..|)[mm]

Abbildung 8.13: Vergleich der experimentell und numerisch ermittelten mittle-
ren Steifigkeiten

und (M., k) bleibt unbeeinflusst von der Normalkraft. Das erhéhte Rissmo-
ment M., und linear dazu die erhdhte Risskrimmung «, fihrt allerdings dazu,
dass die Struktur Uber eine gréBere Auslenkung im Zustand | bleibt. Dies ist ein
Grund dafir, weshalb die Steifigkeit bei kleinen anfanglichen Auslenkungen gré-
Ber ist. Eine weitere Ursache der erh6hten Steifigkeiten bei anfanglich kleinen
Auslenkungen liegt darin, dass durch die Aufbringung der Vertikallasten auf die
Stltzen, auch das Mauerwerk eine Normalkraftbeanspruchung o, senkrecht
zur Lagerfuge erfahrt. Unter Berlicksichtigung des Mohr-Coloumb-Kriteriums
B8.21] kann gezeigt werden, dass infolge der Normalkraftbeanspruchung o, die
Schubfestigkeit 7., des Mauerwerks erhoht wird.

Txy :BHs+Gx'H (8.21)

Dies wiederum fUhrt zu einem spateren Eintritt der ersten Risse in den Mor-
telfugen, wodurch die Anfangssteifigkeit im ungerissenen Zustand zwar gleich
bleibt, der Ubergang in den gerissenen Zustand Il jedoch deutlich spater eintritt.

In Abbildung sind die numerischen Ergebnissen den experimentellen
Ergebnissen gegenibergestellt. Wie bei den vorherigen Versuchen kann auch
bei diesem Versuch eine minimale Unterbewertung der Festigkeit sowie der
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Steifigkeit bei sehr kleinen Auslenkungen beobachtet werden. Trotzdem kann
in diesem Bereich festgestellt werden, dass der Einfluss der Normalkraft, d.h.
die deutlich erhohte Festigkeit, numerisch sehr gut bertcksichtigt werden kann.
Hinsichtlich der Kurvenverlaufe bei Ent- und Wiederbelastung ist eine gute
Ubereinstimmung festzustellen. Auch die Festigkeit bei maximaler Auslenkung
kann sehr gut abgebildet werden. Lediglich die plastische Verformung bei
maximaler Auslenkung in positiver Richtung wird numerisch Uberbewertet. Der
Grund hierfar liegt in der Belastungshistorie der numerischen Berechnung.
Im Vergleich zur experimentellen Durchfihrung erfolgt die Auslenkung der
Struktur in negativer Richtung nicht in einem Zyklus direkt bis 57 mm, sondern
unterteilt in zwei Zyklen erst bis 41 mm und anschlieBend bis 57 mm. Somit
verlauft die Entlastung bzw. die Wiederbelastung, nach Erreichen der maxima-
len Auslenkung in positiver Richtung, infolge der hysteretischen Regeln, nicht
zur Lastumkehrkoordinate bei 57 mm sondern zur Lastumkehrkoordinate bei
41 mm, was folglich zu einer héheren plastischen Verformung flhrt. Betrachtet
man den gleichen Fall in negativer Richtung stellt man fest, dass hier die
plastischen Verformungen aus Experiment und Numerik gut Gbereinstimmen.
Folglich kann auch bezuglich der plastischen Verformungen dem numerischen
Modell eine gute Genauigkeit bescheinigt werden.
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Abbildung 8.14: Uberlagerung der numerischen Ergebnisse mit den experi-
mentellen Resultaten von Versuch Stempniewski und Wallner
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9 Mehrfeldrige, mehrstockige
Strukturen

9.1 Einleitung

Nachdem die programmierten Elemente fir die Berechnung der nichtlinearen
Antwort einzelner, zyklisch belasteter, Strukturen angewandt wurden und dies-
bezlglich sehr gute Ergebnisse lieferten, werden im folgenden Kapitel nun
mehrfeldrige, mehrstéckige Strukturen berechnet. Im ersten Teil des folgenden
Kapitels erfolgt die nichtlineare Berechnung eines dreifeldrigen, dreistdckigen
skalierten Rahmens mit Mauerwerksausfachung. Durchgefuhrt wurde dieser
Versuch von Dukuze [46], der den Testkérper durch eine Uber die Héhe der
Struktur dreiecksférmige horizontale Last in Wandebene belastete. Im zweiten
Teil wird ein siebenstdckiger, vierfeldriger Rahmen mit und ohne Mauerwerks-
ausfachung, statisch und zyklisch gerechnet. Hier muss erwéahnt werden, dass
flr diese Struktur keine experimentellen Ergebnisse vorliegen. Das Ziel liegt
folglich nicht darin, mit den berechneten Resultaten das Tragverhalten der
Struktur zu bewerten und durch konstruktive Vorschlage das Tragverhalten in
Abhéangigkeit von Duktilitdt und Tragwiderstand zu optimieren. Vielmehr soll
durch die Prasentation und Durchfihrung unterschiedlichster Berechnungen
die Tauglichkeit bzw. Anwendbarkeit der modellierten Makro-Elemente gezeigt
werden.

9.2 Dreistockige, dreifeldrige Struktur

Dukuze [46] prasentierte im Jahr 2000 eine grof3e Testserie an einzelnen Stahl-
betonrahmen mit Mauerwerksausfachung. Dabei untersuchte er die Einflusse
des Seitenverhéltnisses der Struktur, das Verhaltnis zwischen Flachentrag-
heitsmoment des Riegels zu dem der Stiitze sowie den Einfluss von Offnungen
in der Ausfachung. Um zu beurteilen, inwieweit diese Resultate auf mehrfeld-
rige, mehrstdckige Tragwerke projiziert werden kdnnen, flhrte er zuséatzlich
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zwei weitere Tests an dreistéckigen, dreifeldrigen Strukturen durch. Beide
Teststrukturen wurden auf ein Drittel ihrer GréBe herunterskaliert. Insofern
beide Versuche sehr dhnlich waren, lediglich der Riegelquerschnitt wurde
geédndert, entschied man sich an dieser Stelle den ersten der beiden Versu-
che far die Verifikation der Makro-Elemente heranzuziehen. Das Verhaltnis
zwischen Flachentragheitsmoment des Riegels zum Flachentragheitsmoment
der Stiitze betrug 1. Die Stutzen und die Riegel waren 900 mm hoch bzw. lang
und hatten einen Querschnitt (h x b) von 100 x 100 mm. In beide Tragele-
mente wurde eine Langsbewehrung von 2210 je Seite eingelegt. Die Bugel
wurden aus einem verzinkten Draht mit 9 mm Durchmesser herausgeschnitten,
in die richtige Gré3e gebogen und im Abstand von 100 mm eingelegt. Der
Fundamentbalken wurde derart stark bewehrt, dass ein frihzeitiger Schaden
im Fundamentbalken, noch bevor die Teststruktur ihre maximale Kapazitat
erreicht, ausgeschlossen werden konnte. Samtliche zur Verfigung stehende
materielle Eigenschaften des Betons sowie des Mauerwerks kénnen Tabelle
entnommen werden.

Tabelle 9.1: Geometrische und materielle Eigenschaften des Versuchs von
Dukuze [46]

Material Eigenschaften Werte

Beton Stitzenquerschnitt h/b =10/10 cm
Riegelquerschnitt h/b =10/10 cm
E-Modul E, = 17700,0 MN/m?
Druckfestigkeit fo = 45,6 MN/m?

Mauerwerk Mauersteinformat 56 x 90 x 63 mm
E-Modul E,, = 1830,0 MN/m?
Druckfestigkeit Bp s = 21,0 MN/m?

Die Beanspruchung der Struktur erfolgte durch eine Uber die Héhe dreiecks-
formig verteilte Last. So wurde die gesamte Schubbelastung zur Halfte auf das
Dach, zu einem Dirittel auf die Decke des zweiten Stockwerks und zu einem
Sechstel auf die Decke des ersten Stockwerks aufgebracht (Abbildung [9.7).
Ein Ausweichen der Struktur wahrend der Versuchsdurchflhrung aus ihrer
Ebene heraus wurde durch seitliche Lager in Hohe des zweiten und dritten
Stockwerks verhindert. Nach dem Start der Belastung wurde die Last in 10-kN
Schritten erhdht bis ein merklicher Schaden in der Struktur auftrat und die
Lastaufnahme deutlich reduziert wurde. Anschlie3end ist die Last auf Null
zurlck gefahren worden. Hierbei muss erwahnt werden, dass die beschrie-
bene Versuchsprozedur nicht im ersten Versuchslauf erfolgreich durchgefthrt
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werden konnte. Infolge unvorhergesehener anwendungstechnischer Grenzen
sowohl bei der Versuchsapparatur als auch bei dem Versuchaufbau musste
der Versuch mehrfach gestartet werden, ehe mit dem vierten Versuchslauf der
geforderte Zustand einer deutlich reduzierten Lastaufnahme erreicht wurde.

Wie in den Abbildungen [9.2 bis [9.4] zu erkennen ist, betrug die maximale
Kapazitat der getesteten Struktur 355 kN. Der Zeitpunkt bei Erreichen der
maximalen Kapazitat trat bei relativ geringer horizontaler Auslenkung ein (3.
Stockwerk 34 mm, 2. Stockwerk 25 mm, 1. Stockwerk 15 mm). Der weitere
Last-Verformungs-Verlauf ist durch eine leichte Entfestigung gekennzeichnet.
In Abbildung [9.1]ist die Teststruktur sowie das numerische Modell dargestellt.
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Abbildung 9.1: Teststruktur nach Dukuze [46] und numerisches Modell

Filr die numerische Berechnung wurden die programmierten Makro-Elemente
zur gesamten Teststruktur zusammengefasst. Die Hohe der Stltzen bzw. die
Lange der Riegel definierte sich Uber die Schnittpunkte der Bauteilmittellinien
und entsprach 1000 mm. Die Auflager wurden als starre Einspannungen ange-
nommen. Hinsichtlich der erforderlichen materiellen Eigenschaften wurden die
Werte aus Tabelle 9.1 eingesetzt. Fur eine vollstandige Definition der Stabele-
mente ist zudem die Biegezugfestigkeit f.; r; des Betons erforderlich, zu der
es in der Arbeit von Dukuze keine Angaben gibt. Es wird aus diesem Grund,
in Ubereinstimmung mit Heft 425 des DAfStb [77] angenommen, dass sich
der erste Biegeriss nicht bei Erreichen der Biegezugfestigkeit f.; r;, sondern
bei Erreichen der Zugfestigkeit f.., ergibt. Die DIN 1045-1 [30] gibt hierflr die
Gleichung an, womit die Zugfestigkeit in Abh&angigkeit der Betondruckfestig-
keit ermittelt werden kann. Den Stabelementen wurde somit eine Zugfestigkeit
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ctm €S betons von o, m= zu Grun egeegt.
feem des Bet 3,83 MN/m? zu Grunde gel

2/3
om = 0,30- £ =0,30- <45,6MN/m2) — 3,83MN /m? 9.1)

Mit den wenigen angegebenen Werten aus Tabelle[9.1|war es weiterhin nicht
mdglich, die Druckfestigkeit der aquivalenten Diagonalstrebe zu bestimmen.
An dieser Stelle behalf man sich der Arbeit von Seah [136], der ebenfalls mit
Hilfe der Methode der aquivalenten Diagonalstrebe versuchte, den Versuch von
Dukuze [46] nachzurechnen. Anhand der Last-Verformungs-Charakteristik, die
Seah der Druckdiagonalen zu Grunde legte, konnte eine fiktive Druckfestigkeit
fj,max von 4.1 MN/m? ermittelt und als Eingangswert dem eigenen Element
zugewiesen werden. An dieser Stelle muss darauf hingewiesen werden, dass
es sich bei dieser fiktiven Druckfestigkeit um die maximal erreichbare Festigkeit
handelt. Eine fiktive Druckfestigkeit, die den Ubergang vom ungerissenen
in den gerissenen Zustand definiert, kann mit den wenigen zur Verfigung
stehenden Daten nicht angegeben werden. Betrachtet man allerdings die in
den Abbildungen [9.2] - [9.4] dargestellten Last-Verformungs-Kurven der gete-
steten Struktur, ist ein linearer Anstieg der Kurve bis nahezu der maximalen
Widerstandslast zu erkennen, weshalb ein Ubergang vom ungerissenen in
gerissenen Zustand in Form eines Knicks nicht detektiert werden kann. Die
Bertcksichtigung lediglich der maximalen Festigkeit ist somit durchaus ge-
rechtfertigt.

Ein weiterer sehr bedeutender Parameter zur Definition der Druckdiagonalen
ist die Strebenbreite w. Wie in den vorherigen Kapiteln gezeigt wurde, ist
auch dieser Wert davon abhéangig, ob die Mauerwerksausfachung ungerissen
oder bereits gerissen ist. Weil aber nur eine Festigkeit fir die Druckdiagonale
angegeben ist, definiert diese Festigkeit nicht nur die maximale Festigkeit,
sondern auch den Ubergang vom ungerissenen in den gerissenen Zustand.
Unter Bertcksichtigung dieser Annahme sowie mit Hilfe der in Tabelle
angegebenen Mauerwerksdruckfestigkeit und der geometrischen Randbedin-
gungen, konnte hierfr ein Wert von w = 0,23 m vor Risseintritt und w = 0,13 m
nach Risseintritt ermittelt werden. Alle flr die aquivalente Druckdiagonale
erforderlichen Parameter kénnen Tabelle entnommen werden.

In den Abbildungen 9.2} [9.3] und [9.4] sind die experimentellen Ergebnisse
fir alle drei Stockwerke mit den numerischen Ergebnissen Uberlagert wor-
den. Es zeigt sich, dass mit den numerischen Modellen eine etwas zu grof3e
Anfangssteifigkeit ermittelt wird. Dies kann jedoch auf die mehrfach wiederhol-
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Tabelle 9.2: Eingangsparameter der aquivalenten Druckdiagonalen zur Verifi-
zierung des Versuchs von Dukuze [46]

Parameter
Dimensionsloser Parameter A=7,461/m
Druckstrebenbreite im ungerissenen Zustand w=0,23m
Druckstrebenbreite im gerissenen Zustand w=0,13m
Diagonalstrebendruckfestigkeit bei Risseintritt Jaue =41 MN/m?
Maximale Diagonalstrebendruckfestigkeit L max =41 MN/m?
Dehnung bei fc}"’max g =17y
E-Modul der &quivalenten Diagonalstrebe E,0 = 4100 MN/m?
empirische Parameter

Yent = 2,5

')/pl = 055

Olong = 0,35

a,;=0,6

ten Belastungen zur Einrichtung der Versuchmethodik zurtckgefihrt werden.
In manchen Wanden waren Risse aufgetreten, ehe der eigentliche Versuch
durchgefthrt wurde. Die maximale Kapazitat kann hingegen sehr gut abge-
bildet werden. Bei den numerischen Ergebnissen bricht die Rechnung schon
bei deutlich geringeren Horizontalverformungen ab, als dies beim Experiment
zu beobachten ist. Dies liegt darin, dass zum Zeitpunkt des Abbruchs die
Gesamtsteifigkeitsmatrix der Struktur aus Rahmenbauteilen und Druckdia-
gonalen infolge der angenommenen Last-Verformungs-Beziehungen negativ
wird und somit keine weitere Laststeigerung mehr mdglich ist. Betrachtet man
die experimentellen Resultate ist ebenfalls eine leichte aber deutliche Festig-
keitsabnahme im Bereich dieser Verschiebungen zu beobachten. Es muss
hier erwahnt werden, dass Dukuze [46] keine Aussage dartber liefert, wie
der Versuch nach Erreichen der maximalen Last fortgefiihrt wurde, insofern
eine kraftgesteuerte Durchfihrung danach nicht mehr méglich ist. In diesem
Zusammenhang wird davon ausgegangen, dass nach Uberschreiten der maxi-
malen Last der kraftgesteuerte Versuch auf weggesteuert umgestellt wurde.
Insofern die vorangegangene Verifizierung lediglich bis zum Erreichen der
maximalen Festigkeit gefihrt wird und somit die Versuchsdurchflihrung nach
Uberschreitung keinen Einfluss auf das Ergebnis hat, kann von einer sehr gu-
ten Ubereinstimmung zwischen numerischen und experimentellen Ergebnissen
gesprochen werden.
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Abbildung 9.2: Experimentell (Dukuze [46]) und numerisch ermittelte Last-
Verformungs-Kurve des ersten Stockwerks

400
350 o
mw—ﬁﬁ—-‘—*‘

200 /1 -4 Dukuze 2. Stockwerk
=~ Numerik

w
o
(@)

N
(o)
o

150-

Fundamentschub V [KN]

100-

50 |

0 10 20 30 40 50 60 70
Horizontalauslenkung [mm]

Abbildung 9.3: Experimentell (Dukuze [46]) und numerisch ermittelte Last-
Verformungs-Kurve des zweiten Stockwerks
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Abbildung 9.4: Experimentell (Dukuze [46]) und numerisch ermittelte Last-
Verformungs-Kurve des dritten Stockwerks

9.3 Siebenstockige, vierfeldrige Struktur

Das Ziel des folgenden Abschnitts liegt darin, die Vielfaltigkeit der Makro-
Elemente in seinen Verwendungsmadglichkeiten darzulegen und bereits an
dieser Stelle einen kleinen Ausblick auf mégliche Anwendungsbereiche zu
geben. Es geht somit nicht darum, mit den numerischen Ergebnissen das
Tragverhalten der Struktur zu bewerten. Auch die Wahl der geometrischen und
materiellen Eigenschaften der modellierten Struktur wurde aus rein akademi-
scher Sicht gewahlt und reprasentiert keine aktuelle reelle Struktur.

Es werden im Folgenden sowohl monotone als auch zyklische Berechnun-
gen prasentiert, wobei die Belastung entweder infolge einer Horizontallast
oder einer Horizontalauslenkung aufgebracht wurde. Wahlweise wurde das
numerische Modell mit und ohne Mauerwerksausfachung berechnet oder als
Kombination ausgefachter und unausgefachter Rahmen.
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9.3.1 Geometrische und materielle Beschreibung der
Struktur

Wie bereits Eingangs des Kapitels erwahnt wurde, wird in den folgenden Ab-
schnitten unter anderem das Ziel verfolgt, einen ersten Ausblick auf mdgliche
Anwendungsbereiche der Makro-Elemente zu geben. Ein solcher mdglicher
Anwendungsbereich erschlie3t sich u.a. durch die immer aktueller werdende
Thematik der Erdbebenbemessung bzw. -sicherung von Bauwerken, insbeson-
dere nach Einflhrung der neuen Erdbebennorm DIN 4149:2005-04 vom April
2004 [38]. In Abhangigkeit der Regelmanigkeit von Grund- und Aufriss erlaubt
die DIN 4149:2005-04 den Nachweis der Erdbebensicherheit eines Bauwerks
entweder an einer ebenen Gebaudescheibe oder an einem raumlichen Mo-
dell. Da die programmierten Makro-Elemente lediglich auf zweidimensionale
Strukturen anwendbar sind, wurde an dieser Stelle eine im Grund- und Aufriss
regelmafige Struktur angenommen, wodurch die Berechnung an einer zweidi-
mensionalen Gebaudescheibe mdglich ist.

Es wird im Folgenden eine siebenstdckige, vierfeldrige Struktur zu Grunde
gelegt, anhand derer alle im weiteren Verlauf prasentierten Berechnungen
durchgefihrt wurden. Die Stockwerkshéhe sowie die Feldbreite betrug 2,8 m.
Die Stltzen hatten Gber die gesamte Gebaudehdhe einen Querschnitt (h x b)
von 40 x 40 cm. Der Querschnitt der Riegel wurde, ebenfalls Uber die gesamte
Hohe, mit (h x b) 40 x 40 cm angesetzt. Die H6he der Decken wurde mit 12 cm
angenommen, wobei die Decken lediglich bei der Ermittlung der Stockwerks-
masse berlcksichtigt wurden. Dadurch ergab sich eine H6he und Breite flr
die Mauerwerksausfachung von 2,4 x 2,4 m. Die Langsbewehrung sowohl
in den Stltzen als auch in den Riegeln betrug je Seite 4225. Es wurde ein
Beton C20/25 und ein Bewehrungsstahl BSt 500 angenommen. Bei der Wahl
des Mauerwerks wurde wie bei den eigenen Versuchen ein KS-Vollstein 3DF
angesetzt. Allerdings wurden hier nicht die Eigenschaftswerte Gbernommen,
wie sie durch die Materialtests in Kapitel ermittelt wurden, sondern es
kamen die Werte zur Anwendung, wie sie in Normen oder in Fachliteraturen
zu finden sind. Als Mértel wurde ein Normalmértel der Gruppe 1l zu Grunde
gelegt. In Tabelle [9.3/sind alle Eigenschaftswerte der verwendeten Materialien
zusammengefasst dargestellt.

Far die Definition der Stabelemente sind in der Tabelle [9.3| alle notwendigen
Angaben bereits angeflihrt. Dies ist flr die Diagonalstrebe noch nicht der Fall,
insofern die Definition der Diagonalstrebe auf Parameter beruht, die nicht direkt
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aus der Normenliteratur entnommen werden kénnen. So bedarf es zum Bei-
spiel der Breite w der Druckdiagonalen, die vom dimensionslosen Parameter
A und somit vom E-Modul des Mauerwerks abhangt (vgl. Kapitel [8). Auch die
fiktive Druckfestigkeit f; der Diagonalstrebe kann nicht direkt aus Angaben
von Normentexten bezogen werde. Ihre Berechnung ist dabei u.a. von der
Zugfestigkeit des Mauersteins abhangig. Wie in Kapitel [8| bereits ausgiebig
dargelegt wurde, kdnnen der E-Modul des Mauerwerks als auch die Zugfe-
stigkeit des Mauersteins Werte annehmen, die einem grof3en Streubereich
unterlegen sind. Bei der Verifizierung der eigenen Versuche wurden deshalb
Annahmen getroffen, die der Ermittlung dieser Werte zu Grunde gelegt wurden.
Diese Annahmen wurden auch an dieser Stelle angewandt, wodurch sich die
in Tabelle angegebenen Werte fir die Diagonalstreben ergaben. Bei der
Wabhl der empirischen Parameter wurden die Werte angesetzt, wie sie bei der
Verifizierung der eigenen Versuche verwendet worden sind, weshalb diese in
Tabelle [9.4] nicht mehr angefiihrt sind.

Tabelle 9.3: Eigenschaften der zu Grunde gelegten Materialien

Material Eigenschaften Werte
Beton Druckfestigkeit fem = 28 MN/m?
Zugfestigkeit Fetm = 2,2 MN/m?
E-Modul E = 28800 MN/m?
Mauerstein Steinart KS-Vollstein
Steinformat 3 DF (240 x 175 x 113
mm)

Steinfestigkeitsklasse 12
Mindestdruckfestigkeit

(Schneider [128]) By = 15 MN/m?
Rohdichte Stein 1,8 1/dm’
Steinzugfestigkeit Bz.s: = 0,825 MN/m?
Mortel Mértelgruppe Normalmortel Il
Druckfestigkeit Bp.moe = 2,5 MN/m?
Haftscherfestigkeit Brs = 0,1 MN/m?

Reibungsbeiwert u=0,6
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Tabelle 9.4: Eingangsparameter der aquivalenten Druckdiagonalen zur Be-
rechnung der siebenstdckigen, vierfeldrigen Struktur

Parameter

Reduzierte Haftscherfestigkeit B, = 0,064 MN/m?
Reduzierter Haftreibungsbeiwert u*=0,42
Dimensionsloser Parameter A =0,983 1/m
Druckstrebenbreite im ungerissenen Zustand w=141m
Druckstrebenbreite im gerissenen Zustand w=1,05m
Diagonalstrebendruckfestigkeit bei Risseintritt fj)ue = 0,226 MN/m?
Maximale Diagonalstrebendruckfestigkeit fj’max = 0,805 MN/m?
Dehnung bei f; .. & =2
Druckfestigkeit Mauerwerk (Gleichung (8.4 Bp.mw = 6,29 MN/m?
E-Modul Mauerwerk E,= 3147,34 MN/m?
E-Modul der aquivalenten Diagonalstrebe E,no = 1610 MN/m?

9.3.2 Nichtlineare Berechnung unter Ansatz einer
horizontalen Last

Infolge der RegelmaBigkeit im Grund- und Aufriss der zu Grunde gelegten
Struktur kann nach DIN 4149:2005-04 [38] der Nachweis der Erdbebensi-
cherheit unter Ansatz des vereinfachten Antwortspektrenverfahrens erfolgen.
Bei diesem Verfahren wird die Erdbebenlast als Ersatzlast horizontal an den
einzelnen Stockwerken verteilte aufgebracht. Weil hierbei lediglich die erste
Eigenform mafBgebend ist, erfolgt die Lastverteilung Uber die Gebaudehd-
he entweder entsprechend der Auslenkungsfigur der ersten Eigenform oder
vereinfacht dreiecksférmig. Bei der folgenden Berechnung wurde eine tber
die Gebaudehbdhe dreiecksférmige Horizontalbelastung aufgebracht. Das
Gebaude wurde dabei als Rahmenkonstruktion mit Mauerwerksausfachung
betrachtet. Abbildung zeigt sowohl die angenommene Struktur mit der
angesetzten Belastung als auch das numerische Modell.

In Abbildung ist das Ergebnis der numerischen Berechnung dargestellt.
Bis zu einer Horizontalauslenkung von etwa 4 cm verhalt sich die Struktur
nahezu linear elastisch. Anschlief3end kann ein deutlich nichtlineares Verhalten
beobachtet werden, ehe die Berechnung bei einer Auslenkung von ca. 21 cm
abgebrochen wird. Der Grund des Abbruchs liegt darin, dass die Gesamtstei-
figkeitsmatrix aus Stabelementen und Druckdiagonalen negativ wird und somit
keine weitere Laststeigerung mehr aufgenommen werden kann. Die maximale
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Abbildung 9.5: Belastung und Ansicht des siebenstdckigen, vierfeldrigen Trag-
werks sowie die numerische Abbildung

Kapazitat der Struktur betragt 2,6 MN.

Es wurde anschlieBend eine zyklische Berechnung durchgefihrt, wobei
insgesamt fnf Zyklen bis zu einer maximalen Horizontalauslenkung von 21 cm
durchfahren wurden. In Abbildung ist das Ergebnis dieser Berechnung
zu sehen. Es zeigt sich, dass die bleibenden plastischen Verformungen sehr
klein sind. Der Grund hierfir liegt insbesondere darin, dass die Struktur aus
verhaltnismaniig festen Rahmenbauteilen mit im Vergleich eher niederfestem
Mauerwerk besteht. Das fluhrt dazu, dass bei einer Horizontalauslenkung der
Struktur von 21 cm das Mauerwerk bereits deutlich beschadigt ist und somit
die Gesamtsteifigkeitsmatrix negativ wird, die Rahmenbauteile jedoch kaum
Schaden davon getragen haben. Dieser Fakt zeigt sich bei der Betrachtung der
maximalen Stockwerksverschiebung, die im Erdgeschoss des siebenstdckigen
Gebaudes eintritt und einen sehr kleinen Wert von 5,9 cm annimmt. Diese
maximale Stockwerksverschiebung flihrt zu einer maximalen Gelenkrotation
in der duBeren Stiitze zu 6=4,97-1073 1/rad, womit die FlieBrotation von
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Abbildung 9.6: Monotone Belastung der Struktur unter Ansatz einer dreiecks-
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Abbildung 9.7: Zyklische Belastung der Struktur unter Ansatz einer dreiecks-
formigen Horizontallast tGber die Gebaudehdhe



9.3 Siebenstdckige, vierfeldrige Struktur 239

6,=8,13-1073 1/rad noch nicht Uberschritten wurde. Weil infolgedessen im
gesamten Gebaude noch keine Flie3gelenke aufgetreten sind und somit die
Entlastungssteifigkeit der Rahmenbauteile sehr klein ist, entstehen folglich
kleine plastische Verformungen.

Auch durch die nachste Berechnung wird diese Erklarung bekraftigt. In
Abbildung ist sowohl die siebenstdckige, vierfeldrige reine Stahlbetonrah-
menstruktur mit der angesetzten Belastung als auch das numerische Modell zu
sehen. Samtliche geometrische und materielle Eigenschaften wurden unveran-
dert beibehalten, wodurch ein Vergleich zwischen den bereits prasentierten
Ergebnissen und dem folgenden Ergebnis geflhrt werden kann.
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Abbildung 9.8: Stahlbetonrahmenkonstruktion mit horizontaler Belastung
(links) und numerisches Modell (rechts)

Abbildung 9.9 stellt dass Last-Verformungs-Verhalten dieser Struktur mittels
der Uber die Gebaudehdhe dreiecksférmig verteilten Last dar. Es zeigt sich
eine deutlich ausgeprégte dreilineare Last-Verformungs-Kurve, was darauf
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zurlick zu fUhren ist, dass die Schaden in den Rahmenstitzen bzw. in den
Rahmenriegeln nahezu gleichzeitig eintreten.

Nimmt man nun Bezug auf die Last-Verformungs-Kurve in der Abbildung[9.9]
erkennt man deutlich, dass zum Zeitpunkt des Rechenabbruches bei 21 cm,
bei der reinen Rahmenstruktur in den Gelenken noch kein Flie3en der Beweh-
rung eingetreten ist. Entsprechend der definierten hysteretischen Regeln im
Kapitel 5.3} bei der die Entlastung entsprechend dieses Schadenszustandes
in Richtung des Rissmomentes des gegentiberliegenden Quadranten verlauft,
resultieren hieraus die relativ kleinen plastischen Dehnungen in Abbildung[9.7|
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Abbildung 9.9: Monotone Belastung der Struktur unter Ansatz einer dreiecks-
formigen Horizontallast tGber die Gebaudehdhe

9.3.3 Nichtlineare Berechnung unter Ansatz einer
horizontalen Auslenkung

Bei den folgenden Berechnungen wurde nun keine Last sondern eine horizonta-
le Verschiebung aufgebracht, womit auch der Entfestigungsbereich abgebildet
werden kann. Weil, wie bereits oben erwahnt, die Verformungsfigur der ersten
Eigenform als dreiecksférmig approximiert werden kann, wurde deshalb auf
die Struktur eine dreiecksférmige Verschiebung aufgegeben. Bei den ersten
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Abbildung 9.10: Ein zyklischer Belastungsverlauf der Struktur unter Ansatz
einer dreiecksférmigen Horizontalauslenkung Uber die Ge-
b&udehohe

beiden Berechnungen lag die mauerwerksausgefachte Struktur aus Abbildung
9.5/ zu Grunde. Zuerst wurde ein einzelner kompletter Zyklus in positiver und
negativer Richtung durchfahren (Abbildung[9.10). Daran anschlieBend wurde
der komplette Zyklus in vier Zyklen je Richtung aufgeteilt (Abbildung [9.71). Wie
in beiden Abbildungen zu erkennen ist betragt die maximale Kapazitat etwa
2,4 MN. Dieser Wert ist etwas kleiner als bei der Berechnung unter Ansatz
einer horizontalen Last (Abbildung [9.7). Die Ursache hierfir liegt darin, dass
bei einer horizontalen Belastung die Verformungsfigur des Gebaudes nicht
ideal dreiecksférmig ist, wodurch die Struktur lokal unterschiedlich belastet
wird. Dies fihrt dazu, dass die Schaden in den Tragelementen des Bauwerks
zu unterschiedlichen Zeitpunkten eintreten. Bei der dreiecksférmigen Ver-
schiebung hingegen erfolgt der Ubergang von einem Schadenszustand in
den anderen in allen Stockwerken zum gleichen Zeitpunkt. Dies flhrt zu einer
schnelleren Reduktion der globalen Steifigkeit des Bauwerks und somit zu
eine etwas kleineren Kapazitat bzw. Widerstandskraft.

Bei Betrachtung der beiden Diagrammen [9.10|und [9.11]ist eine deutliche
Entfestigung nach einer Auslenkung von etwa 35 cm zu erkennen. Des Wei-
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Abbildung 9.11: Zyklische Belastung der Struktur unter Ansatz einer dreiecks-
férmigen Horizontalauslenkung Uber die Gebaudehdhe

teren sind die bleibenden plastischen Verformungen deutlich gréBer als bei
den Berechnungen in Kapitel [9.3.2, was darauf zuriick zu fUhren ist, dass
infolge der grof3en Auslenkungen nun auch die Rahmenelemente deutliche
Schaden erlitten haben. Die Unterschiede bei den Werten der plastischen
Verformung trotz gleicher Horizontalauslenkung in beide Richtungen kommen
zustande, weil die Wiederbelastung immer zur maximal erreichten Verformung
des gegenulberliegenden Quadranten verlauft. Insofern die Berechnung in po-
sitive Richtung gestartet wurde, ist folglich die maf3gebende maximal erreichte
Verformung in negative Richtung immer kleiner. Somit ist die Steigung der
Wiederbelastung in negative Richtung immer kleiner als in positive Richtung,
wodurch die Unterschiede bei den plastischen Verformungen erklart werden
kénnen. Es kann zudem festgestellt werden, dass ein deutlich ausgepragter
Pinching-Effekt eintritt, was eine Folge der vernachlassigten Zugfestigkeit der
Druckdiagonalen ist. Infolge der vernachlassigten Zugfestigkeit der Diago-
nalstreben gibt es einen Wertebereich fur die Dachauslenkung, bei dem die
eine Druckdiagonale bereits komplett entlastet ist, die andere Druckdiagonale
allerdings noch nicht belastet wird. Dieser Bereich definiert sich Gber den
Abstand der plastischen Dehnungen €, der beiden Druckdiagonalen. Der
Verlauf der Last-Verformungs-Kurve in diesem Bereich wird dann lediglich Gber
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die Stabelemente definiert. Unter der Annahme unverénderter materieller und
geometrischer Eigenschaften der Stabelemente ist der Pinching-Effekt umso
ausgepragter, je fester das Mauerwerk ist, insofern mit hdherer Festigkeit des
Mauerwerks die Kapazitat der gesamten Struktur ansteigt.

In einer letzten Berechnung wurde der Gebaudestruktur die Mauerwerksaus-
fachungen in den beiden au3eren Feldern entfernt, wodurch man ein deutlich
weicheres System erhalt (Abbildung [9.12).
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Abbildung 9.12: Belastung und Ansicht des siebenstockigen, vierfeldrigen
Tragwerks mit Mauerwerksausfachung in den mittleren Fel-
dern sowie die numerische Abbildung

In Abbildung ist das Last-Verformungs-Verhalten dieses System abgebil-
det. Es ist deutlich zu erkennen, dass im Vergleich zum komplett ausgefachten
Tragwerk der Pinching-Effekt bzw. die Einschnlrung in der Last-Verformungs-
Kurve nicht mehr so ausgepragt ist. Die Ursache liegt in der bereits oben
angefihrten Erklarung, dass infolge der vordefinierten hysteretischen Regeln
der Makro-Elemente der Pinching-Effekt umso ausgepragter ist, je fester die
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Gesamtstruktur ist. Als Folge der etwas geringeren Widerstandsfestigkeit der
gesamten Struktur weichen auch die plastischen Dehnungen nicht mehr so
stark voneinander ab. Die maximale Kapazitat des Systems aus Abbildung
ist um ca. 30 % geringer als bei dem komplett ausgefachten Tragwerk und hat
einen Wert von 1,82 MN. Der Zeitpunkt bei Erreichen der maximalen Kapazitat
bleibt wegen der unveréndert beibehaltenen materiellen Eigenschaften gleich.
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Abbildung 9.13: Zyklische Belastung der Struktur unter Ansatz einer dreiecks-
formigen Horizontalauslenkung tber die Gebaudehdhe

Es soll an dieser Stelle darauf hingewiesen werden, dass die berechnete
siebenstdckige, vierfeldrige Struktur, infolge der aus akademischer Sicht ge-
wahlten materiellen und geometrischen Parametern, eine sehr grof3e Duktilitat
u aufweist. Lagt man z.B. entsprechend Abbildung den Ubergang vom
elastischen in den inelastischen Zustand bei einer Auslenkung von etwa 10
cm fest, ergibt sich eine Duktilitdt von u = 7. Diese grof3en Duktilitdten sind
zwar in der Realitat eher selten anzutreffen, kbnnen aber durchaus eintreten.
Stellvertretend hierfir ist in Abbildung ein Krankenhaus zu sehen, dessen
StUtzen Uber eine sehr groB3e lokale Rotatationskapazitat verfiigen. Die in
diesem Kapitel dargelegten Ergebnisse flr das siebenstbckige, vierfeldrige
Bauwerk kénnen somit durchaus als realistisch bezeichnet werden.
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Abbildung 9.14: Versagen eines Krankenhauses infolge seismischer Bela-
stung
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10 Zusammenfassung und
Ausblick

Stahlbetonrahmen sowie mauerwerksausgefachte Stahlbetonrahmen zeigen
unter grof3en horizontalen Belastungen ein sehr ausgepragtes nichtlinea-
res Tragverhalten. Wahrend bei reinen Stahlbetonrahmen die inelastischen
Verformungen in den Endbereichen der Rahmenstitzen und Rahmenriegel
eintreten, ist beim mauerwerksausgefachten Rahmen die nichtlineare Antwort
eine Kombination des nichtlinearen Tragverhaltens der Rahmenbauteile so-
wie des nichtlinearen Tragverhaltens der sich im Mauerwerk ausbildenden
Druckdiagonalen. Das physikalische Verstandnis des Tragverhaltens beider
Strukturen spielt insbesondere im Erdbebeningenieurwesen eine bedeutende
Rolle, insofern bei diesen Belastungen die Strukturen weit in den inelastischen
Bereich verformt werden.

In dieser Arbeit wurden sowohl flr die Stahlbetonrahmenteile als auch far
die Mauerwerksausfachung Makro-Elemente entwickelt, womit das nichtlineare
Tragverhalten der benannten Strukturen durch einfache Strukturelemente, wie
z.B. nichtlineare Federn, abgebildet werden kann. Mit dem Ziel, das globale
zyklische nichtlineare Tragverhalten ganzer Gebaudestrukturen zu berechnen,
bestand die primare Aufgabe darin, in den Makro-Elementen die Parameter
Genauigkeit und Einfachheit in ihrer Anwendung optimal aufeinander abzu-
stimmen. Es sollte letztlich mdglich sein, eine gegebene Struktur schnell zu
modellieren, in kurzer Zeit nichtlinear zu berechnen und die Ergebnisse flr
eine Beurteilung des zyklischen Tragverhaltens anzusetzen. Hierfir wurden
Verfahren bzw. Ansatze aus der Literatur studiert und deren Tauglichkeit hin-
sichtlich des zu Grunde gelegt Problems erértert. Die Ansatze, womit die
oben benannten Eigenschaften der Makro-Elemente bestmdglich reprasentiert
werden kénnen, dienten letztlich als Basis zur Definition bzw. Formulierung der
eigenen Makro-Elemente.

FUr die Beschreibung des zyklischen Last-Verformungs-Verhaltens der Stahl-
betonrahmenbauteile wurde eine Methode angesetzt, bei der die Grundme-
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chanismen, welche das nichtlineare Tragverhalten mafgeblich beeinflussen, in
einzelne Teilelemente isoliert werden. Durch die miteinander in Reihe angeord-
neten Teilelemente ergab sich das Gesamttragverhalten bzw. das Stabelement
als Folge einer simplen Addition der einzelnen Flexibilitatsmatrizen. Insgesamt
setzt sich das Stabelement aus drei Teilelementen zusammen. Das elastische
Teilelement wurde dabei derart definiert, dass es wahrend der gesamten Bela-
stungsgeschichte im elastischen Bereich bleibt. Fir die Bertcksichtigung der
inelastischen Verformungen wurde ein plastisches Gelenkelement entwickelt,
dessen Last-Verformungs-Verhalten auf der vereinfachten Annahme einer
antimetrischen Momentenverteilung Uber die Bauteilldnge sowie einer Scha-
denskonzentration an den Bauteilenden formuliert wurde. Flr die Beschreibung
des zyklischen Tragverhaltens aus elastischem und plastischem Anteil wurden
die Takeda-Hystereseregeln [150] angesetzt und entsprechend modifiziert. Die
Erstbelastungskurve wurde als dreilineare Momenten-Rotations-Beziehung
definiert. Mit dem dritten Teilelement, dem Risséffnungselement, werden die
zusatzlichen Rotationen bericksichtigt, die sich infolge von Verbundverschlech-
terung und des daraus resultierenden Bewehrungsschlupfes in den Kontakt-
bereichen zwischen Riegel und Stltzen ergeben. Zur Représentation des
zyklischen Tragverhaltens des Rissoffnungselements wurde ein vereinfachtes
Hysteresemodell definiert. Die Superposition beider Hysteresemodelle, sowohl
das, welches flr die elastische und plastische Komponente definiert wurde
als auch jenes, welches fir das Riss6ffnungselement aufgestellt wurde, liefert
schlieBlich das hysteretische Verhalten des Stabelements. Die Nachrechnung
eines pseudodynamisch getesteten Stahlbetonrahmens von Stempniewski und
Wallner [146] zeigte eine sehr gute Ubereinstimmung.

Um das Tragverhalten der Mauerwerksausfachung darstellen zu kénnen
bediente man sich der Methode der aquivalenten Diagonalstrebe, bei der
die Ausfachung durch eine diagonale Druckstrebe ersetzt wird. Wegen der
sehr geringen Zugfestigkeit von Mauerwerk blieb bei der Programmierung der
Diagonalstrebe die Zugfestigkeit unbericksichtigt, weshalb flir eine Berech-
nung unter alternierender Belastung die Ausfachung durch zwei diagonale
Streben ersetzt wurde. Fir die geometrische und materielle Formulierung
der aquivalenten Diagonalstrebe wurden verifizierte Ansatze aus der Litera-
tur entnommen und entweder direkt oder grof3tenteils modifiziert im Modell
implementiert. Das nichtlineare Tragverhalten bei Ent- und Wiederbelastung
wurde infolge der sehr ahnlichen Kurvenverlaufe durch den Ansatz eines
allgemeingultigen Ausdrucks realisiert. Dabei war darauf zu achten, dass
zu keiner Zeit der Belastungsgeschichte die Erstbelastungskurve bzw. die
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Umhillende Uberschritten wird. Anhand einer ersten Verifizierung an einem
zyklisch belasteten Mauerwerkskorper von Naraine und Sinha [101] konnte
eine sehr gute Ubereinstimmung festgestellt werden.

Far die Verifizierungen der programmierten Makro-Elemente wurden drei
Versuche an mauerwerksausgefachten Stahlbetonrahmen durchgefiihrt, wobei
die Parameter Mortelfestigkeit und Betonfestigkeit variiert wurden. Es konn-
te gezeigt werden, dass trotz der teilweise stark vereinfachten Annahmen
bei der Formulierung der Makro-Elemente die experimentellen Ergebnisse
sehr gut wiedergegeben werden. Auch die Nachrechnung eines mauerwerks-
ausgefachten Stahlbetonrahmens unter vertikaler Beanspruchung auf den
Rahmenstiitzen zeigte eine gute Ubereinstimmung. Insbesondere das Verfor-
mungsverhalten bei sehr grof3en horizontalen Auslenkungen konnte sehr gut
abgebildet werden. In einem weiteren Schritt wurden die Makro-Elemente zur
Nachrechnung einer dreistdckigen dreifeldrigen Struktur unter horizontalen
Kraft angesetzt und zeigten auch diesbeziiglich eine gute Ubereinstimmung.

Um die Tauglichkeit der Makro-Elemente auch fir groBe Gebaudestrukturen
zu unterstreichen, wurde eine siebenstdckige, vierfeldrige Struktur modelliert.
Es wurden sowohl statische als auch zyklische Berechnungen unter einer
uber die Hohe dreiecksfOormig verteilten Last oder wahlweise Auslenkung
durchgefiihrt. Dabei wurden die Strukturen mit oder ohne Mauerwerksaus-
fachung versehen. Bei einer abschlieBenden zyklischen Berechnung unter
dreiecksférmig verteilter Auslenkung wurden die inneren Felder der Struktur
mit und die auBere Felder ohne Mauerwerksausfachung ausgefihrt. Es konnte
deutlich der Einfluss der Mauerwerksausfachung hinsichtlich der erhéhten
Steifigkeit und Festigkeit gezeigt werden. Wahrend bei einer horizontalen Last
die Rechnung mit negativ werdender Steifigkeitsmatrix abbrach, konnte durch
Ansatz einer horizontalen Auslenkung auch der Entfestigungsbereich deutlich
dargestellt werden. Bei allen Strukturen, konnte ein stabiles Verhalten bei einer
zyklischen Berechnung festgestellt werden.

In der vorliegenden Arbeit wurden Makro-Elemente programmiert, womit
die Studie des Tragverhaltens einzelner sowie groBer Strukturen madglich ist.
Insbesondere in Anlehnung an die immer aktueller werdende Thematik der Erd-
bebenbemessung von Gebauden finden diese Elemente u.a. ihre Anwendung.
Die Erdbebenbemessung von Stahlbetonrahmenstrukturen unter Anwendung
des Ersatzkraftverfahrens oder des Antwortspektrenverfahrens, wie es in den
meisten Normen enthalten ist, oder der Kapazitzats-Spektrum-Methode, wie
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sie u.a. im ATC 40 [7] angewandt wird, kénnen unter Ansatz der Stabelemente
schnell durchgefiihrt werden. Auch eine Kapazitatsbemessung ist unter Ansatz
der programmierten Makro-Elemente moglich. In Kombination mit einer Mau-
erwerksausfachung muss jedoch darauf geachtet werden, dass die Rahmen
vollstandig ausgefacht sind und auch wahrend der Belastungsgeschichte kein
Herausfallen von Mauerwerk gewabhrleistet ist, insofern mit den Stabelementen
der so genannte ,Kurze-Stiitzen-Effekt“ nicht abgebildet werden kann.

Das Potential der programmierten Makro-Elemente zeigt sich insbesondere
in deren Einfachheit und der zugleich guten Reprasentation des nichtlinearen
zyklischen Verhaltens von Stahlbetonrahmen mit und ohne Mauerwerksaus-
fachung. Das geforderte Ziel, die Parameter Genauigkeit und Einfachheit in
deren Anwendung optimal aufeinander abzustimmen konnte erreicht wer-
den. Es wurden somit hochst effektive und effiziente Werkzeuge im Hinblick
auf eine zyklische nichtlineare Berechnung einzelner Stahlbetonrahmen mit
und ohne Mauerwerksausfachung sowie kompletter Gebaude entwickelt. Die
Anwendung der Makro-Elemente ist dabei auf zyklische zweidimensionale Be-
rechnungen beschrankt. Insofern Gebaudestrukturen teilweise sehr komplexe
Formen annehmen kdnnen und dadurch eine Erdbebenbemessung an zwei-
dimensionalen Gebaudescheiben, wegen der Torsionseinflisse, nicht mehr
durchgefihrt werden kann, ware hierfir eine Erweiterung der Makro-Elemente
fr den dreidimensionalen Fall erforderlich. Es muss an dieser Stelle allerdings
erwahnt werden, dass eine Transformation auf den dreidimensionalen Fall
zusatzliche Phanomene aufwirft, die zwingend bertcksichtigt werden missen.
Hinsichtlich der Stahlbetonrahmens muss bei den Stitzen die Schiefe Biegung
bertcksichtigt werden. Ein mdglicher Ansatz hierflr wéaren Interaktionsdiagram-
me, die im Modell implementiert werden. Beim Mauerwerk hingegen ist die
Ubertragung auf raumliche Systeme nicht so einfach zu handhaben. Infolge
einer Belastung quer zur Wandebene werden zwischen Mértel und Mauerstein
klaffende Fugen entstehen, so dass fir die Schub- und Normalkraftibertragung
im Mauerwerk zwischen Mértel und Mauerstein nur noch begrenzte Flachen
in Ansatz gebracht werden kdnnen und somit das Tragherhalten erheblich
beeinflusst wird. Dieses Verhalten ist nur sehr schwer zu implementieren,
weshalb man in dieser Arbeit auf eine Transformation auf dreidimensionale
Systeme verzichtet hatte.
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