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Kurzfassung

Schalungssteinwénde werden international und national seit Jahrzehnten mit guten
Erfahrungen verwendet. Sie weisen eine dem klassischen Mauerwerksbau ver-
gleichbar einfache Verarbeitbarkeit auf, zeichnen sich aber durch eine deutlich bes-
sere und effektivere Bewehrbarkeit aus. Wiahrend internationale Normen Schalungs-
steine in den Mauerwerksnormen behandeln und damit als Stand der Technik anse-
hen, erfolgt die Verwendung und Bemessung von Schalungssteinen europaweit an-
hand von allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassungen (abZ). In diesen wird die
Verwendbarkeit von Schalungssteinen weiter dadurch eingeschriankt, dass sie nur
bei vorwiegend ruhenden Belastungen verwendet werden diirfen. Durch die Erho-
hung der Erdbebenlasten mit der neuen deutschen Erdbebennorm DIN 4149-2005
sind Schalungssteine in weiten Teilen Deutschlands nicht mehr verwendbar. Ande-
rerseits legten realmaBstdbliche, durch die FMPA Stuttgart durchgefiihrte Wand-
schubversuche bereits in den 70er Jahren nahe, dass Schalungssteinwinde eine er-
hebliche Schubfestigkeit aufweisen.

Der aktuelle Stand des Wissens zeigt, dass international eine Vielzahl an wissen-
schaftlichen Untersuchungen - sowohl analytischer als auch experimenteller Art -
zu Schalungssteinen durchgefiihrt wurden, insbesondere in seismisch stark aktiven
Gebieten wie den USA, Japan und Neuseeland. In diesen drei Landern werden Scha-
lungssteine nicht nur in den Mauerwerksnormen geregelt und damit als Stand der
Technik definiert, sondern Schalungssteine und Verfiillbeton werden gemeinsam als
statisch tragend angesehen. Auch werden Horizontal- und Vertikalbewehrung zur
Tragfahigkeitssteigerung herangezogen. Schalungssteine sollten also auch europa-
weit in Erdbebengebieten verwendbar sein.

Die eigenen experimentellen Untersuchungen wurden auf Basis eines Schalungs-
steins aus haufwerksporigem Leichtbeton durchgefiihrt, der nach dem trockenen
geschosshohen Aufmauern mit Normalbeton verfiillt wird. Haufwerksporiger
Leichtbeton zeichnet sich durch sein geringes Gewicht, seine guten bauphysikali-
schen (Schall, Warme, Feuchteregulierung) und verbundtechnischen Eigenschaften
bei gleichzeitig guter Tragfahigkeit aus. Die groBformatigen, unbewehrten Schub-
wandversuche (2,5 x 2,5 m?) zeigten bereits eine gute Tragfahigkeit, ein zufrieden-
stellendes Nachbruchverhalten und vor allem einen deutlichen Beitrag der als
»hichtragend* angesehenen Schalungssteine. Durch Vertikal- und/ oder Horizontal-
bewehrung konnten sowohl Tragfihigkeit als auch Nachbruchverhalten deutlich
verbessert werden. Die Kombination von Horizontal- und Vertikalbewehrung zeigte
erwartungsgemall ein nochmals verbessertes Verhalten.

Die Ubertragbarkeit der an realmaBstéiblichen Winden erzielten Ergebnisse auf
kleinformatige Wandversuche (1,25 x 1,25 m?) wurde anschlieBend untersucht und
konnte bestitigt werden. Mithilfe dieser Versuche wurde eine eindeutige Korrelation
zwischen vertikaler Auflast und Schubtragfihigkeit nachgewiesen.



Kurzfassung

Die experimentellen Ergebnisse wurden in einem numerischen Modell weitergehend
untersucht. Insbesondere konnten dadurch weitere, fiir ein Bemessungsmodell uner-
lassliche Parameter identifiziert und variiert (Wandldangen- zu Wandhohenverhélt-
nis, Materialfestigkeit, geometrische Eigenschaften der Schalungssteine) werden.
Die experimentellen und numerischen Untersuchungen fiihrten schlieflich zur Ent-
wicklung eines praxistauglichen Bemessungskonzeptes fiir Aussteifungswénde aus
Schalungssteinen.
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Abstract

Walls made of shuttering blocks have been used nationally and internationally for
decades with good experiences. They offer simple processability to classical brick-
work, but reinforcing is significantly easier and also more effective. While interna-
tional standards include shuttering blocks within the masonry standards and thus
regard them as state of the art, the use and design of shuttering blocks in Europe is
controlled in accordance with general building approvals (ETA, European Technical
Assessment). In these, the usability of hollow shuttering blocks is further limited by
the fact that shuttering blocks may only be used for predominantly static loads. By
increasing the seismic loads with the new German earthquake standard DIN 4149-
2005, shuttering blocks are no longer usable in many parts of Germany. On the other
hand, full scale wall tests conducted by the FMPA Stuttgart in the 1970s suggest that
fully grouted hollow concrete masonry walls possess considerable shear strength.

The current state of knowledge indicates that a number of international scientific
investigations, both of analytical and experimental nature, have been carried out to
formwork blocks, especially in highly seismically active regions such as the USA,
Japan and New Zealand. In these three countries, shuttering blocks are regulated not
only through masonry standards and thus defined as a state of the art, but the infill
concrete and the shuttering blocks are considered together as a load bearing system.
Horizontal and vertical reinforcement is also used to increase the load bearing ca-
pacity. Shuttering blocks should therefore be usable across Europe in earthquake
zones.

Own experimental studies were carried out on the basis of a shuttering block made
of porous lightweight concrete that is filled by normal concrete after the dry storey-
high brick construction. Porous Lightweight concrete is characterized by its light
weight, its good building physics (noise, heat and humidity control) and bond prop-
erties combined with good load carrying capacity. The full scale unreinforced shear
wall experiments (2.5 x 2.5 m?) already showed good load bearing capacity, satisfy-
ing post-failure behavior and in particular significant contribution of the “non load
bearing” shuttering blocks. Through vertical or horizontal reinforcing bars both ca-
pacity and post-failure behavior could be significantly improved. The combination
of horizontal and vertical reinforcement showed, as expected, further improved be-
havior.

The transferability of the results from full scale to small scale wall tests
(1.25 x 1.25 m?) was then investigated and could be confirmed. Using these experi-
ments demonstrated a clear correlation between vertical load and shear capacity.

The experimental results were used for the development and verification of a numer-
ical model. In particular, further parameters which are essential for the design model
could be identified and varied (wall length to wall height ratio, material strength,
geometric properties of shuttering blocks).
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Abstract

The experimental and numerical investigations finally led to the development of a
practical design concept for walls produced of shuttering blocks.
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Kapitel 1

Einleitung

Erdbeben sind ein vergleichsweise seltenes Naturphdnomen und im Gegensatz zu
Starkbebengebieten wie Japan, Neuseeland oder Teilen Siideuropas in Deutschland
relativ schwach ausgeprégt. Trotzdem hat sich in Deutschland, vor allem durch das
Erdbeben auf der Schwibischen Alb im Jahr 1978, in den letzten Jahren die Bemes-
sungspraxis auch auf den Lastfall Erdbeben ausgeweitet. Abbildung 1.1 zeigt eine
Ubersichtskarte, in der Erdbeben mit einer Magnitude von mindestens 4,0 eingetra-
gen sind. Vor allem in Siiddeutschland und in der Umgebung von Aachen herrscht
demnach ein stark erhohtes Erdbebenrisiko, was einen rechnerischen Nachweis fiir
den Lastfall Erdbeben selbst fiir Gebdude mit nur wenigen Stockwerken erforderlich
macht.
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Abb. 1-1  Erdbeben mit einer Magnitude groBer 4,0 von 1968 bis heute [BGR]
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Speziell Schalungssteine - trocken im Verband gemauert und anschlieend ausbeto-
niert - werden in Siiddeutschland vor allem fiir Geschosswohnungsbauten héufig
verwendet, sind in deutschen Erdbebengebieten aber bislang nicht fiir die Ausstei-
fung von Gebiduden fiir den Lastfall Erdbeben bauaufsichtlich zugelassen. Mit der
deutlichen Erhéhung der Erdbebenlasten durch Einfiihrung der neuen deutschen
Erdbebennorm [DIN 4149] im Jahre 2005 wurden die Verwendungsmdglichkeiten
von Schalungssteinen weiter eingeschrankt. Des Weiteren miissen viele Gebédude,
die frither in Mauerwerk ausgefiihrt worden wéren, aufgrund der gestiegenen Erdbe-
benbelastungen aus Stahlbeton hergestellt werden, was die Baukosten selbst fiir
kleine Gebdude deutlich erhoht. Auch aus diesem Grund wire es wiinschenswert,
die Verwendung von Schalungssteinen auch in deutschen Erdbebengebieten zu er-
leichtern, da diese im Vergleich zu Mauerwerk effektiver bewehrt werden kdnnen
bei deutlich geringeren Baukosten im Vergleich zum klassischen Stahlbetonbau.

Schalungssteine werden nicht nur in Deutschland, sondern auch europaweit als ver-
lorene Schalung und damit als statisch nicht mitwirkend definiert. Andererseits wer-
den Schalungssteine in den USA, Japan und Neuseeland, also in drei der weltweit
seismisch aktivsten Regionen iiberhaupt, eingesetzt. Es ist daher offensichtlich zu
bezweifeln, warum Schalungssteinen qualitativ nicht mindestens ein Erdbebenver-
halten analog zum verwandten Mauerwerk attestiert werden kann. Die Ursachen der
mangelnden Akzeptanz von Schalungssteinwdnden sind nach Meinung des Autors
die geringen Kenntnisse liber das Verhalten und die Berechnung von Schalungs-
steinwédnden: die existierenden Berechnungsverfahren sind eher rudimentérer Natur
und es existieren in Europa wenige Versuchsergebnisse iiber das zyklische Tragver-
halten solcher Wénde.

Ziel dieser Arbeit ist daher, durch realmaBstdbliche GrofSversuche zunichst das zyk-
lische Verhalten von Schalungssteinwédnden zu untersuchen und damit die grund-
satzliche Verwendbarkeit von Schalungssteinwidnden in deutschen Erdbebengebie-
ten nachzuweisen. Auf Basis dieser Versuche soll dann ein Finite-Elemente-Modell
entwickelt und verifiziert werden. Mit diesem Modell wird abschlieend durch eine
Parameterstudie ein wirtschaftliches Bemessungsverfahren fiir Schalungssteinwande
entwickelt.

Als Referenz dient in dieser Untersuchung ein Schalungsstein aus haufwerkspori-
gem Leichtbeton, der im Falle von AuBBenwinden auch intern wirmegeddmmt wird
durch vorgefertigte Steckteile aus Polystyrol. Das Ausgangsmaterial des Steins
selbst vereint mehrere Vorteile in sich:

e geringes Gewicht der Schalungssteine
e verhéltnisméBig hohe Tragfdhigkeit
o gute Wiarmeddmmeigenschaften

e gute Schallddmmung

In Abbildung 1-2 und 1-3 sind abschliefend die einzelnen Bestandteile einer Scha-
lungssteinwand separat dargestellt: Abbildung 1-2 zeigt einen einzelnen Schalungs-
stein, Abbildung 1-3 den aus Normalbeton (im Folgenden auch Fiillbeton genann-
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ten) bestehenden inneren Teil der Schalungssteinwéande. Durch das Ausbetonieren
der Schalungssteine entsteht also eine Art innere Rahmenstruktur aus vertikalen (in
diesem Fall sechseckigen) ,,Fiillbetonstiitzen* und diese einzelnen Fiillbetonstiitzen
verbindende horizontale ,,Querriegel. Letztere sind durch ihren schlanken Quer-
schnitt die bemessungsentscheidenden, da als erstes versagenden Teile dieses
Wandbausystems. Eine VergroBerung dieser Fiillbeton-Querriegel ist nur beschrankt
moglich, da dadurch die Tragféhigkeit der Schalungssteine reduziert werden wiirde
und diese dem Frischbetondruck eventuell nicht mehr standhalten konnten.
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Abb. 1-2  Schalungsstein Abb.1-3  Innerer, aus Normalbeton beste-
hender Kern einer Schalungsstein-
wand
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Grundlagen

Erdbeben versetzen Gebdude in erster Linie horizontal in Schwingungen. Die dabei
auftretenden Horizontalbeschleunigungen miissen durch das Aussteifungssystem der
Gebdude mit ausreichender Sicherheit aufgenommen werden. Die groBe Mehrheit
der Wohn- und Biirogebdude besteht dabei in Deutschland aus Mauerwerksgebéu-
den, die durch Schubwiénde ausgesteift werden. Die durch Erdbeben hervorgerufe-
nen Horizontalbelastungen sind allerdings eine Belastungsart, die fiir (iiblicherweise
unbewehrte) Winde aus Mauerwerk aufgrund der geringen Zugfestigkeit und der
sproden Versagenscharakteristik (d.h. plotzliches Versagen ohne Vorankiindigung)
fatale Folgen haben kann. Bereits bei der Aussteifungsberechnung von Gebauden
mit wenigen Stockwerken werden im Allgemeinen die Erdbebenlasten mafgebend
im Vergleich zu windinduzierten Belastungen.

Dieses Kapitel dient daher zur Heranfithrung an das Thema und dem allgemeinen
Verstiandnis der Versagensformen von Aussteifungswianden. AbschlieBend werden
die fir die vorliegende Untersuchung wichtigen Begriffe Tragwiderstand und Dukti-
litdt erldutert.

Eine umfassende Einfilhrung in das weite Gebiet des Erdbebeningenieurwesens fiir
Mauerwerks- und Stahlbetongebdude sprengt den Rahmen dieser Dissertation. Dafiir
seien dem interessierten Leser — unter vielen anderen - die Werke von Hugo Bach-
mann [Bachmann 2002] und Tom Paulay [Paulay et al. 1992] empfohlen.

21 Versagensformen von Schubwanden

Nach Erdbeben wurden bei Gebduden mit wenigen Stockwerken am héufigsten
Schubrisse in der Ebene von Erdgeschosswéinden beobachtet (siche Abb. 2-1), die
oft auch das Versagen der Gesamtstruktur zur Folge hatten. Unbewehrte Beton- und
Mauerwerkswénde sind aufgrund der geringen Zug- respektive Schubfestigkeit be-
sonders anfillig fiir diesen Versagensmodus, welcher daher in dieser Arbeit experi-
mentell und numerisch hauptsichlich untersucht wird.

Schalungssteinwinde besitzen bei dieser Versagensart den Vorteil einfacher Be-
wehrbarkeit in horizontaler und vertikaler Richtung, so dass die Entstehung schriager
Schubrisse hinausgezégert und deren Rissbreite signifikant reduziert werden kann.
Dadurch kénnen vor allem Tragfdahigkeit und Nachbruchverhalten verbessert und die
Sanierung deutlich vereinfacht und verkiirzt werden.
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Abb. 2-1  Schubversagen in der Ebene von Mauerwerkswinden [USGS]

Biegeversagen in der Fliche von Wénden wird dahingegen aufgrund der geringeren
vertikalen Auflast {iberwiegend in oberen Stockwerken beobachtet, vergleiche Ab-
bildung 2-2. Diese Versagensform fiithrt zwar selten zum Einsturz des Gesamtge-
bdudes, kann aber durch herabfallende Triimmerteile zu erheblichen Verletzungen
oder Todesfdllen fiihren. Des Weiteren sind die entstehenden Schiden durch Nut-
zungsausfall wahrend der Sanierung ein weiterer Aspekt, der die Minimierung oder
sogar Vermeidung dieser Schadensart vermehrt in den Vordergrund der Forschung
rlickt, vor allem bei Gebduden, die im Katastrophenfall nutzbar bleiben miissen
(zum Beispiel Krankenhduser). Bei Schalungssteinen kann diese Versagensart auf
einfache Art durch Bewehren der Wénde verhindert werden.

Abb. 2-2  Biegeversagen von Mauerwerkswénden aus der Ebene heraus [NISEE c]
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Bei hoheren Gebiduden tritt dahingegen vermehrt Biegeversagen (Biegedruck- und
Biegezugversagen) in den Vordergrund. Abbildung 2-3 zeigt auf der linken Seite
fein verteilte Biegezugrisse, die auf einen ausreichenden Bewehrungsgrad der Wand
schlieBen lassen. Auf der rechten Seite von Abbildung 2-3 zeigt sich die Auswir-
kung (zu) geringer Bewehrungsgrade: es entstehen nur wenige grofle Risse, die (in
diesem Fall) durch den kompletten Querschnitt verlaufen.

Abb. 2-3  Biegeversagen am Beispiel von Stahlbetonwénden [NISEE a]

Die Riss- und damit Versagensursachen von Schalungssteinwinden sind prinzipiell
die gleichen wie im klassischen Mauerwerks- bzw. Stahlbetonbau. Abbildung 2-4
fasst die verschiedenen Rissarten einer Mauerwerkswand zusammen:

Abb. 2-4  Risstypen in Mauerwerksstrukturen [Miinich 2011]
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Ein treppenartiger Riss oder Gleiten in den Lagerfugen kann aufgrund der inneren
Fiillbetonstruktur bei den géngigen Schalungssteinarten praktisch nicht auftreten.
Die Versagensarten reduzieren sich demnach auf folgende:

e Reibungsversagen in den Fugen zwischen Wand und Decken
e Steinzugversagen
e Biegedruckversagen

e Biegezugversagen bewehrter Winde bzw. Kippversagen unbewehrter Wan-
de

Welche Versagensart ma3gebend wird, wird primir durch das Verhéltnis der Verti-
kallast zur einwirkenden Schubkraft bestimmt, vergleiche hierzu zum Beispiel das
Versagenskriterium nach [Mann et al. 1978] fiir Mauerwerk, dass sinngeméal} auch
auf Schalungssteine iibertragen werden kann:

Abb. 2-5  Bruchspannungen im o-t-Diagramm [Mann et al. 1978]

2.2 Tragwiderstand und Duktilitat

Die GroBle des Tragwiderstandes und die Duktilitdt eines Tragwerks sind die fiir den
Lastfall Erdbeben maligebenden Kenngréfen. So kann ein Bauwerk entweder durch
einen hohen Tragwiderstand oder durch eine hohe Duktilitdt ein Erdbeben ohne
Einsturz iiberstehen. Da ein hoher Tragwiderstand iiblicherweise mit einem héheren
finanziellen Aufwand einhergeht, sind Bemessung und bauliche Durchbildung eines
Tragwerks fiir eine hohe Duktilitdt oft die wirtschaftlich interessantere Wahl. Dabei
muss allerdings beachtet werden, dass eine hohe Duktilitit groBere Verformungen
bedingt und damit auch groBere Schiden im Falle eines starken Erdbebens. Abbil-
dung 2-6 verdeutlicht das Zusammenspiel zwischen Tragwiderstand und Duktilitét.
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Die Duktilitdt (in diesem Fall die Verschiebeduktilitit) ist definiert durch das Ver-
héltnis der maximalen ideal-plastischen Verformung zur elastischen Verformung bei
FlieBbeginn eines Bauteils oder Tragwerks:

Ho=g (2-1)

mit: p, Verschiebeduktilitat
d, maximale Verschiebung

d, FlieBverschiebung

Tragwiderstand é
filr horizontale

Kréfte

2 "Elagtischer” = sehr hoher Tragwiderstand:
\\\ Bemessungsbeben erfordert keine plastischen

\ Verformungen
\
)

= :E Tiefer Tragwiderstand: Bemessungsbeben
erfordert grosse plastische Verformungen

.

Globale Verschiebung A

Abb. 2-6  Zusammenspiel von Duktilitdt und Tragwiderstand [Bachmann 2002]

In der baupraktischen Realitdt wird aufgrund der Sprodigkeit mancher Werkstoffe
und dem Zusammenspiel mehrerer einzelner Tragwerksteile nie eine ideal-elastisch
ideal-plastische und somit bilineare Last-Verschiebungsgerade entstehen, sondern
eine gekriimmte Kurve. In der vorliegenden Arbeit werden auBBerdem Schalungsstei-
ne behandelt, die sich aus sproden Werkstoffen zusammensetzen. Selbst im Falle
bewehrter Versuchswinde wird daher keine bilineare Last-Verschiebungsgerade
entstehen, so dass zur Ermittlung der Verschiebeduktilitit ein in [Tomazevi¢ 1999]
fir Mauerwerk entwickeltes, weit verbreitetes Verfahren verwendet wird, siche Ab-
bildung 2-7. Aufgrund des sehr dhnlichen Last-Verschiebungsverhaltens ldsst sich
dieses Verfahren analog auf Schalungssteinwinde anwenden.
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Die fiir die Verschiebeduktilitdt erforderlichen Werte werden durch ein einfaches
Vorgehen ermittelt:

e Zeichnen der Umhiillenden der zyklischen Last-Verschiebungskurve
e Ermittlung der Maximallast H,,,
e Zeichnen einer Horizontalen bei 80 % von Hy.x

e Projektion der Schnittpunkte zwischen der Horizontalen und der Umbhiillen-
den auf die Verschiebungsachse liefert die gesuchten Verschiebungswerte d.

und d,
H
H
Huax K= —di
Hu — — . W — — — — —-l
0.8 Hyax o \ldealised i Experimental
He
Hdmax
/
/| k=«
I/
!
dcr dE deax du dmax d

Abb. 2-7  Ermittlung der Duktilitdt bei experimentell ermittelten Last-Verschiebungs-
kurven [Tomazevi¢ 1999]

Durch dieses Vorgehen konnen auch fiir stark nichtlineare Last-Verschiebungs-
kurven — wie sie typisch sind fiir Wande aus nicht-duktilen Materialien - die Ver-
schiebungsduktilititen schnell, einfach und reproduzierbar ermittelt werden.

Fiir die Anwendung bei der Bemessung von Tragwerken muss die Verschiebedukti-
litdt p, noch in den Verhaltensfaktor q umgerechnet werden. Dafiir existieren nach
[Bachmann 2002] zwei mathematische Ansétze:

e Prinzip der gleichen maximalen Verschiebung (Gleichung 2-2)
e Prinzip der gleichen Formidnderungsarbeit (Gleichung 2-3)

Abbildung 2-8 stellt die beiden Ansétze graphisch dar.
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a) {\ b) A .

linear-elastisch linear-elastisch
= | c .
% RN | % P— flachengleich

/ .
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Abb. 2-8  Abminderung des Tragwiderstandes: Prinzip der gleichen maximalen Verschie-
bung (a) und Prinzip der gleichen Forménderungsarbeit (b) [Bachmann 2002]

Anhand des Prinzips der gleichen maximalen Verschiebung ldsst sich der Verhal-
tensfaktor q folgendermafen berechnen:

qQ=u, (2-2)

Laut Vergleichsrechnungen liefert Gleichung 2-2 fiir niedrige Frequenzen
(f< 1,5 Hz) zutreffende Werte. Fiir Geschossbauten mit wenigen Stockwerken lie-
gen die Eigenfrequenzen der Tragwerke iiblicherweise deutlich hdher, so dass die
Anwendung von Gleichung 2-2 nicht empfehlenswert ist. Fiir solche Tragwerke
liefert das Prinzip der gleichen Formédnderungsarbeit — fiir Frequenzen von circa 2
bis 10 Hertz - realistischere Ergebnisse:

q=+2-u, -1 (2-3)

Auf der Basis von Gleichung 2-3 berechnet sich fiir eine Verschiebeduktilitidt von
beispielsweise 5,0 ein Verhaltensfaktor von 3,0. Bei Anwendung von Gleichung 2-2
wiirde der Verhaltensfaktor also deutlich {iberschitzt werden.

11
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Kapitel 3

Stand des Wissens

In diesem Kapitel wird der aktuelle Stand des Wissens zum Thema Schalungssteine
dargestellt. Zur besseren Ubersichtlichkeit erfolgt dabei die Trennung in ,,Regelwer-
ke und Normung® und ,,Experimentelle Untersuchungen®. Das Kapitel schliefit mit
einer Zusammenfassung der wichtigsten Erkenntnisse und einer Schlussfolgerung
fiir die eigenen Untersuchungen.

3.1 Regelwerke und Normung

Schalungssteine werden international sehr unterschiedlich geregelt: in Europa ent-
sprechen Schalungssteine noch nicht dem Stand der Technik und werden daher in
allgemeinen bauaufsichtlichen bzw. europdisch technischen Zulassungen geregelt.
Im auBereuropdischen Ausland werden sie dahingegen in den gidngigen Mauer-
werksnormen mit Hilfe von experimentell verifizierten empirischen Bemessungs-
modellen geregelt. Hauptsédchlich sind hierbei eine amerikanische [NEHRP 1997]
und die neuseeldndische Norm [NZS 4230:2004] zu nennen.

3.1.1  Regelung in allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassungen

Schalungssteine werden europaweit als verlorene Schalung und damit als nicht last-
tragend angesehen. Daher haben sich zumindest in Deutschland vor allem Scha-
lungssteine durchgesetzt, die hinsichtlich ihres Gewichts und ihrer bauphysikali-
schen Eigenschaften optimiert wurden. Materialien dieser Schalungssteine sind
iiberwiegend Leichtbeton (mit haufwerksporigem und geschlossenem Gefiige),
Holzspanbeton und Polystyrol. Vor allem im Landschaftsbau oder fiir Keller wird
auch Normalbeton (ebenfalls mit haufwerksporigem oder geschlossenem Gefiige)
verwendet.

Aufgrund der sukzessiven Verschirfung der Warmeschutzverordnungen wurde der
klassische, in dieser Arbeit als Referenz dienende Schalungsstein um Steckteile aus
Polystyrol ergénzt, so dass sowohl mit 30 als auch mit 37,5 cm starken Schalungs-
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steinwédnden die Anforderungen der aktuell giiltigen Energieeinsparverordnung er-
fiillt werden konnen.

Die Schubbelastbarkeit von Schalungssteinen ist nach Gleichung 3-1 in erster Linie
vom Querschnitt der die einzelnen Fiillbetonstiitzen verbindenden Querriegel ab-
héngig, da diese bei einer Schubbelastung der Wand als erste versagen. Diese Quer-
riegel haben tiblicherweise eine Hohe von maximal 1/3 der Steinhohe aufgrund der
Tatsache, dass Schalungssteine priméir den beim Betonieren auftretenden Frischbe-
tondruck abtragen konnen miissen. Eine Steigerung der Tragfahigkeit von Scha-
lungssteinen durch Optimierung ihrer Geometrie ist also nur eingeschriankt moglich.

T =&Szultg (3-1)
L-A ‘

R
mit T,  Scherspannung
Q aufzunehmende Querkraft
h,  Steinhohe(0,25m)
L  Wandlénge
A, Riegelfliche nach Anlage 26 der abZ

zult, z.B.=0,50 MN / m? fiir Beton B25

Ab dem Jahr 2011 wurde die Bemessung nach Gleichung 3-1 durch ein an der Uni-
versitit Dortmund [Makunza 2001] entwickeltes Bemessungskonzept (siche Kapi-
tel 3.2.1) abgelost.

3.1.2 Regelungen in internationalen Normen

International werden Schalungssteine dem klassischen Mauerwerk zugerechnet und
dementsprechend in den Mauerwerksnormen geregelt Aullerdem werden sie iiber-
wiegend mit Horizontal- teilweise auch mit Vertikalbewehrung ausgefiihrt, deren
Beitrag zur Gesamttragfahigkeit unterschiedlich angesetzt wird.

3.1.2.1 AS 3700-1998

Die australische Norm [AS 3700-1998] regelt die Schubbemessung von Schalungs-
steinen ebenfalls durch eine empirische Beziehung unter Beriicksichtigung eines
Traganteils fiir das Mauerwerk und die (Horizontal- oder Vertikal-) Bewehrung:

V., =1, A, +08-A -f, (3-2)

Die Mauerwerksschubfestigkeit f,, wird in Abhéngigkeit des Wandhohen- zu Lan-
genverhéltnisses abgemindert. Der Bewehrungstraganteil wird zum einen um 20 %
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abgemindert, zum anderen wird je nach Schubschlankheit der Wand (= Wandhohen-
zu Wandlangenverhéltnis) entweder die Horizontal- oder die Vertikalbewehrung
durch A beriicksichtigt.

Ein Beitrag der vertikalen Auflast beriicksichtigt die australische Mauerwerksnorm
nicht. AuBlerdem werden Mindestbewehrungsgrade von 0,13 % der Steinnettoflache
und bestimmte Maximalabstidnde vorgeschrieben.

3.1.2.2 NEHRP 1997

Das National Earthquake Hazards Reduction Program [NEHRP 1997] beinhaltet fiir
die Bemessung von Schalungssteinen ebenfalls eine empirische Gleichung:

h, , L,
Vﬂ=0.083~[4.0—L ]An-\/§+0.25.csn-An+o.5-Ah-fyh.T (3-3)

w

Im Unterschied zu [AS 3700-1998] und [UBC 1997] wird eine Schubtragfihigkeits-
erhhung durch die Vertikallast beriicksichtigt. Die Effektivitét einer Horizontalbe-
wehrung wird relativ deutlich um 50 % reduziert wéhrend eine Vertikalbewehrung
iiberhaupt nicht angesetzt wird. Die Schubtragféhigkeit wird dhnlich [UBC 1997]
begrenzt.

3.1.2.3 NZS 4230:2004

Mauerwerksbauten werden in Neuseeland {iberwiegend aus als lasttragend angese-
henen Betonschalungssteinen hergestellt, die aufgrund der hohen lokalen Erdbeben-
gefahr ausschlieBlich bewehrt ausgefiihrt werden diirfen.

Die neuseelidndische Norm fiir bewehrte Betonschalungssteine [NZS 4230:2004]
geht auf umfassende Versuchsreihen der Universitdt Auckland zuriick (siehe [Paulay
et al. 1992], [Voon et al. 2001] und [Voon et al. 2003]). Die Betonstauchung wird
analog zum klassischen Stahlbeton auf &, = 3,0 %o begrenzt. Der Elastizitdtsmodul
der Schalungssteinwénde wird allerdings aufgrund von Versuchsergebnissen auf
E.= 15.000 N/mm? beschriankt, woraus eine geringere Steifigkeit der Gebdude und
iiblicherweise auch geringere Erdbebenlasten folgen als in der Vorgidngernorm von
1990, in der E. = 25.000 N/mm? angesetzt wurde. Die bezogene Normalkraft wird
aulerdem auf 0,40 beschrankt. Gleichung 3-4 zeigt die Schubbemessungsgleichung:

V,=(C,+C,) -V -b, :d+09-6,-A, -tana+C,-A, -f, -d/s, (34

Der Faktor C; beriicksichtigt eine Vertikalbewehrung, C, die Schubschlankheit und
Vem die Schubfestigkeit des Mauerwerks. Auflerdem erlaubt die Gleichung noch die
Beriicksichtigung der Auflast und der Horizontalbewehrung, beinhaltet also als ein-
zige der hier vorgestellten normativen Regelungen alle der im Allgemeinen fiir das
Schubtragverhalten als essentiell angesehenen Komponenten.
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3.1.2.4 Uniform Building Code 1997

Der Uniform Building Code 1997 [UBC 1997] enthélt zur Schubbemessung von
Schalungssteinen folgende empirische Berechnungsgleichung, die im ersten Teil den
Traganteil des Steins, im zweiten Teil den der Horizontalbewehrung beriicksichtigt:

, L ,
V, =0.083-C,- A, [T, +A, T, - =% <033-A, Jf, (3-5)

Sp

Der Faktor C4 bezieht dabei das Verhiltnis von Wandhohe zu -linge mit in die Be-
rechnung der Schubtragfahigkeit ein. Der Beitrag der Horizontalbewehrung wird im
Unterschied zu allen anderen hier zitierten Normen mit dem vollen Produkt von
Querschnittsfliche der Bewehrung mal Streckgrenze des Bewehrungsstahls ange-
setzt.

3.2 Experimentelle Untersuchungen mit
Schalungssteinen und daraus abgeleitete
Bemessungsmodelle

Die iiberwiegende Anzahl von Versuchen an Schubwénden konzentriert sich inter-
national auf bewehrtes Mauerwerk und Stahlbeton, da aufgrund der Duktilitit und
Tragfahigkeit nur dann praktikable Werte hinsichtlich der Erdbebentragfihigkeit
erreicht werden. Aufgrund der guten Bewehrbarkeit von Schalungssteinwianden
existieren nahezu keine Versuche an unbewehrten Probekorpern. Da Schalungs-
steinwédnde aufgrund ihres speziellen Aufbaus nicht direkt mit unbewehrten oder
bewehrten Mauerwerks- oder Betonwénden verglichen werden kdnnen, beschrianken
sich die Ausfithrungen zum Stand der Technik daher iiberwiegend auf Versuche mit
Schalungssteinen. Zu Versuchen an Stahlbeton- oder Mauerwerkswénden sei unter
vielen Anderen auf [Miinich 2011], [Schermer 2003] und [Paulay et al. 1992] ver-
wiesen.

3.2.1 Untersuchungen an der Universitat Dortmund

An der Universitdt Dortmund wurde im Jahr 2001 von John Kassian Makunza eine
Doktorarbeit mit dem Titel ,,Bemessungskonzept fiir Stahlbeton-Lochwinde* ange-
fertigt [Makunza 2001]. Seine Untersuchungen fiihrte er an Schalungssteinen aus
haufwerksporigem Leichtbeton durch. Hierbei folgte er der europaweit vorherr-
schenden Annahme, Schalungssteine als nicht lasttragend anzusehen, und be-
schrinkte seine experimentellen und analytischen Untersuchungen weitgehend auf
Beton-Lochwinde, bei denen die Leichtbetonkomponenten nach Erhédrten des Fiill-
betons entfernt wurden.

Es wurden drei Bemessungskonzepte entwickelt, je nach den geometrischen Eigen-
schaften der Schalungssteine. Im folgendem wird nur auf das fiir die eigenen Unter-
suchungen mafigebliche Bemessungskonzept eingegangen.
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In diesem analytischen Bemessungskonzept sah der Autor das Erreichen des Riss-
momentes in den die Fiillbetonstiitzen verbindenden Querriegeln (Idealisierung als
beidseitig eingespannter, unbewehrter Balken) als versagensauslosend an. Seine auf
dieser Basis aufbauende Bemessungsgleichung (analog Gleichung 3-1) zeigte eine
sehr gute Ubereinstimmung mit den Versuchsergebnissen (Versagenslast circa
60 kN). Das Bemessungskonzept wurde auch in die aktuelle europdische Zulas-
sungsrichtlinie fiir Schalungssteine aufgenommen.

Zum Abschluss der Versuchsreihe wurde eine identische unbewehrte Wand getestet,
bei der die Schalungssteine nicht entfernt worden waren (1/h=1,25 m/2,5 m), um den
Einfluss der Mitwirkung der Schalungssteine auf die Horizontaltragféhigkeit zu
untersuchen.

Abb. 3-1  Winde mit Schalungssteinen (l.) und mit vor dem Versuch entfernten
Schalungssteinen (r.) [Makunza 2001]

Die zentrisch eingeleitete Normalkraft betrug 560 kN, was laut der damals giiltigen
allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung der Bemessungslast entsprach. Der Ver-
such musste aufgrund der hohen Horizontalverformungen etwa bei dem doppelten
Wert (112 kN) der erwarteten Versagenslast abgebrochen werden. Zu diesem Zeit-
punkt stieg die Horizontalkraft des weggesteuerten Versuchs noch an, siche Abbil-
dung 3-2. Die Versuchswand war aulerdem vollkommen schubrissfrei. Die Exzent-
rizitdt e (= M/N) bei Abbruch des Versuchs betrug 0,57: Versagen durch Kippen
stand also vermutlich unmittelbar bevor.
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Abbildung 3-2 zeigt die Versuchskurve bis zum Versuchsabbruch bei einer Verfor-
mung von circa 19 mm.

TT -
/

0 5 10 15 20
Horizontal displacement [mm]

L

40 ’a

Horizontal force [kN]

Abb. 3-2  Last-Verformungskurve der Schalungssteinwand (nach [Makunza
20017)

Die Versuchswand wurde nach Abschluss des Schubversuches vertikal bis zum
Bruch belastet. Die Versagenslast betrug etwa 3500 kN und damit mehr als das
Sechsfache der Vertikalbemessungslast. Auch dieses Ergebnis deutet auf ein sehr
konservatives Bemessungskonzept hin.

3.2.2 PHD-Thesis von Kok Choon Voon an der University of
Auckland

An der Universitdt Auckland wurde die in den letzten Jahren umfassendste Ver-
suchsreihe an 20 Schalungssteinwanden aus Normalbeton durchgefiihrt, davon zehn
mit Fenster- oder Tiir6ffnungen. 16 der Winde wiesen ein Hohen- zu Langenver-
héltnis von 1,0 auf. Alle Wiande wurden vertikal und horizontal bewehrt, wobei der
Vertikalbewehrungsgrad konstant gehalten und nur Horizontalbewehrungsgrad und
Vertikallastniveau variiert wurden. Von zwei Winden abgesehen wiesen alle Wande
Schubversagen auf.

Abbildung 3-3 zeigt die verwendeten Schalungssteine. Die vertikalen Querstege
waren iblicherweise durchlaufend, nur bei horizontal bewehrten Wanden wurden
diese Querstege unterbrochen (vgl. Abbildung 3-3, links oben).
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Abb. 3-3  Details der Schalungssteine (nach [Voon 2007])

Es wurden folgende Auswirkungen auf die Tragfahigkeit beobachtet:

Der Horizontalbewehrungsgrad hatte einen positiven Effekt auf die Hori-
zontaltragfahigkeit der Wand und verbesserte das Nachbruchverhalten
(Duktilitdt) deutlich, was im Erdbeben fiir eine erhdhte Energiedissipation
sorgt. Aullerdem fiihrte eine gleichmiBige Verteilung der Bewehrung {iber
die Wandhdhe zu einem verbesserten Verhalten gegeniiber nur einem Be-
wehrungsstab in Wandmitte.

Die Erhohung der Vertikallast fithrte zum einen zu einer Erhdhung der Ho-

rizontaltragfahigkeit, zum anderen aber zu einem sproderen Nachbruchver-
halten.

Das Hohen- zu Langenverhéltnis der Wénde beeinflusst die Horizontaltrag-
fahigkeit ebenfalls deutlich. Schlanke Wénde (hier: h/l = 2) haben demnach
eine geringere Schubtragfahigkeit als gedrungene Wéande (hier: h/1 = 0,6).

Basierend auf diesen Untersuchungen wurde eine Bemessungsgleichung (giiltig fiir
Wiénde mit einem Hohen- zu Langenverhéltnis von 0,25 < h/l < 1,0) entwickelt, die
in dhnlicher Form auch in die neuseelindische Mauerwerksnorm aufgenommen
wurde (siche Gleichung 3-4):
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V,=0,8k-(C,+C,)- 4, f, +0.9-N -tana+4,- f,,- D, /s, (3-6)

<0,33-4, -/ f,
mit k:  Abminderungsfaktor fiir die Duktilitét
C,: Zusatzterm fiir Vertikalbewehrung
C, : Faktor flir das H6hen-zu Langenverhiltnis
A, : Fiillbetonfldche

Der erste Term in Gleichung 3-6 beriicksichtigt den Mauerwerkstraganteil, der zwei-
te Term den Traganteil der Vertikallast, der dritte Term den Traganteil der Horizon-
talbewehrung. AuBlerdem begrenzt der vierte Term die Horizontaltragfahigkeit auf
einen Maximalwert.

Fiir Wiinde mit Offnungen (Fenster, Tiiren) stellt die neuseelindische Mauerwerks-
norm ebenfalls ein einfaches Bemessungskonzept zur Verfiigung. Abbildung 3-4
verdeutlicht die Herangehensweise. Die grau schraffierten Bereiche werden als ein-
zelne Wénde betrachtet und deren Horizontaltragféhigkeit auf Basis ihrer geometri-
schen Abmessungen ermittelt. Diese einfache Herangehensweise zeigte eine zufrie-
denstellende Ubereinstimmung mit den Versuchsergebnissen.

() Walls B9 & B1¢

Abb. 3-4  Winde mit Offaungen [Voon 2007]
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Abbildung 3-5 zeigt ein Beispiel eines Rissverlaufs im Versagenszustand. Die das
Versagen auslosenden Schubrisse konzentrieren sich in den als bemessungsrelevant
zu Grunde gelegten Bereichen und verifizieren so den normativen Bemessungsan-
satz.

Allerdings ist zu beachten, dass die durchgefiihrten Versuche mit Offnungen ohne
zusitzliche Vertikallast durchgefiihrt wurden, was in der Realitét selten vorkommen
diirfte.

Abb. 3-5  Versagenszustand einer Wand mit Offnungen [Voon 2007]

3.2.3 DISWALL - Entwicklung innovativer Systeme
fur bewehrtes Mauerwerk

Das Ziel dieses europédischen Gemeinschaftsforschungsprojektes [Brameshuber et al.
2008] war die Weiterentwicklung bewehrten Mauerwerks, vor allem hinsichtlich der
Erdbebentauglichkeit. Hierfiir wurden spezielle Mauersteine entwickelt, die den
Einbau von Vertikal- und Horizontalbewehrung zulassen sollten. Die deutschen
Projektpartner untersuchten vor allem Schalungsziegel, die horizontal und vertikal
bewehrt werden konnen, siche Abbildung 3-6. AuBBerdem wurde in den Lagerfugen
Diinnbettmdrtel verwendet, die Sto3fugen blieben unvermortelt.
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Abb. 3-6  Schalungsziegel [Unipor]

Es wurden insgesamt sechs Grofversuche an zwei schlanken und vier gedrungenen
Versuchswinden durchgefiihrt, mit verschiedenen Auflastniveaus und verschiedener
Versuchssteuerung (monoton, zyklisch). Die Ergebnisse zeigten eine deutlich hohere
Versagenslast als Bemessungsmodelle zahlreicher Normen vermuten lieBen.

In der Untersuchung zeigte sich, dass das Verhalten der Wénde iiberwiegend durch
den Fiillbeton dominiert wurde. Daher wurden im numerischen Modell und im Be-
messungskonzept (Nachweis von Einzelstiitzen) die Schalungsziegel vernachléssigt.
Die Versuchsergebnisse stimmten gut mit dem numerischen Modell {iberein.

Das in der aktuell giiltigen allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung (von Mai 2009)
angewandte Bemessungskonzept beruht allerdings nach wie vor auf dem analyti-
schen Modell von [Makunza 2001].

Die einzige veroffentlichte zyklische Versuchskurve stammt von einer der schlanken
Winde und lésst auf ein duktiles Versagen schlieen. Versuchskurven von gedrun-
genen Winden, die ein ,,sproderes Schubversagen® erwarten lassen, wurden nicht
verdffentlicht. Uber unbewehrte Versuchswiinde, die einen Vergleich mit den Er-
gebnissen bewehrter Wéande ermoglichen wiirden, wurde ebenfalls nicht berichtet.

3.2.4 Shear Strength of Reinforced Hollow Unit Masonry Walls

In dieser Untersuchung [Matsumura 1987] wurden 57 Winde aus Normalbeton-
Schalungssteinen mit einer Wiirfeldruckfestigkeit von 23 —43 N/mm? untersucht
(und 23 Winde aus Ziegel-Schalungssteinen). Der Fiillbeton wies Wiirfeldruckfes-
tigkeiten von 22 — 24 N/mm? auf (allerdings hat Matsumura nicht alle diese Versu-
che selbst durchgefiihrt, sondern bei fehlenden Daten auf Untersuchungen von
[Hachisu et al. 1980], [Imai et al. 1982] und [Kaminosono 1985] zuriickgegriffen).
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Etwa zwei Drittel der Winde waren nur dort ausbetoniert, wo Bewehrungsstibe
eingebaut wurden. Das restliche Drittel war vollkommen mit Beton verfiillt, wie es
in Europa iiblich ist. Es wurden folgende Einfliisse untersucht:

e Fiillbetonfestigkeit

e Horizontalbewehrungsgrad

e Vertikallast

e Verhiltnis von Wandldnge zu -héhe

Die meisten Versuchswénde versagten auf Schub, was sich durch x-férmige Risse
zeigte. Die Versagensschubspannungen fiir vollstindig ausbetonierte Wiande aus
Beton-Schalungssteinen lagen bei 1,6 bis 2,9 N/mm?.

Hierbei wurde beobachtet, dass die maximale Schubspannung etwa im Verhiltnis
mit der Wurzel der Mauerwerksdruckfestigkeit ansteigt. Auflerdem zeigten sich ein
deutlicher Einfluss des Horizontalbewehrungsgrades, der Vertikallast und der
Schubschlankheit (d.h. des Wandhohen- zu Wandléngenverhéltnisses).

Die hergeleitete Bemessungsgleichung wird hier der Vollstdndigkeit halber wieder-
gegeben. Fiir die exakte Bedeutung der einzelnen Faktoren sei der interessierte Leser
an [Matsumura 1987] verwiesen:

0,76 ; K .
V.=13k,k,- 7 -«/fm(g)+0,18-y-§-1/§h~h~0'y-jm(g)+0,2~0'0(g) 10%t-5 (3-7)

—+0,7
d

3.2.5 Bond in Reinforced Concrete Masonry

[Soric et al. 1987] untersuchten den Verbund zwischen Schalungssteinen aus Nor-
malbeton und dem Fiillbeton. Die Verbundeigenschaften werden vor allem durch
Adhisionskrifte dominiert. Reibverbund oder Scherverbund, wie beim Verbund
zwischen Bewehrungsstahl und Beton, kann hier im Allgemeinen nicht aktiviert
werden. Dementsprechend sind die im Ausdriickversuch (siche Abbildung 3-7) ge-
messenen Verbundspannungen klein im Vergleich zu Werten, die man beim Aus-
zug- oder Ausdriickversuch von Bewehrungsstahl feststellt.

Der Versuchskorper wurde auf der Oberseite durch eine Flachenlast nur im Bereich
des Fiillbetons beansprucht. Gelagert wurde auf der Unterseite dementsprechend nur
der Bereich des Schalungssteins. Die Verbundspannung ermittelten die Autoren
durch Division der gemessenen Maximallast P durch die Kontaktfliche zwischen
Schalungsstein und Fiillbeton. Die Oberflichenbeschaffenheit der Kontaktfliche
kann als glatt eingestuft werden.
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Abb. 3-7  Ausdriickkdrper [Soric et al. 1987]

Die gemessene Verbundspannung liegt bei einem Mittelwert von 1,52 N/mm?. Die
drei Einzelwerte lagen zwischen 1,39 N/mm? und 1,59 N/mm?. Ein Versuch, der bei
der Ermittlung dieses Mittelwertes nicht beriicksichtigt wurde, lieferte sogar eine
maximale Verbundspannung von 2,32 N/mm?.

3.2.6 Untersuchungen an der University of Berkeley

Am Earthquake Engineering Research Center der University of Berkeley fiihrten
zwischen 1976 und 1985 verschiedene Forschungsgruppen [Mayes et al. 1976a],
[Mayes et al. 1976b], [Hidalgo et al 1978], [Shy-Wen et al. 1978], [Hidalgo et al.
1979], und [Sveinsson et al. 1985] insgesamt 95 Versuche an Schalungssteinwénden
bzw. doppelschaligen Mauerwerkswianden mit betonverfiilltem Zwischenraum
durch. 23 dieser Wénde im Format h/1=1/1 und sechs Wénde im Format
h/1=1/2 wurden aus Normalbeton-Schalungssteinen hergestellt.

Der unbewehrte Referenzprobekorper im Verhéltnis 1/1 (h=1~1,2 m) versagte
bei einer Schubspannung von 1,42 N/mm?2. Durch Einbau von Vertikal- und Hori-
zontalbewehrung (vertikal je 8 mm am Wandende, 4 @ 6 mm horizontal) konnte die
Versagensschubspannung auf 2,65 N/mm? gesteigert werden, bei einer konstanten
Vertikalspannung von 1,8 N/mm?. In allen Féllen war Schubversagen ma3gebend.

Der Vertikalbewehrungsgrad hatte keinen Einfluss auf die Tragfahigkeit. Diese Be-
obachtung scheint im Widerspruch zu anderen Autoren zu stehen. Allerdings hatten
diese Autoren die Vertikalbewehrung iiber die Wandlidnge verteilt, so dass die Dii-
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belwirkung der Bewehrungsstibe im Bereich der Schubrisse genutzt werden konnte
(vergleiche [Tomazevi¢ 1999]).

Die Steigerung der Horizontalbewehrung bewirkte, wie bei den meisten anderen
Autoren, eine deutliche Vergroferung der Versagenslast.

Abbildung 3-8 und 3-9 zeigen Vergleiche der unbewehrten zur maximal bewehrten
Wand:

Abb. 3-8  Umhiillende der Versuchskurven (nach [Shy-Wen et al. 1978])

Abb. 3-9 Unbewehrte (1.) und maximal bewehrte (r.) Wand [Shy-Wen et al. 1978])
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Im Vergleich der beiden Bilder wird die Steigerung der Duktilitdt deutlich. Man
erkennt auch deutlich die gleichmiBigere Verteilung der Risse und die geringere
Rissbreite beim Versuch mit Bewehrung. Vor allem aber werden Tragfdhigkeit und
Verformbarkeit um circa 90 % gesteigert.

Die sechs Versuche an gedrungenen Wénden (h/1=0,5) versagten ebenfalls alle
durch Schub. Die Horizontalbewehrungsmenge - der einzige Parameter, der variiert
wurde - erhdhte auch bei diesen Versuchen die Tragfdhigkeit, allerdings nicht so
deutlich wie bei den vorigen Versuchen.

Die zwolf abschliefend von [Sveinsson et al. 1985] getesteten Winde zeigten
nochmals deutlich folgende Einflussfaktoren auf:

e Vertikallasten erhdhen die Schubtragfahigkeit deutlich, reduzieren aber bei
hohen Werten auch die Duktilitét

e Die Horizontalbewehrung erhoht ebenfalls die Tragfiahigkeit, allerdings
sorgt eine Verdoppelung von zwei auf vier Bewehrungsstibe (@ =5 mm)
nur fiir eine Traglaststeigerung von 16 %. Die Duktilitit wird ebenfalls er-
hoht. Die Verankerung mit 180°-Endhaken zeigte eine deutliche Verbesse-
rung der Duktilitdt im Vergleich zu 90°-Endhaken.

e Die in dieser Versuchsreihe erstmals vorgenommene gleichméfige Vertei-
lung der Vertikalbewehrung iiber die Wandldnge zeigte nicht die erwartete
Erhéhung von Duktilitit und Tragfdhigkeit durch Diibelwirkung. Bei den
Ziegel-Schalungssteinen war der Effekt allerdings deutlich und fiihrte zu
einer Tragfahigkeitssteigerung von 25 %. Ein Grund fiir dieses unterschied-
liche Verhalten konnte nicht identifiziert werden.

3.2.7 Seismic Resistance of Reinforced Concrete Masonry
Shear Walls with High Steel Percentages

In dieser Untersuchung [Priestley 1977] wurden sechs Versuche an Normalbeton-
Schalungssteinwanden (h/1=1,65m/ 2,43 m, t = 0,143 m) durchgefiihrt. Vier die-
ser Wande wurden ohne Normalkraftbelastung getestet, zwei Wande mit einer Nor-
malkraft von 240 kN (was einer vergleichsweise geringen Vertikalspannung von
0,69 N/mm? entspricht).

Im Vergleich zu anderen Autoren waren die Wande aber stark bewehrt, sowohl hori-
zontal (acht Stdbe vom Durchmesser 16 oder 19 mm) als auch vertikal (sechs bis
acht Stébe, d = 16 mm oder 19 mm). Die Vertikalbewehrungsstibe wurden im unte-
ren Bereich durch einen UbergreifungsstoB (1, = 54-d) gestoBen, die Horizontalbe-
wehrungsstéibe jeweils durch einen 180°-Endhaken am Wandende verankert.

Abbildung 3-10 zeigt die Umhiillende von zwei Versuchen und vergleicht das zykli-
sche Verhalten der normalkraftfreien Wand A1 mit der vertikal belasteten, ansonsten
identischen Wand A5:
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Abb. 3-10 Vergleich einer vertikalkraftbelasteten mit einer vertikal unbelasteten ~Wand
(nach [Priestley 1977])

Wand Al war mit je acht Bewehrungsstében (d = 19,05 mm) bewehrt und erreichte
eine maximale Horizontalkraft von 695 kN, Wand A5 versagte bei 818 kN. Die Be-
lastbarkeit konnte durch die Normalkraft also um 123 kN gesteigert werden.

Auch bei dieser Untersuchung hatte die Normalkraft also einen deutlichen und posi-
tiven Einfluss auf die Tragfédhigkeit. Verformbarkeit und Duktilitit wurden ebenfalls
gesteigert.

Wand A2 wurde mit je sechs Bewehrungsstdben vom Durchmesser 16 mm bewehrt:
Im Vergleich zu der ansonsten identischen Wand A2 enthielt Wand A1 also 91 %
mehr Bewehrung. Es wurde eine maximale Horizontallast von 432 kN erzielt im
Vergleich zu 695 kN, was einer Steigerung von 61 % entspricht. Auch bei dieser
Untersuchung wird also deutlich, dass mit der Steigerung der Bewehrungsquer-
schnittsfldche keine proportionale Steigerung der Tragfédhigkeit erreicht wird.
Priestley fiithrt den schnellen Abfall von Steifigkeit und Tragféhigkeit im letzten
Verformungszyklus auf Gleiten der Wand entlang der Sohlfuge zuriick. Dies ist
durch die geringe Auflast erkldrbar und verdeutlicht, dass im Lastfall Erdbeben nicht
nur die Erdgeschosswand mafigebend werden kann, sondern ebenso gering belastete
Wiinde in den oberen Stockwerken, als auch vertikal geringer belastete Aulenwinde
im Allgemeinen.

AuBerdem sollte noch darauf hingewiesen werden, dass der hohe Horizontalbeweh-
rungsgrad die Bildung von durchgehenden Schubrissen wirksam verhindert hat.
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3.2.8 Cyclic Loading Tests of Slender
Concrete Masonry Shear Walls

In der Untersuchung von [Priestley et al. 1982] wurden drei dreistdckige schlanke
Winde getestet, die von der Vertikalbelastung her in vier- bis flinfstockigen Gebéu-
den vorgefunden werden. Bei Wand 1 wurde auf der obersten Wand (Wandlidnge
2,4 m) eine Vertikallast von 556 kN aufgebracht (inkl. Eigengewicht entspricht dies
640 kKN auf dem Fundamentbalken). Wand 3 wurde vertikal mit 166 kN belastet
(entspricht 250 kN in Fundamenthohe). Abbildung 3-11 zeigt die unterschiedlichen
Hysteresekurven dieser Versuche:

—————————————————————————————————————————— e T
Wand 1
--------- B T S L i

----Wand 3 . e T

[ S SN ve s I N W W S ...
/’ W

.......................................... 1.GE}._...r_...,...............N__.N.._.,.........._._.N._.,....,...

Abb. 3-11 Umhiillende der Hysteresekurven von Wand 1 und 3 (nach [Priestley et al.
1982])

Die geringer belastete Wand 3 zeigt ein deutlich stabileres Verformungsverhalten.
Die Maximallast konnte deutlich ldnger aufrechterhalten werden und die Maximal-
verschiebung ist deutlich grofer (70 mm zu 125 mm). Die Ursache liegt im bei
Wand 1 deutlich stirker ausgeprigten Druckversagen in den Ecken, das zu Vertikal-
rissen und zum Abplatzen der Schalungssteine fiihrt (bei Stauchungen von etwa
0,25 %o). Dadurch reduziert sich auch die Betondeckung und letztlich knickten die
Vertikalbewehrungsstibe aus.

Die Endverankerung der Horizontalbewehrungsstibe wurde durch 90°-Endhaken
realisiert. Nach den Beobachtungen anderer Autoren hitten 180°-Schlaufen das
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Ausknicken der Vertikalbewehrungsstibe am Rand vermutlich verhindert und das
Verhalten insgesamt deutlich verbessert. Nichtsdestotrotz zeigen alle drei getesteten
Wiinde eine sehr zufriedenstellende Duktilitét. Duktilitdtswerte (bzw. Verhaltensfak-
tor) bis 2,5, wie sie fiir bewehrtes Mauerwerk in Deutschland bzw. Europa gelten,
konnten eindeutig gerechtfertigt werden. Der Autor ermittelte mit diesem Verfahren
fiir Wand 1 eine Duktilitit von 2,06 respektive 3,0 fir Wand 3.

Abb. 3-12  Versagensbild von Wand 3 [Priestley et al. 1982]

Zahlreiche Untersuchungen mit &hnlichen Ergebnissen wurden in den letzten
50 Jahren durchgefiihrt, die hier der Ubersichtlichkeit halber nicht alle diskutiert
werden sollen. Der interessierte Leser sei zum Beispiel an [Hiraishi 1985],
[Woodward et al. 1985a], [Woodward et al. 1985b], und [Shing et al. 1989] verwie-
sen.

3.2.9 Versuche an Mauerwerksscheiben unter Normalkraft
und Querkraft an der ETH Zirich 1984

Hansruedi Ganz und Bruno Thiirlimann [Ganz et al. 1984] fiihrten grofformatige
Wandversuche an Mauerwerksscheiben unter Variation der Normalkraft, der Lager-
fugenbewehrung und der Belastungsart (zyklisch oder progressiv) durch. Die Lager-
fugenbewehrung sorgte zwar fiir keine nennenswerte Tragfahigkeitssteigerung, er-
hohte aber die maximal erreichbare Horizontalverschiebung deutlich.

Die zyklische Aufbringung der Horizontalverformungen reduzierte die Tragfahigkeit
um 10 bis 15 % im Vergleich zur progressiven Horizontalverformung. Verminderte
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Tragfahigkeiten bei zyklischer Aufbringung der Horizontalverformungen beobachte-
ten auch andere Autoren, siche zum Beispiel [Tomazevic¢ et al. 1996].

3.2.10 Rationell hergestellte Wande aus vorgespanntem
groRformatigem Mauerwerk mit hohem
Erdbebenwiderstand

[Budelmann et al. 2004] untersuchten vier vertikal vorgespannte Mauerwerkswinde
aus Kalksandstein, die horizontal statisch-zyklisch verformt wurden. Das einseitige
Abheben des Kopfbalkens wurde durch seitlich angebrachte Zugstangen verhindert.
Variiert wurden Litzenabstand und Wandabmessungen.

AuBerdem wurden die Wandversuche numerisch mit dem Finite-Elemente-
Programmsystem ATENA mit Beachtung der nichtlinearen Eigenschaften (materiell
und geometrisch) nachgerechnet. Dabei wurden gute Ubereinstimmungen bei einer
statisch-monotonen Nachrechnung der Versuche erzielt. Bei Beriicksichtigung der
zyklischen Horizontalverformungen wurden teilweise hohere Horizontalwiderstdnde
ermittelt im Vergleich zur rein statischen Rechnung. Hier besteht offensichtlich noch
Forschungsbedarf. Die anschlieBende Parameterstudie wurde daher mittels einer
monotonen Steigerung der Horizontalverformungen durchgefiihrt.

3.3 Zusammenfassung Stand des Wissens
und Schlussfolgerungen fiir die eigenen
Untersuchungen

Es existieren zwar zahlreiche Untersuchungen zu Aussteifungswinden aus Scha-
lungssteinen und daraus abgeleitete Bemessungsmodelle, allerdings wurden keine
dieser Untersuchungen mit Schalungssteinen aus Leichtbeton durchgefiihrt. Noch
dazu wurden nahezu alle Versuche mit vermortelten StoB3- und Lagerfugen verwirk-
licht. AuBBerdem lassen Versuchsergebnisse vermuten [Makunza 2001], dass die in
Europa verwendeten Bemessungsmodelle sehr weit auf der sicheren Seite liegen.

Vom europdischen Forschungsprojekt DISWall [Brameshuber et al. 2008] abgese-
hen, nutzte auch kein Wissenschaftler die Methode der finiten Elemente, um fehlen-
de Parameter fiir die Bemessungsmodelle zu untersuchen.

[Soric et al. 1987] untersuchten den Verbund zwischen Schalungsstein und Fiillbe-
ton durch Testen von Ausdriickkorpern und ermittelten einen Mittelwert der Haft-
verbundfestigkeit von 1,5 N/mm?. Die Kontaktflache zwischen Stein und Fiillbeton
war unbehandelt und kann im Sinne des EC2 somit als glatt eingestuft werden.
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[Schubert 2005] priifte die Haftscherfestigkeit verschiedener Mauersteine und Mor-
telarten und kam zu dem Schluss, dass das Versagen in den meisten Fillen nicht in
der Fuge, sondern im Stein stattfand. Fiir haufwerksporigen Leichtbeton in Kontakt
zu Normalbeton fiihrte er zwar keine Untersuchungen durch. Allerdings kann auf-
grund der Rauigkeit der Fuge geschlussfolgert werden, dass die Fugentragfiahigkeit
sogar hoher ist als bei klassischen Mauermoértel-Mauersteinkombinationen.

In Zeiten steigender Energiepreise wére es auch von Interesse, Schalungssteine aus
haufwerksporigem Leichtbeton zu untersuchen, die im Vergleich zu Normalbeton
eine deutlich reduzierte Wérmeleitfdhigkeit besitzen. Des Weiteren wurde bisher der
Einsatz von integrierter Warmedimmung (zum Beispiel aus Polystyrol) nicht unter-
sucht. Fiir die eigene Untersuchung sollen daher Schalungssteine aus haufwerkspo-
rigem Leichtbeton zur Anwendung kommen. Aufgrund deren Eigenschaften kann
die Kontaktflache als rau charakterisiert werden, siche Abbildung 3-13. Dement-
sprechend kann erwartet werden, dass die maximale Verbundspannung sogar {iber
den von Soric gemessenen Werten liegt. [ Wohlfahrt 2010] bestétigt diese Annahme.
Fiir das Finite-Elemente-Modell wird daher zunéchst die Annahme eines starren
Verbundes zwischen Schalungsstein und Fiillbeton getroffen werden.

Abb. 3-13  Oberfliachencharakteristik des haufwerksporigen Leichtbetons

Die umfassenden Versuchsreihen der University of Berkeley zeigen im Gegensatz
zu [Voon 2007], dass die Erhéhung des Horizontalbewehrungsgrades die Tragfahig-
keit nur deutlich unterproportional erhdht. Ebenfalls verdeutlicht wurde die Uberle-
genheit von 180°-Endhaken bei der Verankerung der Horizontalbewehrung. Andere
Forschungsarbeiten berichten ebenfalls von nur sehr geringfiigigen Tragfédhigkeits-
erhohungen durch Horizontalbewehrung, zum Beispiel [Ganz et al. 1984].

Es besteht offenbar grofler Forschungsbedarf im Bereich der Schalungssteine, vor
allem hinsichtlich der Verwendung von trocken verlegten Leichtbeton-
Schalungssteinen, und in Verbindung mit integrierter Warmeddmmung. Daher wur-
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den die eigenen Untersuchungen mit Schalungssteinen aus haufwerksporigem
Leichtbeton mit integrierter Warmeddmmung aus Polystyrol durchgefiihrt.

Diese Bauweise vereint zahlreiche Vorteile von Schalungssteinen in sich:
e hohe Tragfdhigkeit
e cinfache und schnelle Montage (unvermortelte Sto3- und Lagerfugen)
e geringes Gewicht der Steine, so dass von Hand gemauert werden kann

o gute Wiarmedimmwerte durch Verwendung von Leichtbeton und integrier-
ter Warmeddmmung (Polystyrol) bei gleichzeitig gutem Schallschutz

o diffusionsoffen, so dass ein Feuchteausgleich zwischen Raumluft und Wand
mdglich wird (Verwendung diffusionsoffener Innen- und AuBlenputze vo-
rausgesetzt)

e cinfacher Einbau von Horizontal- und Vertikalbewehrung

Abbildung 3-14 zeigt den als Referenz verwendeten Schalungsstein ohne Wiarme-
dédmmung (fiir Innenwénde) und mit integrierter Warmeddmmung (fiir Auflenwén-
de). Die Stiarke der Warmeddammung kann je nach statischen Anforderungen zwi-
schen 4 und 17 cm betragen.

Abb. 3-14 Verwendete Schalungssteine

Fiir die eigenen Untersuchungen standen als Finite-Elemente-Programm ATENA
oder Simulia (ABAQUS) zur Auswahl. Aufgrund der Ergebnisse von [Budelmann et
al. 2004] und eigener positiver Erfahrungen wurde Simulia fiir die eigenen Untersu-
chungen ausgewihlt.
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Eigene experimentelle Untersuchun-
gen

Die eigenen experimentellen Untersuchungen werden mit einem sogenannten Ther-
mo-Schall-Schalungsstein (Abkiirzung: T = Thermo, S = Schall) der Stirke 30 cm
durchgefiihrt. Die Dicke der integrierten Warmeddammung wurde zu 11,5 cm (ma-
ximal mdgliche Stirke) gewaihlt, um minimale Tragfihigkeiten zu erreichen. Die
Kurzbezeichnung fiir diesen Schalungsstein (der Firma Gisoton Wandsysteme,
Aichstetten) lautet somit TS 30/11,5. Von einem Wandversuch abgesehen, bei dem
die Styroporummantelung der Leichtbetonquerstege entfernt wurde, um deren Ein-
fluss auf die Tragfahigkeit zu untersuchen, wurden alle Experimente mit diesem
Referenz-Schalungsstein durchgefiihrt, siche Abbildung 4-1.

Dieser Schalungsstein wird zum einen am héufigsten eingesetzt, zum anderen ent-

hélt er die maximale Menge an Warmeddmmung, so dass er statisch die unglinstigs-
ten Eigenschaften aufweist.

Abb. 4-1  Schalungsstein TS 30/11,5 (1.) und das Polystyrol-Steckteil (r.)

Die Untersuchungen umfassen zum einen fiinf realmaBstibliche Winde
(2,5 x2,5m?), an denen die wichtigsten Einflussfaktoren auf die Horizontaltragfa-
higkeit und Verformbarkeit von Schalungssteinwénden exemplarisch untersucht
werden. Der Versuchsaufbau wurde nach den Ergebnissen eines européischen Ver-
bundforschungsprojektes beziiglich der Schubtragfahigkeit von Mauerwerkswéinden
(ESECMASE) realisiert und von [Miinich 2011] entwickelt, basierend auf der Arbeit
von [Wallner 2008]. Der Grundgedanke dieser Versuchstechnik ist, die Normalkraft
iiber zwei Hydraulikzylinder in Abhéngigkeit der Horizontkraft und -verformung so
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zu regeln, dass ein Schubversagen der Wand erreicht bzw. Druckversagen in den
Ecken oder Kippen verhindert wird.

Im Anschluss an diese GroBversuche wird abschlieBend untersucht, ob diese Ergeb-
nisse auch auf kleinformatige Wandversuche (1,25 x 1,25 m?) {ibertragen werden
konnen. AuBerdem sollen diese Versuche mit einer konstanten Normalkraftbelas-
tung durchgefiihrt werden, um auch diesen Einfluss auf das Verhalten von Wénden
analysieren zu kdnnen.

41 GroRformatige Wandversuche

411 Herstellung der Versuchskorper

Die Schalungssteinwiande wurden nach den Vorschriften der damals giiltigen allge-
meinen bauaufsichtlichen Zulassung Z-15.2-18 (kurz: abZ) trocken und im Halbver-
band aufgemauert, siche Abbildung 4-2:

Abb. 4-2  Trockenes Aufmauern der Winde im Halbverband nach abZ
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In einigen Punkten wurde aber bewusst von der Zulassung abgewichen, um hiufig
auf der Baustelle vorkommende Einbauméngel zu simulieren:

e nur bei Versuchswand 1, Verwendung eines Betons C20/25 ohne FlieBmit-
tel, Konsistenzklasse F3. Die restlichen Wéande wurden mit leicht verdich-
tendem Beton (LVB) der Giite C25/30 hergestellt

e Betonieren erst nach Erreichen der vollen Héhe der Wand (2,5 m), verdich-
ten durch Stochern. Die Zulassung schreibt das Betonieren spétestens nach
1,80 m vor

e keine Verwendung von Schiittrohren. Die Zulassung schreibt eine maximale
Fallh6he des Betons von 1,0 m vor

e Verzicht auf das Vornédssen der Schalungssteine

Trotz der Einbauméngel wurden keine Qualitdtseinbullen beobachtet. Die Verwen-
dung eines Betons der Konsistenzklasse F3 erschwerte zwar erwartungsgemal3 Ein-
bau und Verdichtung (zulassungskonform durch Stochern), es entstanden aber keine
Kiesnester oder Hohlstellen. Die deutliche Uberschreitung der maximalen Fallhdhe
fiihrte ebenfalls zu keiner feststellbaren Entmischung des Betons. Die Tragfahigkeit
des Verbundes zwischen Schalungsstein und Fiillbeton war trotz des Verzichts auf
Vornéssen ausreichend, um Verbundversagen zu verhindern. In keinem der Versu-
che wurden Ablosungen der Leichtbetonschale vor Erreichen der maximalen Hori-
zontallast beobachtet.

4.1.2 Materialparameter der Versuchskorper

4.1.2.1 Fiillbeton

Parallel zum Betonieren der Versuchswidnde wurden Probekorper erstellt, normge-
mal gelagert und jeweils am Versuchstag gepriift. Die Probezylinder waren 30 cm
hoch und hatten einen Durchmesser von 15 cm. Die Probewiirfel wiesen eine Kan-
tenlénge von 15 cm auf.

Tab.4-1  Materialparameter des Fiillbetons

Wand
Materialparameter (Mittelwerte) 1 2 3 4 5
E-Modul [N/mm?] 24504 28492 - - -
Zylinderdruckfestigkeit [N/mm?] 25 34,5 - -
W rfeldruckfestigkeit [N/mm?] 27,3 39,1 43,6 29,8 32,7
Spaltzugfestigkeit [N/mm?] 1,98 2,58 - - -
Konsistenzklasse F3 F6 F6 F6 F6
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Fiir Wand 4 und 5 wurde die Mischung des Fiillbetons leicht verdandert, um &hnliche
Festigkeiten wie bei Wand 1 zu erhalten und dadurch die Versuchsergebnisse besser
vergleichen zu konnen.

AuBerdem wurde nach Wandversuch 2 nur noch die Wiirfeldruckfestigkeit getestet,
da sich die iibrigen Materialparameter ausreichend genau durch die in den einschli-
gigen Normen angegebenen Gleichungen berechnen lassen.

4.1.2.2. Leichtbeton

Die Materialfestigkeiten der verwendeten Schalungssteine aus haufwerksporigem
Leichtbeton wurden in den letzten Jahren mehrfach durch die Offentliche Baustoff-
priifstelle der Hochschule Biberach ([Wohlfahrt 2006], [Wohlfahrt 2008a], [ Wohl-
fahrt 2008b], [Wohlfahrt 2010]) und durch das Otto-Graf-Institut, Stuttgart [Kndd-
ler 1999] tiberpriift. Auf eigene Materialtests wurde daher zunédchst verzichtet. Die
folgende Tabelle gibt die ermittelten Materialparameter wieder:

Tab.4-2  Materialparameter des Leichtbetons

Jahr der Untersuchung
Materialparameter (Mittelwerte) 1999 2006 2008-1 2008-2 2010
Rohdichte [kg/m?] 1210 - 1200 1000 1000
E-Modul [N/mm?] 6700 - - - -
Zylinderdruckfestigkeit [N/mm?] 11 - - - -
W rfeldruckfestigkeit [N/mm?] - - 14,4 10,2 -
Biegezugfestigkeit [N/mm?] - 3,15 - - 3,08
Spaltzugfestigkeit [N/mm?] - - - - 1,91

4.1.3 Versuchsaufbau
Fiir die GroBwandversuche wurde auf den von [Miinich 2011] entwickelten Ver-
suchsstand zuriickgegriffen. Gedndert wurden:

e Herstellung von drei Sdtzen Last- und Fundamentbalken (Querschnitt
30 cm x 30 cm)

e Verstarkung durch zwei zusitzliche Gewindestangen, tiber die die Horizon-
tallast im Zugbereich auf den Lastbalken (Kopfbalken) aufgebracht wird

e Vier induktive Wegaufnehmer gleichméBig tiber die Wandhohe verteilt, ein
induktiver Wegaufnehmer auf Hohe des Kopfbalkens, zur Messung der Ho-
rizontalverformungen

Abbildung 4-3 zeigt den Versuchsaufbau der Growandversuche.

36



Eigene experimentelle Untersuchungen

Abb. 4-3  Versuchsstand der GroBBwandversuche

4.1.3.1 Vertikalkraft

Die vertikale Auflast wurde an zwei Stellen iiber insgesamt vier Hydraulikzylinder
iiber Lastverteilungsplatten auf Stahlprofile aufgebracht. Zwischen Stahlprofil und
Stahlbetonlastbalken wurde zur Minimierung der Reibung eine Gleitschicht aus
Teflonplatten angeordnet. Der Lastbalken seinerseits war durch eine Zementmortel-
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schicht mit der Versuchswand verbunden. Die Verbindung zum Horizontalkraftzy-
linder wurde iiber Stahlplatten, die durch vorgespannte Gewindestangen verbunden
waren, realisiert. Zur Verdeutlichung sind in Abbildung 4-4 die Lasteinleitungsstel-
len durch Pfeile farblich hervorgehoben.

Die Versuchswand wurde im WandfuBlbereich durch eine Zementmértelschicht mit
einem Stahlbetonfundamentbalken verbunden. Der Fundamentbalken wurde, um
Abheben zu verhindern, auf den Hallenboden abgespannt. Um Horizontalverschie-
bungen des Fundamentbalkens ebenfalls zu minimieren, wurde dieser seitlich fixiert.

Abb. 4-4  Lasteinleitungsstellen

Die Anfangslast betrug 2x180 kN = 360 kN. Die Vertikalzylinder wurden dabei
kraftkontrolliert so gesteuert, dass das statische System einer beidseitig eingespann-
ten Wand simuliert wurde. Mit dem Anstieg der Horizontallast wird also auch die
Vertikallast vergroBert. Nach Kapitel ,,Stand des Wissens® steigt mit der Vertikallast
aber auch die Schubtragfdhigkeit, was bei der Analyse der Versuchsergebnisse be-
achtet werden muss. Abbildung 4-5 zeigt beispielhaft den Verlauf der Vertikallast
iiber die Versuchsdauer (anhand von Wandversuch 5) in einem kompletten Horizon-
talverschiebungszyklus:
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Abb. 4-5  Verlauf der Vertikalkraft in einer Horizontalverschiebungsstufe

Fiir Abbildung 4-5 wurde die Verformungsstufe ausgewihlt, bei der die maximale
Horizontallast von 493 kN erreicht wurde. Durch die horizontalkraftabhingige Ver-
suchssteuerung waren zur Wahrung des vordefinierten Momentengleichgewichts
(M=0 in Wandmitte) Vertikalkréfte von circa -900 kN (Zylinder rechts) und -20 kN
(vordefinierte Minimallast, Zylinder links) nétig. Durch die fortschreitende Schéadi-
gung der Wand sinkt die Horizontalkraft in den beiden folgenden Zyklen ab (jeder
Verformungszyklus wird in einer Verformungsstufe jeweils drei Mal wiederholt),
wodurch natiirlich auch die Vertikallast sinkt.

Da durch diese Art der Versuchssteuerung sehr hohe Vertikallasten generiert werden
konnen, wurden die Vertikalzylinder in jedem Versuch so positioniert, dass planmai-
Big keine Biegung um die schwache Achse der Versuchswand auftrat (Ausmitte der
Normalkraft e, = 0).

4.1.3.2 Horizontalkraft

Die Horizontalkraft wurde weggeregelt {iber einen Hydraulikzylinder auf einen
Stahlbetonbalken (im Folgenden auch Last- oder Kopfbalken genannt) aufgebracht.
Die Verbindung zwischen Zylinder und Lastbalken wurde mit Hilfe von massiven

Stahlplatten realisiert, die mit vorgespannten Gewindestangen fixiert wurden, ver-
gleiche Abbildung 4-6.
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Abb. 4-6  Einleitung der zyklischen Horizontalverformungen

Abbildung 4-7 zeigt die Horizontalverformungszyklen, jeder Zyklus wurde jeweils
drei Mal wiederholt:

Verlauf der Horizontalverschiebungen

10 il III II III
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-10 my 'l'
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Messwerte [-]

Abb. 4-7  Verlauf der Horizontalverschiebung iiber die Versuchsdauer
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41.4 Wandversuch 1

Zu Beginn der Untersuchungsreihe wurde als Referenz fiir das weitere Vorgehen
eine unbewehrte Wand getestet. Verwendet wurde wie bereits erwdhnt der soge-
nannte Thermoschall-Schalungsstein (TS 30/11,5). Basierend auf diesen Versuchs-
ergebnissen sollte das weitere Vorgehen entschieden werden. Abbildung 4-8 zeigt
das zyklische Kraft-Verschiebungsdiagramm dieses Versuchs.

Der Wand wurde zyklisch eine betragsmifBige Kopfverformung aufgezwungen. Je-
der Zyklus wurde drei Mal wiederholt, beginnend bei 8 mm und endend bei 14 mm.
Die erreichte maximale Horizontallast trat im ersten Verformungszyklus von 8§ mm
auf und betrug 279 kN. Bei der Erstwiederholung dieser Verformung wurde eine
Last von 253 kN (Tragfahigkeitsreduzierung von 9,3 %) erreicht, bei der Zweitwie-
derholung war noch eine Tragfahigkeit von 242 kN vorhanden (Tragféhigkeitsredu-
zierung im Vergleich zur Erstwiederholung von 4,3 %).

Bei der zweiten Verformungsstufe von 10 mm wurde noch eine Horizontallast von
256 kN erreicht. Bei der Erstwiederholung sank die Traglast auf 222 kN (Reduzie-
rung um 13,3 %), respektive 202 kN (erneute Reduzierung um 9 %) bei der Zweit-
wiederholung.

Diese Tendenz wurde auch bei den folgenden Verformungsstufen beobachtet. Je
Zyklus sank die erreichbare Horizontallast immer weiter ab, begleitet von der Bil-
dung neuer Risse und VergroBerung der Rissbreite und -linge bestehender Risse.
Der Versuch wurde nach Abschluss der Verformungsstufe von 14 mm abgebrochen,
weil ein Kollaps der Wand und die Beschiddigung der Messeinrichtungen befiirchtet
werden musste. Die Tragfihigkeit der Wand war zu diesem Zeitpunkt auf circa 40 %
des Maximalwertes abgesunken.

Hysteresekurve Wand 1

Horizontalkraft
[kN]

Abb. 4-8  Hysteresekurve von Wandversuch 1
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Abbildung 4-9 zeigt Wand 1 nach Versuchsende. Man erkennt deutlich die fiir ein
Schubversagen typischen, sich kreuzenden Risse, welche einen schnellen Festig-
keitsabfall nach Erreichen der Hochstlast bedingten. Das Versagen kann eindeutig
als ,,Schubbruch* charakterisiert werden.

Die LeichtbetonauBBenschale hatte sich auch nach einer Vielzahl von Verformungs-
zyklen nicht vom Fiillbeton gelst. Der Verbund war also offenkundig noch intakt.
AbschlieBend wurde die Versuchswand beim Abbau intensiv untersucht. Es gab
keine Hinweise auf Fehlstellen im Fiillbeton, die aufgrund der geringen Quer-
schnittsbreiten und der Verdichtung durch Stochern im Vorfeld befiirchtet worden
waren.

Mit der 80 %-Regel nach [TomaZzevi¢ 1999] wird fiir diesen Wandversuch eine Duk-
tilitdt von 2,06 ermittelt.

Abb. 4-9  Rissbild von Wand 1 nach Versuchsende

4.1.5 Wandversuch 2

Um den Einfluss der Polystyrol-Stegummantelung zu untersuchen, wurde diese fiir
Wandversuch 2 im Bereich der Leichtbetonquerstege entfernt. Die Hohe der Quer-
kanile stieg durch diese MaBinahme von 5,5 auf 8,5 cm. Durch diese Querschnitts-
vergroBerung wiirde sich gemil3 abZ eine Hochstlast von 95 kN einstellen, bei Ver-
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wendung eines Betons C20/25. Abbildung 4-10 zeigt zum besseren Verstindnis den
in diesem Versuch verwendeten Schalungsstein:

Abb. 4-10 Entfernung der Polystyrol-Stegummantelung

Im Vergleich zu Wand 1 ist der Leichtbetonquersteg also nicht mit Polystyrol um-
hiillt. Zum einen steigt dadurch die Querschnittsfliche der einzelnen Fiillbetonstiit-
zen und Fiillbetonquerriegel. Zum anderen lieB auch der Verbund zwischen Fiillbe-
ton und Leichtbeton eine Tragfihigkeitssteigerung durch vermehrte statische Mit-
wirkung des Schalungssteins erwarten. Aullerdem verbessern sich Betonierbarkeit
und Einbau der Bewehrung durch diese VergroBerung der Querriegel. Als einzige
negative Auswirkung dieser Modifizierung sind ein erhohter Fiillbetonbedarf und
eine etwas schlechtere Warmedammwirkung in Kauf zu nehmen.

Abbildung 4-11 enthélt die Hysteresekurve fiir diesen Versuch. Es zeigt sich erwar-
tungsgemdl ein dhnliches Verformungsverhalten wie beim ersten Wandversuch.
Durch die VergroBerung des Querkanals ist die erreichte Maximallast aber deutlich
angestiegen. Da die eingesetzte Kraftmessdose filschlicherweise nur einen Messbe-
reich bis 500 kN hatte, kommt es bei Verschiebungen zwischen 6 und 10 mm zu
einer horizontalen Gerade (rechter oberer Quadrant) bei einer Kraft von 500 kN.
Durch graphische Interpolation der Versuchswerte in diesem Bereich kann die tat-
sdchlich erreichte Last aber grob mit 540 kN abgeschétzt werden. Die zugehdrige

43



Kapitel 4

Vertikalkraft betrug bei dieser Horizontalkraft 887 kN (im Vergleich zu einer Verti-
kalkraft von 490 kN bei Wandversuch 1).

Hysteresekurve Wand 2

A00 /
Enn
_—l—'-'-'-_'-_‘—
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Abb. 4-11 Hysteresekurve von Wandversuch 2

Auffallend ist die Asymmetrie des zyklischen Verhaltens. Begriindet ist dies durch
die geringere Steifigkeit der Horizontallasteinleitung, wenn der Hydraulikzylinder
einfahrt und damit die Kraft nur durch eine Zugkraft auf die vier Gewindestangen
eingeleitet wird. Fiir die weiteren Versuche wurde der Versuchsautbau daher ver-
stirkt, indem zwei zusitzliche Gewindestangen (Stahlgiite 10.9) eingebaut wurden.
Beim Ausfahren des Hydraulikzylinders wird die Horizontallast analog durch
Druckkrifte auf den Lasteinleitungsbalken iibertragen.

Analog zu Wandversuch 1 ermittelt sich eine Duktilitét von 2,4.

Abbildung 4-12 zeigt das Rissbild kurz vor Abbruch des Versuches. Es bildete sich
ein Trennriss unter einem Winkel von 60°. In der rechten oberen und der linken
unteren Ecke erkennt man, dass die Leichtbetonau3enschale und Teile des Fiillbe-
tons durch Uberschreiten der Druckfestigkeit abplatzen.
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Abb. 4-12 Trennriss bei Wand 2

Abbildung 4-13 zeigt in einer Nahaufnahme den Kreuzungsbereich der Schubrisse
in Wandmitte am Versuchsende. Man sieht hier deutlich, dass der Hauptriss durch
den ganzen Querschnitt verlduft. Das extreme Offnen eines solchen Risses hitte
durch Vertikal- und/ oder Horizontalbewehrung wirksam vermieden werden konnen.

Die Reibung der Rissufer fiihrte im Verlauf des Versuches durch die hohe Zahl an
Verformungszyklen zur sukzessiven Zerstorung der Leichtbetonauflenschale und
letztendlich zum Herabfallen einzelner Leichtbetonbruchstiicke. Man erkennt aber
deutlich, dass das Versagen iiberwiegend innerhalb der Leichtbetonschicht stattfand,
nicht im Verbundbereich zwischen Fiill- und Leichtbeton.

Der Hohlraum im Fiillbeton in Bildmitte kam durch den gleichen Mechanismus
zustande. Die Zementsteinmatrix wurde durch wechselndes Offnen und Schlieen
der Risse und Aneinanderreiben der Rissufer sukzessive zerstort.
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Abb. 4-13 Kreuzungsbereich der Risse

41.6 Wandversuch 3

Nachdem sich in Wandversuch 2 die VergroBerung des Fiillbetonquerschnittes als
sehr wirksam fiir die Tragfahigkeitssteigerung herausgestellt hat, wurde entschieden,
in Wandversuch 3 die Bedeutung des Verbundes zwischen Fiillbeton und Scha-
lungsstein zu untersuchen. Dafiir wurde das Polystyrol jeweils zur Hélfte an den
AuBenseiten des Fiillbetons angeordnet, wodurch eine Entkopplung des Fiillbeton-
kerns von der LeichtbetonauB3enschale erreicht wurde. Die Querschnitte waren an-
sonsten identisch zu Wandversuch 1. Laut abZ wird analog zu Wand 1 eine Versa-
genslast von circa 60 kN erwartet.

Abbildung 4-14 zeigt zur besseren Verstindlichkeit die Seitenansicht eines Steins
von Versuchswand 3.
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Abb. 4-14 Entkopplung von Schalungsstein und Fiillbeton mittels Polystyrol

Abbildung 4-15 zeigt die Hysteresekurve von Wandversuch 3. Auffillig gegeniiber
Versuch 1 und 2 ist das sehr stabile Hystereseverhalten dieses Versuches. Aufgrund
des fehlenden Verbundes trigt zunéchst der ,, innere Fiillbetonrahmen* wegen seiner
hoheren Steifigkeit einen Grofiteil der Lasten. Mit fortschreitender Schidigung wird
die Last dann vermehrt auf die Leichtbeton-AuBlenschale umgelagert, die ebenfalls
sukzessive zerstort wird. Insgesamt sinkt die Horizontallast nach Erreichen des Ma-
ximalwertes von 111 kN nur sehr langsam ab und die maximale Horizontalverschie-
bung ist mit 28 mm deutlich gréfer als in Versuch 1 und 2.
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Hysteresekurve Wand 3

150
100 Wea Vo | —
50
-30 d 10 20 30
Verschiebung [mm]
L= L~ V-Q'D'
Horizontalkraft
150 [kN]

Abb. 4-15  Hysteresekurve von Wandversuch 3

Das Riss- und Versagensbild unterscheidet sich ebenfalls deutlich von den zwei
vorigen Wandversuchen, siche Abbildung 4-16. Es entsteht kein schriger Trennriss,
sondern einzelne Risse im Bereich der Auflenschale.

Abb. 4-16 Wandversuch 3 nach Versuchsende
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Abb. 4-17 Nahaufnahme des linken Wandbereichs von Wand 3

Fiir die Untersuchung des Kernbetons wurden LeichtbetonauBlenschale und Warme-
didmmung nachtraglich entfernt. Man erkennt deutlich, dass sich das Versagen nicht
auf die Schalungssteine beschrinkt hat, sondern auch der grofte Teil der Fiillbeton-
querriegel bereits gerissen sind, wodurch die Steifigkeit des inneren Fiillbetonrah-
mens stark reduziert und dementsprechend ein immer groferer Teil der Vertikal-
und Horizontallasten auf die AuB3enschale umgelagert wurden.

Die Duktilitdt fiir diese Versuchswand betragt 13,86.

Wandversuch 3 offenbart allerdings auch ein Dilemma der horizontalkraftabhéngi-
gen Versuchssteuerung. Ausgehend von einer Grundbelastung von je 180 kN durch
die zwei Vertikalzylinder wird die Vertikalkraft beider Zylinder so gesteuert, dass
das Biegemoment in Wandmitte stets Null ist. Dadurch werden teilweise hohe Ver-
tikallasten notig. Bei Wand 1 waren es bei Erreichen der maximalen Horizontallast
490 kN, bei Wand 2 schon 920 kN und bei Wand 3 nur circa 400 kN. Die erreichten
Maximallasten in Horizontalrichtung konnen also nicht isoliert von den dabei aufge-
tretenen Vertikallasten betrachtet werden.

Davon abgesehen zeigen Wandversuche mit geringer Vertikallast wie hier eindeutig
festgestellt werden kann ein duktileres Nachbruchverhalten, was im Einklang mit
den Versuchsergebnissen zahlreicher anderer Autoren steht (siehe Kapitel ,,Stand
der Wissens®).
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4.1.7 Wandversuch 4

Wandversuch 4 hatte zum Ziel, die Tragfdhigkeit der Schalungssteinwénde auf eine
moglichst einfache und effektive Art zu erhdhen, die auf der Baustelle auBBerdem
leicht umgesetzt werden kann.

Am Ausgangsmaterial der Schalungssteine wurde daher nichts verdndert. Eine Bei-
mischung von Kunststofffasern wurde zunichst erwogen, hatte sich in Vorversuchen
des Herstellers aber sogar als tragféhigkeitsmindernd herausgestellt und wurde daher
verworfen. Als Ursache vermutet der Autor, dass der niedrige Zementleimgehalt
nicht ausreichte, um die Fasern ausreichend zu umhiillen und den Verbund zwischen
Zementleim und Zuschlagstoffen zusétzlich verschlechterte.

Eine Beimischung von Kunststofffasern in den Fiillbeton hitte nur eine geringfiigige
Verbesserung des Nachbruchverhaltens aber nicht der Tragfihigkeit zur Folge und
wurde daher ebenfalls als nicht zielfithrend erachtet.

Eine Erhohung der Fiillbetongiite diirfte erfahrungsgemail die Tragfahigkeit steigern,
siche Kapitel ,,Stand des Wissens*. Um die Ergebnisse der Wandversuche unterei-
nander besser vergleichen zu koénnen, wurde die Fiillbetongiite aber nicht erhoht.
Davon abgesehen wird der Einfluss der Fiillbetongiite in der abschlieenden numeri-
schen Parameterstudie weitergehend untersucht.

Um das Nachbruchverhalten zu verbessern und den Einfluss einer Vertikalbeweh-
rung zu untersuchen, wurde der Versuchsauftbau von Wand 1 daher um vertikale
Bewehrungsstibe erginzt (Jy = 10 mm, dy, =25 cm). Jede einzelne Fiillbetonstiitze
wurde bewehrt, um sicherzustellen, dass ein Riss moglichst viele Bewehrungsstébe
kreuzt und ein Maximum an ,Diibelwirkung™ generiert wird, siche [Toma-
Zevic 1999].

Abbildung 4-18 illustriert die genaue Lage der Bewehrung innerhalb der Wand. Da
die Art der Vertikalkrafteinleitung und die erwarteten Vertikal- und Horizontallasten
ein Kippversagen der Wand nicht erwarten lieBen, wurde auf die Verankerung der
Langsbewehrung in Fundament- und Lastbalken bewusst verzichtet. AuBerdem
wurde dadurch erreicht, dass im Vergleich zu Wandversuch 1 eine Tragféhigkeitser-
hohung ausschlieBlich durch Diibelwirkung der Langsbewehrung auftreten kann.
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Abb. 4-18 Anordnung der Vertikalbewehrung bei Wand 4

Die folgende Abbildung 4-19 zeigt die Hysteresekurve dieses Versuchs. Man er-
kennt deutlich, dass das Verformungsverhalten deutlich symmetrischer ist im Ver-
gleich zu Wandversuch 2. Dies wurde durch die Verbesserung des Versuchsstandes
mit Hilfe des Einbaus zusédtzlicher Gewindestangen erreicht.

Wandversuch 4 erreichte eine Hochstlast von 393 kN und konnte bis zu 22 mm aus-
gelenkt werden, wobei noch eine Resttragfiahigkeit von 100 kN vorhanden war. Die
Steigerung der Horizontaltragfdhigkeit gegeniiber Wand 1, die von der Vertikalbe-
wehrung (und einer mit 9,2 % nur geringfiigig hoheren Betonfestigkeit) abgesehen,
identisch war, betrug 114 kN oder 41 %.

Aber auch hier muss beachtet werden, dass durch die horizontalkraftabhéngige Ver-
tikallaststeuerung Wand 4 vertikal mit 742 kN, Wand 1 aber nur mit 490 kN belastet
wurde. Der Zugewinn an Tragfihigkeit ist also nicht allein der Vertikalbewehrung
geschuldet, siche Kapitel ,,Stand des Wissens*.

Die Duktilitdt dieser Versuchswand betrigt 2,65.
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Hysteresekurve Wand 4
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Abb. 4-19 Hysteresekurve von Wand 4

Abbildung 4-20 zeigt Wand 4 nach Versuchsende. In Wandmitte erkennt man feine
sich kreuzende Schubrisse, die sich aber nicht zu einem Trennriss wie bei Wandver-
such 2 vergroflerten. In den Randbereichen bildeten sich keilformige Trennrisse.
Analog zu Wand 1 knickten also auch bei diesem Versuch die seitlichen Kernbeton-
stiitzen aus. Daher wurde der folgende Wandversuchskorper zusitzlich horizontal
bewehrt, um dieses seitliche Ausknicken zu verhindern und damit eine weitere Ver-
besserung der Tragfahigkeit und Duktilitét zu erreichen.

Die in Wandmitte erkennbaren Abplatzungen der Leichtbetonschale sind wiederum
erst gegen Versuchsende aufgrund der sukzessiven Zerstérung des Verbundes ent-
standen und hatten ihren Ursprung liberwiegend im Leichtbeton.
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Abb. 4-20 Wand 4 nach Versuchsende

41.8 Wandversuch 5

Wandversuch 5 hatte zum Ziel, das Ausknicken der seitlichen Fiillbetonstiitzen zu
verhindern und damit Nachbruchverhalten und Tragfihigkeit weiter zu steigern.
Dafiir wurde dieser Versuchskorper zusitzlich in jeder Steinlage horizontal bewehrt
(Dsw = 8 mm, sy, =25 cm). Die Endverankerung erfolgte durch 180°Endhaken, wel-
che die Vertikalbewehrungsstdbe umschlossen. Abbildung 4-21 veranschaulicht die
Anordnung der Bewehrung.

Die horizontalen Bewehrungsstibe wurden schon beim Aufmauern der Wand ver-
legt. Die vertikalen Bewehrungsstibe wurden analog zum Vorgehen bei Wandver-
such 4 nach dem Ausbetonieren in den Frischbeton gesteckt. Beide Vorgehenswei-
sen diirften in der Praxis problemlos und mit wenig zusétzlichem Aufwand anwend-
bar sein.
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Abb. 4-21 Bewehrungsanordnung bei Wandversuch 5
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Abb. 4-22 Hysteresekurve von Wandversuch 5
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Abbildung 4-22 zeigt die Hysteresekurve dieses Versuchs. Es wurde eine Hochstlast
von 487 kN und eine maximale horizontale Verformung von 26 mm erreicht. Die
Verformbarkeit wurde also im Vergleich zu Wand 1 durch die Bewehrung mehr als
verdoppelt. Die Tragfahigkeit wurde dabei um 75 % gesteigert, bei einer Erhohung
der Vertikallast von 490 kN auf 920 kN. Die Duktilitdt verbesserte sich auf 3,0.

Abbildung 4-23 zeigt Wand 5 nach Beendigung des Versuches. In Wandmitte, dem
Kreuzungsbereich der Schubrisse, fiel die Leichtbetonschale im letzten Zyklus ab,
da teilweise der Verbund zum Fiillbeton durch die intensive Rissbildung und grofe
Zahl der Zyklen zerstort wurde. GrofBitenteils trat das Versagen aber im Leichtbeton
selbst auf.

Es ist auch deutlich zu erkennen, dass die seitlichen Kernbetonstiitzen in diesem
Versuch tatsdchlich nicht ausknickten. Die von der Horizontalbewehrung umschlos-
senen Vertikalstibe verhinderten dies wie geplant.

Das Rissbild ist noch gleichméiBiger als im vorherigen Versuch. Die Rissbreiten sind
ebenso geringer und es bildet sich trotz nochmaliger Steigerung der Horizontaltrag-
fahigkeit kein schriger Trennriss wie in Wandversuch 2 aus.

Abb. 4-23 Schidigung der LeichtbetonauB3enschale
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4.1.9 Zusammenfassung der Wandversuche 1 bis 5

Die grofiformatigen Wandversuche 1-5 an Schalungssteinen aus haufwerksporigem
Leichtbeton mit integrierter Warmeddmmung bestitigten die Vermutung, dass ihre
Tragfahigkeit durch das momentan in den allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassun-
gen europaweit vorgeschriebene Bemessungskonzept stark unterschétzt wird. Selbst
unbewehrte Versuchskorper zeigen bereits ein flir die Anwendung in deutschen Erd-
bebengebieten mehr als zufrieden stellendes zyklisches Trag- und Verformungsver-
halten. So wies bereits die unbewehrte Wand 1 eine Verschiebeduktilitit von etwa
2,0 auf. Durch die Anordnung von Vertikal- und vor allem Horizontalbewehrung in
Wandversuch 5 konnte dieser Wert auf 3,0 gesteigert werden.

Durch die Reduzierung der Dicke der integrierten Warmedammung, bzw. der Ver-
groBBerung der Fiillbetonquerschnitte (bei gleichbleibender Wanddicke) konnte die
Tragfahigkeit ebenfalls deutlich gesteigert werden.
AuBlerdem konnte durch Wandversuch 3 die Wirksamkeit des Verbundes zwischen
Schalungsstein und Fiillbeton gezeigt werden. Eine statische Beriicksichtigung der
Leichtbeton-Schalungssteine erscheint also durchaus gerechtfertigt.
Neben dem Nachweis der Bedeutsamkeit der Forschung an Schalungssteinen steht
durch die Versuchsdaten nun eine ausreichende Datenbasis fiir die Entwicklung und
Verifizierung eines numerischen Modells der Schalungssteine zur Verfiigung. Para-
meter, die aus Zeit- und Kostengriinden nicht alle im Experiment untersucht werden
konnen, konnen so effizient und zuverldssig untersucht werden. Diese Parameter
sind:

e unterschiedliche Geometrien der Schalungssteine (Dicke der Wérmedam-

mung respektive der Fiillbetonquerschnitte)

o Festigkeit des Fiillbetons

e GroBe der Vertikallast

e Wandlénge und -héhe

e unterschiedliche statische Systeme (eingespannte oder frei stehende Wand)

Im folgenden Kapitel werden noch sieben Wandversuche an kleinformatigen Wén-
den (1,25 x 1,25 m?) vorgestellt. Mit diesen Experimenten soll gezeigt werden, ob
Versuche in Zukunft nicht auch an solch kleinen Versuchskorpern durchgefiihrt
werden konnen. Zeit- und Kostenaufwand wéren etwa um den Faktor 3 kleiner als
bei den groBformatigen Versuchswinden, was die Realisierbarkeit der weiteren Er-
forschung von Schalungssteinen deutlich verbessern wiirde.
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4.2 Kleinformatige Wandversuche

Im Anschluss an die Versuchsreihe mit realmaf3stéblichen Wanden wurden Versu-
che an kleinformatigen Wianden durchgefiihrt, die Abmessungen von 1,25x1,25 m?
aufwiesen. Auch hier wurde der Thermoschall-Schalungsstein TS 30/11,5 als Refe-
renz verwendet.

Bei diesen Versuchen war von besonderem Interesse, ob sich die Ergebnisse von den
groBformatigen Wénden iibertragen lassen. Dies hitte groBe finanzielle und organi-
satorische Vorteile. AuBBerdem sollten die ersten beiden Referenzversuche (Wand 6
und 7) mit einer konstanten vertikalen Auflast durchgefiihrt werden, um einerseits
den Einfluss der Vertikallastaufbringung, andererseits die Auswirkung einer erhoh-
ten Auflast auf das Lastverformungsverhalten zu untersuchen. Bei Wandversuch 6
wurde korrespondierend zur maximalem Auflast von 490 kN bei Wandversuch 1
eine Vertikallast von 250 kN aufgebracht. Bei Wandversuch 7 wurde eine im Erdbe-
benlastfall maximal zu erwartende Vertikallast von 400 kN aufgebracht. Beide
Winde wurden am selben Tag mit der gleichen Betonmischung hergestellt und unter
identischen Bedingungen gelagert und gepriift.

4.2.1 Herstellung der Versuchskorper

Die Versuchskdrper wurden analog zu den Wénden 1 - 5 aufgebaut. Die erste Stein-
reihe wurde zundchst in eine Kimmschicht aus Zementmortel verlegt, nach dem
Aushirten wurden die restlichen Steinreihen trocken und im Halbverband aufge-
mauert. Als seitliche Abschalung dienten Schaltafeln, die mit Spanngurten fixiert
wurden. Die einzige Anderung betrifft die Fundament- und Lasteinleitungsbalken.
Hier kamen Stahltriger (HEM 300) zum Einsatz, siche Abbildung 4-24.

Abb. 4-24 Herstellung der kleinformatigen Wandversuche
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4.2.2 Materialparameter der Versuchskorper

4.2.2.1 Fiillbeton

Analog zu den Wandversuchen 1-5 wurden parallel zum Betonieren der Versuchs-
wiénde Probekorper hergestellt, normgemal} gelagert und jeweils am Versuchstag
gepriift. Die Probezylinder waren 30 cm hoch und hatten einen Durchmesser von
15 cm. Die Probewiirfel wiesen eine Kantenldnge von 15 cm auf. Allerdings wurden
fiir die Referenzversuche 6 und 7 etwas mehr Versuchsdaten ermittelt, um umfang-
reichere Daten fiir die Nachrechnung mit dem numerischen Modell zu erhalten.

Tabelle 4-3 fasst die Ergebnisse der Materialtests am Fiillbeton zusammen:

Tab. 4-3  Materialparameter der kleinformatigen Wandversuche 6-7
Materialparameter (Mittelwerte) Wand 6 | Wand 7
Prifalter [d] 27 32
E-Modul [N/mm?] 26500 27033
Zylinderdruckfestigkeit [N/mm?] 33,5 36,6
W rfeldruckfestigkeit [N/mm?] 35,0 41,1
Biegezugfestigkeit [N/mm?] 3,9 5,1
Spaltzugfestigkeit [N/mm? 2,7 3,0

4.2.2.2 Leichtbeton

Um die durch die Hochschule Biberach ([Wohlfahrt 2006], [Wohlfahrt 2008a],
[Wohlfahrt 2008b] und [Wohlfahrt 2010]) ermittelten Materialparameter fiir den
auch in dieser Untersuchung verwendeten Leichtbeton zu verifizieren, wurden 3-
Punkt-Biegezugversuche an vier unbeschadigten, zufdllig ausgewéhlten Leichtbe-
tonauflenschalen durchgefiihrt, siche Abbildung 4-25:

Abb. 4-25 3-Punkt-Biegezugversuche
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Die Versuchsgeschwindigkeit wurde so gewéhlt, dass das Versagen etwa nach
60 Sekunden eintritt.

Der Mittelwert der Biegezugfestigkeit aus vier Versuchen betrug 2,42 N/mm? und
bestitigte somit die Ergebnisse der Hochschule Biberach.

4.2.3 Versuchsaufbau fiir Wandversuch 6, 7 und 8

Fiir die Durchfiihrung der kleinformatigen Wandversuche 6, 7 und 8 wurde ebenfalls
ein von [Miinich 2011] entwickelter Versuchsaufbau verwendet und an die eigenen
Bediirfnisse angepasst bzw. optimiert. So wurde eine zusitzliche Stahlplatte
(h=60 mm) zwischen Vertikalzylinder und Lasteinleitungsbalken eingebaut um die
Vertikalkraft gleichmédfliger iiber die Wandlénge einzuleiten. AuBBerdem wurden die
Flansche des Fundament- und Lasteinleitungsbalkens ausgesteift, um ein Versagen
der Versuchseinrichtung aufgrund der hohen Vertikalkréifte auszuschlieBen, die im
Steifigkeitszentrum der Schalungssteinwand (und damit in ihrer Wirkungslinie au-
Berhalb der Stege der Stahltrager) eingeleitet werden.

Abbildung 4-26 zeigt im Detail den Vertikalzylinder mit Kraftmessdose und Last-
platte, die Gleitschicht aus Teflon und die Lasteinleitungsplatte. Im Vordergrund
erkennt man auBerdem das Stahlschwert, iiber das die Horizontalverschiebungen
mittig in den Lasteinleitungsbalken eingeleitet werden. Im linken Bildbereich ist die
Holzaussteifung des Lasteinleitungsbalkens sichtbar.

Abb. 4-26 Lasteinleitungsdetail der kleinformatigen Wandversuche
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Abbildung 4-27 zeigt den Versuchsaufbau als Ganzes:

Abb. 4-27 Versuchsstand der kleinformatigen Wandversuche

Die in Abbildung 4-27 sichtbaren seitlichen Gewindestangen waren zum Transport
der Wand notwendig und im Versuch entlastet, um eine Beeinflussung des Ver-
suchsergebnisses auszuschlieen.

424 Wandversuch 6

Der kleinformatige Wandversuch 6 (1,25 x 1,25 m?) wurde konstant mit einer Verti-
kalkraft von 250 kN belastet und horizontal zyklisch verformt. Die Vertikalkraft
wurde im Steifigkeitsmittelpunkt der Wand eingeleitet. Jeder Horizontalverfor-
mungszyklus wurde analog zu den groBformatigen Wandversuchen drei Mal wie-
derholt. Abbildung 4-28 zeigt die Hysteresekurve des Versuches.
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Abb. 4-28 Hysteresekurve von Wandversuch 6
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Die maximal erreichte Horizontalkraft betrug 154 kN, im Vergleich zu 279 kN bei
der grofliformatigen Wand 1, welche (bei einer geringfiigig hoheren Fiillbetonfestig-
keit) die doppelte GroBe und Vertikalbelastung aufwies. Insgesamt ldsst sich
schlussfolgern, dass die Art der Versuchsdurchfilhrung das Versuchsergebnis und
damit die ermittelte Horizontalkrafttragfahigkeit nicht signifikant beeinflusst, ob-
wohl bei dieser Art der Versuchsdurchfiihrung ein Kippen des Versuchskorpers
nicht durch die Art der Vertikallaststeuerung verhindert wird.

Auch das generelle Verformungsverhalten beider Wandversuche unterschied sich
trotz der verdnderten Art der Versuchsdurchfithrung nicht. Erreichte der groB3forma-
tige Wandversuch 1 eine Duktilitét von 2,06, belief sich dieser Wert bei dem klein-
formatigen Wandversuch 6 auf 2,16.

Im Bereich positiver Horizontalkrédfte bei einer Verschiebung zwischen 4 und
11 mm zeigt die Hysteresekurve im Vergleich zu allen anderen Wandversuchen
einen atypischen Verlauf. Vermutlich wurde hier sukzessive der Verbund in den
Fugen zwischen Stahlbalken und Wandversuchskorper geschédigt, bis zum Errei-
chen der Hochstlast von 154 kN, bei der Schubversagen einsetzte.

Abbildung 4-29 oben zeigt das Rissbild bei Erreichen der Maximallast. Man erkennt
deutlich die fein verteilten Schubrisse, die etwa unter einem Winkel von 45° auftre-
ten. Druckversagen in den Wandecken konnte nicht beobachtet werden, was auch
die maximal am Wandfull gemessene Stauchung des Betons von 1,36 %o unter-
streicht. Abbildung 4-29 unten zeigt schlieBlich das Rissbild bei Abbruch des Ver-
suches, als der Verbund zwischen Leichtbetonau3enschale und Fiillbeton nahezu
zerstort war.
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Abb. 4-29 Rissbild bei Erreichen der Maximallast (oben) und am Versuchsende (unten)
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4.2.5 Wandversuch7

Um den Einfluss der Vertikallast auf die Horizontaltragfdahigkeit und das Verfor-
mungsverhalten weitergehend zu untersuchen, wurde Wandversuch 7 vertikal mit
einer Kraft von 400 kN belastet. Diese Belastung entspricht dabei etwa 60 % des
Bemessungswertes der Vertikalkraft im Grenzzustand der Tragfahigkeit und ent-
spricht damit einer typischen Vertikalbelastung beim Erdbebennachweis. Abbil-
dung 4-30 zeigt das Hystereseverhalten dieses Versuches.
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Abb. 4-30 Hystereseverhalten von Wandversuch 7

Die maximal erreichte Horizontalkraft betrug 185 kN, wobei die mittlere Zylinder-
druckfestigkeit bedingt durch die sieben Tage lingere Aushirtezeit etwa 10 % gro-
Ber war als bei Wandversuch 6. In Kombination mit der Erhéhung der vertikalen
Auflast um 150 kN bei ansonsten gleichen Randbedingungen hat dies zu einer Trag-
fahigkeitssteigerung von 31 kN gefiihrt.

Das Verformungsverhalten wurde durch die Erhéhung der Vertikallast deutlich ver-
bessert, die Duktilitit betrdgt 2,8. Diese Beobachtung steht im Einklang mit Unter-
suchungen, die an Normalbeton-Schalungssteinen durchgefiihrt wurden, vergleiche
»Stand der Wissens®. Erst unter sehr hohen Auflasten hatten andere Autoren eine
Reduktion der Duktilitidt beobachtet.

Das Rissbild zeigte keine signifikanten Unterschiede zu Wandversuch 6.
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4.2.6 Wandversuch 8

Wandversuch 8 wurde zur weiteren Verifikation des zu entwickelnden Bemessungs-
konzeptes mit einer konstant gehaltenen Vertikalkraft von 629 kN gepriift, was die
Bemessungslast im Grenzzustand der Tragfahigkeit darstellt. Im Lastfall Erdbeben,
der bei der Untersuchung der Schalungssteinwidnde ja im Vordergrund steht, sind
Vertikalkriafte von maximal 80 % dieser Bemessungslast zu erwarten, so dass mit
den drei bisher gepriiften Vertikallastniveaus von:

o 250 kN bzw. 36 % der Vertikallast im GZT (Wandversuch 6)
e 400 kN bzw. 58 % der Vertikallast im GZT (Wandversuch 7)
e 629 kN bzw. 92 % der Vertikallast im GZT (Wandversuch 8)
im Lastfall Erdbeben zu erwartende Vertikallastgroen stichprobenartig durch die

Versuche iiberpriift wurden.
Abbildung 4-31 zeigt das Hystereseverhalten:
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Abb. 4-31 Hystereseverhalten von Wandversuch 8

Die im Versuch erreichte Horizontaltragfahigkeit betrug 180 kN bei einer Verschie-
bung des Horizontalzylinders von 9,3 mm. Im Unterschied zu den Wandversuchen 6
und 7 zeigte sich das Versagen aber nicht durch Schubrisse, sondern wurde durch
Druckversagen in den Ecken bzw. Ausknicken der ,,Randstiitzen™ ausgeldst, siche
Abbildung 4-32.
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Abb. 4-32 Ausknicken der Randstiitzen

Das endgiiltige Versagen trat dann aufgrund der hohen Vertikalkraft schlagartig auf:
Wie in Abbildung 4-33 zu sehen ist, sind die meisten Risse nahezu vertikal, was

eindeutig auf Uberschreiten der Querzugfestigkeit bzw. Druckversagen schliefen
lasst.
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Abb. 4-33 Wand 8 kurz vor (oben) und kurz nach dem Versagen (unten)
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4.2.,7 Wandversuch 9

Wandversuch 9 wurde im Unterschied zu Wandversuch 8 horizontal in jeder Stein-
reihe mit zwei Bewehrungsstiben vom Durchmesser 12 mm bewehrt. Alle anderen
Randbedingungen waren identisch zu Wandversuch 8.
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Abb. 4-34  Hysteresekurve von Wandversuch 9

Die maximale Horizontaltragfahigkeit betrug 175 kN und wurde bei einer Horizon-
talverformung von 12 mm erreicht. Allerdings zeigte sich auch hier der positive,
duktilitatssteigernde Effekt der Horizontalbewehrung. Im Unterschied zu Wandver-
such 8 wies dieser Versuch ein deutlich duktileres Nachbruchverhalten auf und die
Horizontallast konnte iiber einen breiteren Verschiebungsbereich nahezu konstant
gehalten werden.

Abbildung 4-35 zeigt wiederum einen Vergleich des Hystereseverhaltens zwischen
horizontal unbewehrter und bewehrter Wand. Die Verformbarkeit konnte von 16 auf
28 mm gesteigert und damit nahezu verdoppelt werden.
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Vergleich von Wandversuch 8 und 9
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Abb. 4-35 Vergleich der Auswirkung von Horizontalbewehrung auf die Verformbarkeit

4.2.8 Wandversuch 10a und 10b

Bei Wandversuch 10 sollte die Auswirkung einer vertikalen und horizontalen Be-
wehrung untersucht werden. Also wurde die horizontale Bewehrung analog Wand-
versuch 9 ausgefiihrt und eine vertikale Bewehrung (@ = 25 mm jeweils in der
Randstiitze; @4=16 mm im mittleren Bereich der Wand) eingebaut. Die Vertikalbe-
wehrung wurde in einem Stahlbetonsohlbalken durch Winkelhaken verankert. Ab-
bildung 4-36 zeigt die Bewehrung der Wand. Mithilfe einer Schablone wurde die
exakte Positionierung der Vertikalbewehrungsstibe so sichergestellt, dass sich die
Vertikalstibe beim Aufmauern der Wand mittig im Bereich der Fiillbetonstiitzen
befinden.
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Abb. 4-36 Schalung und Bewehrung von Stahlbetonsohlbalken und Wand
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Abbildung 4-37 zeigt den gednderten Versuchsaufbau. Am Wandkopfbalken wurden
seitlich Stahlwinkel angebracht, um ein Reibungsversagen der unbewehrten Fuge
zwischen Kopfbalken und Wand aufgrund der geringen Vertikalkraft auszuschlieBen
(siehe Detail in Abbildung 4-37 oben).

Abb. 4-37 Modifikation im Versuchsaufbau fiir Wandversuch 10 (a und b)

Bei diesem Versuch sollte auerdem die Annahme bestétigt werden, ob das Kippen
unbewehrter, nur mit einer geringen Vertikallast beanspruchter Winde — wie sie
beispielsweise in Dachgeschossen oder auch bei AuBBenwénden vorkommen — durch
Vertikalbewehrung verhindert und eine ausreichende Horizontaltragféhigkeit er-
reicht werden kann. Die Vertikallast wurde zu 140 kN bzw. etwa 20 % der Vertikal-
tragfahigkeit im Grenzzustand der Tragfahigkeit gewahlt.

Die folgende Abbildung zeigt das Ergebnis dieses Versuches:
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Abb. 4-38 Hystereseverhalten von Wandversuch 10a

Dieser Wandversuch versagte bei 238 kN und zeigte ein sehr stabiles Hysteresever-
halten. Der Versuch wurde bei der Zielverschiebung von 28 mm abgebrochen. Zu
diesem Zeitpunkt war die Versuchswand kaum geschidigt, siche Abbildung 4-39. Es
waren nur feine Risse im Bereich der Leichtbetonschale sichtbar, die seitlichen Fiill-
betonstiitzen waren vollkommen rissfrei.

Abb. 4-39 Rissbild von Wandversuch 10a
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Aufgrund des geringen Schidigungsgrades wurde im Anschluss an diesen Versuch
der gleiche Wandversuchskorper nochmals verwendet (Wandversuch 10b) und die
Vertikalkraft dabei auf 400 kN erhoht. Wandversuch 10b wurde horizontal monoton
um +/- 36 mm ausgelenkt. Die erreichte Tragfahigkeit betrug 255 kN bei einer Ver-
schiebung von 26 mm und sank bei der Endverschiebung von 36 mm auf 216 kN ab.
Bei dem anschlieBenden negativen Verschiebungszyklus wurde bei -32 mm nur
noch eine Traglast von -171 kN erreicht, die bei Erreichen der Endverschiebung auf
-169 kN absank.

Abbildung 4-40 zeigt Versuchswand 10b nach Beendigung des Versuches. Die Risse
sind fein verteilt und es waren trotz der groflen Horizontalverschiebung noch keine
Abplatzungen der Leichtbetonschale zu beobachten:

Abb. 4-40 Rissbild am Ende von Wandversuch 10b

Der Zustand der Wand ist im Vergleich zu allen anderen (kleinen) Schubwandversu-
chen immer noch als sehr zufriedenstellend zu bezeichnen, so dass die Kombination
von vertikaler (ausreichend verankerter) Biege- und horizontaler Schubbewehrung
nachdriicklich empfohlen werden kann.
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4.2.9 Versuchaufbau fiir Wandversuch 11 und 12

Fiir die kleinformatigen Wandversuche 11 und 12 wurde entschieden, den Versuchs-
aufbau um seitliche Gewindestangen zu erweitern, siche Abbildung 4-41. Durch die
Anbringung seitlicher Zugstangen an den Kopfbalken kann das Abheben der Ecken
bei groen Horizontalverschiebungen bzw. -lasten verhindert werden, so wie es auch
in realen Gebduden durch die verdrehungsbehindernd wirkenden Geschossdecken
geschieht.

Abb. 4-41 Um seitliche Abspannungen erweiterter Versuchsaufbau

Die Gewindestangen wurden zu diesem Zweck nach Aufbringen der (kraftgesteuer-
ten) Vertikallast mit einem Sollwert von jeweils 8 kN vorgespannt, was durch zu-
sitzliche Kraftmessdosen gemessen wurde, so dass sich insgesamt die gewiinschte
Vertikallast von 250 kN ergab. Bei Aufbringen der Horizontalverformungen wurden
die Gewindestangen auf einer Wandseite zunehmend entlastet, wéhrend die Zugkraft
auf der anderen Seite deutlich zunahm.
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4.2.10 Wandversuch 11

Wandversuch 11 wurde unbewehrt ausgefiihrt und die Horizontallast zyklisch und
verschiebungsgesteuert analog zu den vorherigen Wandversuchen aufgebracht. Die
Vertikallast betrug 250 kN zu Beginn des Versuches, verdanderte sich aber im Ver-
lauf des Versuches durch die vermehrte Zugbelastung in den Gewindestangen bei
Anstieg der Horizontalverschiebungen. Abbildung 4-42 zeigt das Hystereseverhalten
dieses Versuches.
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Abb. 4-42 Hystereseverhalten von Wandversuch 11

Die Hochstlast betrug 189 kN bei einer Horizontalverschiebung von 7 mm. Durch
die Wirkung der Gewindestangen betrug die gesamte Vertikallast allerdings 358 kN.
Das Versuchsergebnis kann also nicht direkt mit den Wandversuchen 6 und 7, die
eine vertikale Auflast von 250 kN aufwiesen, verglichen werden, liegt aber im Be-
reich des Ergebnisses von Wandversuch 7, der eine Horizontaltragfahigkeit von
185 kN bei einer vertikalen Auflast von 400 kN aufwies. Eine deutliche Steigerung
der Tragfahigkeit durch die verédnderten Randbedingungen hat sich also nicht einge-
stellt.
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4.2.11 Wandversuch 12

Wandversuch 12 wurde analog Wandversuch 11 ausgefiihrt, war aber zusétzlich
horizontal in jeder Lagerfuge mit Bewehrungsstiben (Durchmesser 12 mm) be-
wehrt.

Wandversuch12

] 10 15 20 25 % 1]

Verschiebung [mm]

Horizontalkraft
[kN]

L 200

Abb. 4-43 Hystereseverhalten von Wandversuch 12

Die maximal erreichte Horizontalkraft betrug 175 kN und wurde bei einer Verschie-
bung von 12 mm erreicht. Obwohl diese Wand horizontal bewehrt war, wies sie eine
um 7,4 % geringere Horizontaltragfahigkeit als die unbewehrte, aber ansonsten iden-
tische Wand 11 auf. Hier bestitigt sich die Beobachtung verschiedener Autoren,
dass Horizontalbewehrung nicht in jedem Fall zu einer deutlichen Steigerung der
Horizontaltragfahigkeit fithren muss.

Abbildung 4-44 verdeutlicht aber den positiven Einfluss der Horizontalbewehrung
auf das Nachbruchverhalten, das sich deutlich duktiler zeigt als beim unbewehrten
Versuch. So kann die Maximalkraft im Verschiebungsbereich von 8 bis 14 mm na-
hezu konstant gehalten werden. Aulerdem tritt das endgiiltige Versagen der bewehr-
ten Wand 12 erst bei einer Horizontalverschiebung von 28 mm auf im Vergleich zu
16 mm bei der unbewehrten Wand 11. Es bewahrheitet sich also die im Kapitel
»Stand des Wissens™ herausgearbeitete Beobachtung, dass sich Horizontalbeweh-
rung sehr positiv auf die Duktilitdt auswirkt.
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Vergleich von Wandversuch 11 und 12
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Abb. 4-44 Vergleich der Wandversuche 11 und 12
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4.2.12 Zusammenfassung der experimentellen Untersuchungen

Das Versuchsprogramm umfasste zunéchst fiinf groBformatige Schubwandversuche
mit Abmessungen von 2,5 x 2,5 m?. Dabei wurde in einem Referenzversuch (Wand-
versuch 1) das allgemeine Tragfahigkeitspotential der fiir die Untersuchung ausge-
wiahlten Leichtbeton-Schalungssteine untersucht. Nachdem dieser Referenzversuch
positiv verlaufen war, wurde in Wandversuch 2 das Tragfahigkeitssteigerungspoten-
tial durch Verdnderungen der Schalungssteingeometrie erfolgreich nachgewiesen. In
Wandversuch 3 wurde die Bedeutung des Verbundes zwischen Schalungssteinen
und Fiillbeton untersucht. In Wandversuch 4 und 5 wurde schlieBlich die Auswir-
kung vertikaler bzw. vertikaler und horizontaler Bewehrung untersucht. Beide Be-
wehrungsvarianten ergaben grofles Tragfdahigkeitssteigerungspotential und verbes-
serte Duktilititseigenschaften der bewehrten Wénde.

Nach Abschluss dieser Versuchsreihe wurde eine neue Versuchsreihe mit sieben
kleinformatigen Schubwénden (Wandversuche 6 bis 12) mit Abmessungen von
1,25 x 1,25 m? gestartet. Zeitlich und finanziell wire es ein grofer Vorteil fiir zu-
kiinftige experimentelle Untersuchungen, wenn auch durch kleinformatige Versuche
aussagekréftige Ergebnisse erzielt werden konnten. Nachdem ein Referenzversuch
(Auflastniveau analog zu Wandversuch 1) zeigte, dass die erzielten Ergebnisse
(Tragféhigkeit, Versagensart) sehr gut mit den realmaBstéblichen Versuchen iiber-
einstimmten, wurden weitere Parameter wie Horizontalbewehrungsgrad, Vertikal-
bewehrung, Vertikallastniveau und Art der Vertikallaststeuerung untersucht. Bei
diesen Versuchen zeigte sich, dass erwartungsgemal (siche Kapitel ,,Stand der Wis-
sens‘) die Grofle der Vertikallast einen signifikanten Einfluss auf die Horizontaltrag-
fahigkeit der Schubwénde hat. Des Weiteren bewahrheitete sich, dass Horizontalbe-
wehrung allein die Tragfahigkeit nur geringfiigig steigert, aber die Duktilitdtseigen-
schaften stark verbessert.

Die iiberwiegende Anzahl der eigenen Wandversuche (und der Wandversuche ande-
rer Autoren) wurden mit Auflasten durchgefiihrt, wie sie typischerweise in Erdge-
schosswénden zu erwarten sind. Wandversuch 10a wurde daher mit einer sehr ge-
ringen Vertikallast getestet, wie sie zum Beispiel in den obersten Geschossen von
Gebduden angetroffen wird. Da die Horizontaltragfahigkeit solcher vertikal gering
belasteter Winde nicht durch die Schubtragfdhigkeit beschrankt wird, sondern durch
Kippen oder Druckversagen, wurde vertikale Bewehrung eingebaut und im Sohlbal-
ken verankert, um Kippversagen auszuschlieBen. Auflerdem wurde diese Wand ho-
rizontal stark bewehrt. Dieser Wandversuch erreichte eine deutliche Tragfdahigkeits-
steigerung gegeniiber den nur horizontal bewehrten bzw. vertikal viel stdrker belas-
teten Wénden (von z.B. 153 kN bei vertikal mit 250 kN belastetem Wandversuch 6
auf 238 kN). Die Kombination vertikaler und horizontaler Bewehrung von Scha-
lungssteinwianden sollte in zukiinftigen Forschungsarbeiten daher genauer untersucht
werden.

Insgesamt stehen fiir die geplante Parameterstudie nun ausreichend experimentelle
Daten fiir die Verifizierung eines numerischen Modells der Schalungssteinwénde zur
Verfligung, mit dessen Hilfe im Anschluss an die Parameterstudie ein Bemessungs-
konzept entwickelt wird.
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Entwicklung eines numerischen Mo-
dells

Da eine zu grofle Anzahl an Versuchen nétig wére, um alleine daraus ein Bemes-
sungsmodell entwickeln zu koénnen, wird fiir die weitergehenden Untersuchungen
ein numerisches Modell der Schalungssteinwinde bendtigt. Es soll daher ein nume-
risches Modell entwickelt und anhand der eigenen experimentellen Untersuchungen
verifiziert werden. Nach erfolgreicher Verifikation des Modells - zunédchst auf Bau-
stoffebene, anschliefend auf Bauteilebene - soll durch eine Parameterstudie ein se-
mi-empirisches Berechnungsmodell entwickelt werden.

In diesem Kapitel wird daher die Entwicklung und Verifizierung des numerischen
Modells eingehend beschrieben. Der Schwerpunkt liegt hierbei auf der Anwendung
der Finite-Elemente-Methode mit Hilfe der Software Simulia (Abaqus).

Fiir die numerischen Berechnungen wurden die Versuchskorper mit dreidimensiona-
len Elementen unterschiedlicher Ansatzfunktionen und Netzfeinheiten diskretisiert.
In eigenen Voruntersuchungen des Autors wurden die in Abaqus verfiigbaren drei-
dimensionalen Finite Elemente Typen beziiglich Thres Konvergenz- und Losungs-
verhaltens von biegeverformungsdominierten Problemen untersucht. Hierbei zeigte
das  vollintegrierte achtknotige Volumenelement mit inkompatiblen Moden
(,C3D8I). Bei diesem Element werden die linecaren Ansatzfunktionen der Ver-
schiebungen um weitere inkompatible Verschiebungsmodi erweitert, um Locking-
Effekte, fiir die achtknotige Volumenelemente anfillig sind, zu reduzieren. Eben-
falls geeignet zeigte sich ein 20-knotiges Volumenelement mit reduzierter Integrati-
on (,,C3D20R*), das auch vom Programmbhersteller fiir biegedominierte Probleme
empfohlen wird. Die folgenden Untersuchungen zur Entwicklung und Verifizierung
eines numerischen Modells werden daher mit beiden Elementtypen durchgefiihrt,
unter Verwendung des in Abaqus/Standard implementierten Newton-Raphson-
Verfahrens unter inkrementeller Aufbringung der Belastungen. Die Steuerung der
GroBe der Zeitintervalle erfolgt dabei je nach Konvergenzverhalten automatisch
anhand von voreingestellten Parameter (die der Nutzer aber prinzipiell selbst defi-
nieren kann). Erfolgt die Konvergenz in einem Zeitinkrement nicht innerhalb einer
bestimmten Anzahl von Iterationen, wird die GroBe des Inkrementes um 75% redu-
ziert (sogennannter ,,Cut-Back®). Erfolgen fiinf Cut-Backs innerhalb eines Inkre-
mentes ohne dass Konvergenz erreicht wird, bricht die Berechnung ab.
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Im Zentrum der Untersuchung steht die Modellierung unbewehrter Wénde, da diese
in der Praxis der Schalungssteinwinde der Regelfall sind. Davon abgesehen haben
die Untersuchungen zum Stand des Wissens gezeigt, dass die Tragfahigkeitssteige-
rung durch Bewehrung bei verschiedenen Autoren sehr unterschiedliche Ergebnisse
lieferte. Bei den eigenen experimentellen Untersuchungen hat sich ein dhnliches
Bild ergeben. Die Bewehrung - horizontal als auch vertikal - soll daher im zu entwi-
ckelnden Bemessungskonzept fiir die Horizontaltragfédhigkeit nur zur Duktilitéts-
und nicht zur Schubtragfahigkeitssteigerung herangezogen werden.

5.1 Verwendete Materialmodelle

5.1.1 Beton

In Abaqus stehen prinzipiell drei verschiedene Materialmodelle fiir Beton zur Ver-
fligung. Zwei davon sind fur statische Berechnungen mit Abaqus Standard verwend-
bar: ,,Concrete Damaged Plasticity” und ,,Concrete Smeared Cracking®. In eigenen
Voruntersuchungen hatte sich das Betonstoffgesetz ,,Concrete Damaged Plasticity®,
das auf den Grundlagen der Plastizitdtstheorie mit Beriicksichtigung der Schadigung
beruht, als geeigneter flir den vorliegenden Anwendungsfall erwiesen. Andere Auto-
ren hatten dieses Stoffgesetz ebenfalls mit Erfolg bei der Nachrechnung von Grof3-
versuchen eingesetzt, so zum Beispiel [Ricker 2009] beim Durchstanzen von Einzel-
fundamenten oder [Latte 2010] beziiglich der Querkrafttragfahigkeit von Stahlbeton-
Fahrbahnplatten. Aulerdem kann mit diesem Betonstoffgesetz im Gegensatz zu der
Alternative (,,Concrete Smeared Cracking®) auch zyklisches Verhalten abgebildet
werden. Da sich der Autor zu Beginn der Untersuchungen die Option der zyklischen
Berechnung offen halten wollte, wurde als Stoffgesetz ,,Concrete Damaged Plastici-
ty* verwendet, das auf den Arbeiten von [Lubliner et al. 1989] und [Lee and Fenves
1998] basiert. Die Grundziige des Betonstoffgesetzes werden im Folgenden wieder-
gegeben.

Das Versagensverhalten im Druck- und Zugbereich wird in Abaqus durch Eingabe
der uniaxialen Spannungs-Dehnungswerte definiert, siche Abbildung 5-1. Es kdnnen
demnach auf einfache Art beliebige Betone modelliert werden (so zum Beispiel das
sprodere Bruchverhalten haufwerksporiger Leichtbetone). Das Materialverhalten
wird zu Beginn als linear-elastisch angenommen. Eine Entlastung in diesem Bereich
geschieht unter Ansatz des ungeschidigten Elastizititsmoduls. Es verbleiben also
keine bleibenden (plastischen) Verformungen. Nach Uberschreiten der FlieBspan-
nungen G,y im Druck- bzw. o im Zugbereich erfolgt eine zunehmende Zerstérung
des Betongefiiges. Eine Entlastung in diesem Bereich geschieht daher unter Ansatz
eines abgeminderten Elastizitdtsmoduls in Form einer Schidigungsvariablen d; im
Zug- bzw. d. im Druckbereich. Die Grofle der Schidigungsvariablen wird in Abhén-
gigkeit der plastischen Dehnung definiert.
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Abb. 5-1  Spannungs-Dehnungsverhalten des Betons [Latte 2010]

Das Spannungs-Dehnungsverhalten wird im Druckbereich in der vorliegenden Ar-
beit durch die quadratische Gleichung aus Eurocode 2 [DIN EN 1992-1-1] beschrie-

ben:
2
o, =f, - _kmon , fur0<
1+(k-2)-n

mit: n=¢, /g,

<

€| <|€u (5-1)

€., Stauchung beim Hochstwert der Betondruckspannung
k=1,05-E_, e,/ f..
e, undE_ nach Tabelle 3.1aus DIN EN 1992 —1-1

8cl

Zur Verbesserung des Konvergenzverhaltens der numerischen Losung wird das
Spannungs-Dehnungsverhalten gemiB obiger Gleichung nach Uberschreiten von g,
(siehe Abbildung 5-2) bis auf eine Dehnung von 5 %o bei einer Restspannung von
0,1-f., fortgefiihrt.
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Abb. 5-2  Betonverhalten im Druckbereich (Bild 3.2 aus [DIN EN 1992-1-17)

Die numerische Modellierung unbewehrter oder sehr gering bewehrter Betonkdrper,
wie sie in der vorliegenden Untersuchung vorherrschen, verursacht netzabhéngige
Ergebnisse bei Uberschreiten der Zugfestigkeit des Betons, falls der Beton im plasti-
schen Bereich durch das Spannungs-Dehnungsverhalten definiert wird [Bazant et
al. 1983], [Bazant et al. 1984], [Hillerborg et al. 1976]. Daher erfolgt die Definition
des uniaxialen Betonverhaltens im Zugbereich anhand einer Spannungs-Riss-
offnungsbeziehung analog [Modelcode 2010] und der Verwendung der Bruchener-
gie fiir Normalbeton gemil3 Gleichung 5-2:

G, =73-f%* [N/m] (5-2)

mitf__in [N/mm?]

Fiir die Bruchenergie des Leichtbetons wird ebenfalls ein Zusammenhang aus [Mo-
delcode 2010] verwendet:

GF,1:16'fl
f,

letm

[N/m] (5-3)
: Zentrische Zugfestigkeit des
Leichtbetons, in [N/mm?]

ctm

Mithilfe von Gleichung 5-2 und 5-3 wird das uniaxiale Betonverhalten im Zugbe-
reich durch eine bilineare Spannungs-Risséffnungsbeziehung analog Modelcode
2010 fiir die eigenen Untersuchungen definiert, siche Abbildung 5-3.
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Gg= area under
the stress-crack
opening relation
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W1=GF/fctm Wc=5'GF/fclm
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concrete tensile stress 6., =20

Abb. 5-3  Zugspannungs-Rissoéffnungsbeziehung [Modelcode 2010]

Eine Abhéngigkeit obiger Materialparameter von der Belastungs- bzw. Dehnungsge-
schwindigkeit kann ebenfalls durch das Materialmodell beriicksichtigt werden. Da-
von wird im eigenen numerischen Modell aber kein Gebrauch gemacht, da die eige-
nen experimentellen Untersuchungen mit sehr geringen Belastungs- bzw. Dehnge-
schwindigkeiten durchgefiihrt wurden.

Der Einfluss mehrachsiger Spannungszusténde auf das Materialverhalten des Betons
wird im verwendeten Betonstoffgesetz ebenfalls beriicksichtigt. Abbildung 5-4 zeigt
auf der linken Seite das mehrachsige Verhalten des Betons im ebenen Spannungs-
raum. Eine Druckbeanspruchung in zwei Richtungen (Druck-Druck-Belastung) ver-
grofert somit die Beanspruchbarkeit des Betons, eine Druck-Zug-Belastung redu-
ziert die Betontragfahigkeit erheblich.

()

»
o) Gyl ] o)

Zug einaxial

-1.5

Druck einaxial

Druck biaxial ///
%
2 & e

5,<0 ay<0

Abb. 5-4  Mehrachsiges Materialverhalten des Betons [Latte 2010]
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Zur Beschreibung der triaxialen Versagenskurve des Betons modifizierte LUBLINER
eine FlieBbedingung, die von Drucker und Prager entwickelt wurde. Wesentlicher
Parameter ist hier der Dilatanzwinkel v, der mit 30° beriicksichtigt wird, siehe zum
Beispiel [Mark 2006] und der Verhéltniswert K.. Der Einfluss von K, zeigt sich
durch Betrachtung der FlieBfunktion in der Deviatorebene (d.h. senkrecht zur hydro-
statischen Achse), siche Abb. 5-4. Ein Wert K. = 1,0 bezeichnet hierbei die Dru-
cker-Prager-FlieBregel. K.=2/3 hat sich in Nachrechnungen von experimentellen
Untersuchungen als geeigneter fiir den Werkstoff Beton erwiesen und wird daher
auch in der eigenen Untersuchung verwendet.

Fiir eine umfassende Betrachtung des Betonstoffgesetzes wird auf [Lubliner et
al. 1989] und [Lee et al. 1998] verwiesen. Das Betonstoffgesetz wird im Folgenden
zundchst durch die Nachrechnung von Baustoff- und Bauteilversuchen anderer Au-
toren iiberpriift, unter Verwendung der in Abaqus voreingestellten bzw. von anderen
Autoren empfohlenen Parameter. Die Anwendbarkeit des Materialmodells fiir die in
der eigenen Untersuchung verwendeten Materialien, vor allem fiir den haufwerkspo-
rigen Leichtbeton, wird durch das Nachmodellieren der eigenen experimentellen
GroBversuche endgiiltig validiert.

5.1.2 Stahl

Das Werkstoffverhalten der Bewehrung wird in Abaqus durch ein einaxiales elas-
tisch-plastisches Materialgesetz modelliert. Hierzu geniigt die Eingabe einer bilinea-
ren Spannungs-Dehnungslinie des verwendeten Betonstahls (B500). Die Beweh-
rungsstibe werden dabei als Fachwerkstibe zwischen den Knoten der Beton-
Kontinuumselemente definiert. Die dadurch erreichte starre Kopplung zwischen
Beton und Bewehrung entspricht also einem ideal-starren Verbund, was natiirlich
eine Naherung darstellt, im Rahmen dieser globalen Untersuchung aber zu Beginn
eine ausreichend genaue Annahme darstellen sollte.

5.2 Verifizierung des numerischen Modells

5.2.1 Verifizierung des verwendeten Betonstoffgesetzes
»Concrete Damaged Plasticity*

Da fiir die Entwicklung des Bemessungskonzeptes maligeblich die Finite-Elemente-
Methode verwendet wird, soll auf die Verifizierung des Betonstoffgesetzes groflen
Wert gelegt werden. Daher werden zunichst numerische Modelle der Versuche an
mehraxialen Betonprobekorpern von [Kupfer 1973] entwickelt.

Darauthin werden anerkannte Groflversuche an unbewehrten Betonprobekorpern
numerisch abgebildet. Hauptsédchlich wird eine Versuchsreihe von PETERSSON fiir
die Verifizierung herangezogen, da sie von zahlreichen anderen Autoren experimen-
tell und numerisch untersucht wurde. Aulerdem wird das Versagen durch sogenann-
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tes ,,Mode I Versagen™ dominiert, was auch bei den Schalungssteinwinden als Ver-
sagenshauptursache erwartet wird.

Des Weiteren wird eine GroBversuchsreihe untersucht, die eine Mischung aus Mode
I und Mode II Versagen aufweist, um die Verwendbarkeit des Betonstoffgesetzes
auch fiir diese Versagensart zu verifizieren.

Nach erfolgreicher Verifizierung des Betonstoffgesetzes auf Baustoffebene wird
anschlieffend ein numerisches Modell der Schalungssteinwinde entwickelt und mit-
hilfe der eigenen GroBversuche auf Bauteilebene verifiziert. Die Modellierung der
Versuchskorper erfolgt dabei dreidimensional aufgrund der Geometrie der Scha-
lungssteine und Art der Lasteinleitung.

5.2.2 \Verifizierung des Betonstoffgesetzes fiir Normalbeton

5.2.2.1 Versuche von Per-Erik Petersson [Petersson 1981]

Per-Erik Eriksson untersuchte 1981 die Bruchenergie von unbewehrten 3-Punkt-
Biegebalken, die in Balkenmitte gekerbt waren. Diese Versuchsreihe wurde fiir die
Verifizierung ausgewahlt, da sie umfassend dokumentiert und von zahlreichen ande-
ren Autoren experimentell und/ oder numerisch nachvollzogen wurde.

Abbildung 5-5 zeigt die Last-Verformungskurven von zwei Versuchskorpern, zwei
Berechnungsergebnisse der Finite-Elemente-Simulationen von Petersson und das
zugehorige statische System:

F(N)
exp.
e, —-—— theor(C)
= theor(SL)
800
\\
N\,
AN
N,
\\
600 \\\
=137 Nim
400
:?: =115 N/m
d=02
l=2m
200 b=005m
fy=3.33MPa
=124 N/fm
E =30,000 MPa
0 05 S(um)

Abb. 5-5  Versuchskurven und statisches System [Petersson 1981]

Fiir die eigene FE-Simulation wurden die gleichen Materialparameter wie in Abbil-
dung 5-5 dargestellt verwendet, also eine Zugfestigkeit von 3,33 N/mm?, ein E-
Modul von 30.000 N/mm? und eine Bruchenergie von 124 N/m. Die Kerbe wurde
mit einer Breite von 4 cm modelliert. Die Spannungsdehnungskurve im Zugbereich
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wurde in Abaqus mithilfe einer Spannungs-Risséffnungsbeziehung gemill Model-
code 2010 definiert, siche Abbildung 5-6. Die Versuche wiesen Maximallasten von
726 bis 800 Newton auf. Diese Werte korrespondieren mit den berechneten Bruch-
energien (Gg) von 115 N/m bzw. 137 N/m.

Spannungs-Risséffnungsverhalten im Zugbereich

3,5

A
s\

\
0,5

Zugspannung [MN/m?]

—

0 0,000037 0,000074 0,000111 0,000148 0,000185

Riss6ffnung w [m]

Abb. 5-6  Modellierung des Betonverhaltens im Zugbereich (Gg = 124 N/m)

Im Folgenden werden die Berechnungen des numerischen Modells mit verschiede-
nen Elementtypen durchgefiihrt. Dabei wird auch das Konvergenzverhalten der
Elemente untersucht. Um die Rechenzeit zu minimieren wurde die Symmetrie des
Systems teilweise ausgenutzt und am halben System gerechnet. Abbildung 5-7 zeigt
zwei der untersuchten Netzfeinheiten und das numerische Modell:

Abb. 5-7  Untersuchte Modelle mit kleinster und grofBter Netzfeinheit
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Das Schneidenlager des experimentellen Aufbaus wurde nicht detailliert modelliert
sondern als frei drehbare Verschiebungsrandbedingung auf die Lagerknoten des
Finite Elemente Modells realisiert. Die Vertikallasten wurden als Punktlasten mo-
delliert.

Abbildung 5-8 gibt das Ergebnis der Untersuchung fiir dreidimensionale 20-
Knotenelemente mit reduzierter Integration (C3D20R) wieder:

Netzkonvergenzstudie mit Element C3D20R

I - Experiment
(G_f=115Nim)

e E xpETim Ent
(G_f=137Nim)

\ — F lementgrofe: 2,0
cm

- g . E |2 MmN tgro fRe: 3,3

e R \L cm

----- Elementgrife: 1,0
cm

Zylinderkraft [MN]

— F lementgrofe: 5,0
cm

00000 -0.0001 -0.0002 -0.0003 -0.0004 -0.0005 -0.0006 -0.0007 -0.0008

Verschiebung [mm]

Abb. 5-8  Ergebnis der Netzkonvergenzstudie fiir Elementtyp C3D20R

Man erkennt, dass alle Berechnungen die Steifigkeit der Versuchskurve nicht exakt
aber zufriedenstellend abbilden. Der Unterschied ist sehr gering und kann schon
durch kleine Abweichungen der Randbedingungen zwischen Versuch und dem nu-
merischen Modell verursacht werden.

Die maximale Last wird bereits mit der geringsten Netzfeinheit (Elementgrof3e von
5 cm bzw. zwei Elemente {iber die Hohe) gut abgebildet und betrdagt 811 Newton.
Die Abweichung zum Versuch mit einer Bruchenergie von 137 N/m betrégt also nur
1,4 %.

Die Unterschiede im Nachbruchverhalten sind abgesehen vom feinsten Netz mit
einer Elementgrofle von 1,0 cm deutlicher. Dies kann aber vermutlich auf die gerin-
ge Anzahl der Elemente im Bereich der Kerbe zuriickgefiihrt werden. Nur beim
feinsten Netz mit einer Elementgréfle von 1,0 cm (siche Abbildung 5-7, rechts) wur-
den zwei Elemente in Langsrichtung generiert. Bei allen anderen Netzfeinheiten
wird nur ein Element in Langsrichtung der Kerbe generiert. Abbildung 5-9 zeigt
daher die Ergebnisse fiir zwei im Bereich der Kerbe verbesserte Modelle: zum Ver-
gleich wurde bei einer globalen Elementgrofle von 3,3 cm im Bereich der Kerbe ein
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feineres Elementnetz erzeugt, in dem iiber die Kerbenlédnge von 2 cm (in Balkenrich-
tung) zwei Elemente erzeugt wurden.

- [5-0008
=
= 0-0007 Experiment (G_f=115N/m)
% oo ’
= e Experiment (G_f=137N/m)
= B-0H
g
£ 00 Elementgrofte: 3,3 cm/ 20
a‘ FaWa Tl em
/ —Elementgréle: 3.3 cm /1,0
2 cm
00684
8-0806
0.0000 -0.0002 -0.0004 -0.0006 -0.0008

Verschiebung [m]

Abb. 5-9  Ergebnisse fiir im Bereich der Kerbe optimiertes Finite-Elemente-Netz

Insgesamt kann aus der Untersuchung gefolgert werden, dass das in Abaqus imple-
mentierte Betonstoffgesetz in der Lage ist, das Verhalten unbewehrter Versuchskor-
per gut abzubilden. Fiir ein ausreichend genaues Ergebnis sind fiir diesen speziellen
Belastungsfall drei Elemente in Richtung der verschiedenen Querschnittsrichtungen
in kritischen Bereichen eines Bauteils ausreichend.

Fiir die weitere Verifizierung wurde noch ein dreidimensionales achtknotiges Konti-
nuumselement mit erweiterten Ansatzfunktionen (,,C3D8I*, I= Incompatible modes)
untersucht. Das Konvergenzverhalten ist vergleichbar mit dem vorher untersuchten
Element ,,C3D20R", allerdings bei deutlich geringeren Rechenzeiten. Auch bei die-
sem Elementtyp scheinen drei Elemente {iber die Hohe des Bauteils im Bereich der
Kerbe bereits Ergebnisse von ausreichender Genauigkeit (fiir globale Untersuchun-
gen) zu liefern.
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Netzkonvergenzstudie mit Element C3D8i
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Zylinderkraft [MN]

0.0000 -0.0001 -0.0002 -0.0003 -0.0004 -0.0005 -0.0006 -D.0007 -0.0008 -0.0009

Verschiebung [m]

Abb. 5-10 Ergebnisse der Netzkonvergenzstudie fiir Elementtyp C3D8i

5.2.2.2 Versuche zum Mixed Mode Versagen [Arrea et al. 1982]

ARREA und INGRAFFEA fiihrte im Jahr 1982 zahlreiche Versuche an gekerbten un-
bewehrten Betonbalken durch, bei denen die Lagerungs- und Lasteinleitungsrandbe-
dingungen so gewihlt wurden, dass ein Mixed Mode Versagen erwartet wurde. Lei-
der wurde damals nur die Betondruckfestigkeit (f.,, = 44 N/mm?) gemessen, so dass
nur indirekt auf die Betonzugfestigkeit geschlossen werden kann (zentrische Zugfes-
tigkeit, Biegezugfestigkeit). Aus diesem Grund soll bei der Modellierung dieses
Versuchs vor allem der im Experiment aufgetretene Rissverlauf reproduziert wer-
den.

Abbildung 5-11 zeigt den Versuch mit seinen Randbedingungen:
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Hydraulic
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Steel beam
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Abb. 5-11 Lager- und Lastrandbedingungen (nach [Arrea et al. 1982])

Im numerischen Modell wurden die Lasteinleitungs- und Lagerungsdetails nicht
exakt nachgebildet, sondern als Verschiebungsrandbedingungen auf die Knoten des
Finite Elemente Modells aufgebracht.

Abbildung 5-12 oben zeigt die plastischen Hauptzugdehnungen fiir eine Element-
groBBe von 1,0 cm und Elementtyp C3D8I. AuBlerdem sind die Verformungen zehn-
fach iiberhoht dargestellt. Man erkennt, dass der berechnete Rissverlauf den im Ex-
periment beobachteten Trennriss sehr gut abbildet, siche Abbildung 5-12 unten.
Auch die gegenseitige Verschiebung der Rissufer in vertikaler und horizontaler
Richtung spiegelt das Verhalten im Versuch gut wieder.
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Abb. 5-12  Positive plastische Hauptdehnungen (oben), Rissverlauf des Versuchs (un
ten) [Arrea et al. 1982]
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5.2.2.3 Biaxialversuche von Helmut Kupfer [Kupfer 1973]

Die wirklichkeitsnahe Modellierung des mehraxialen Materialverhaltens von Beton
stellt fiir die Modellierung der Schalungssteinwénde eine weitere wichtige Voraus-
setzung dar. Daher wurden fiir eine weitergehende Verifizierung des verwendeten
Betonstoffgesetzes zwei Versuche von Helmut Kupfer nachgerechnet. Zum einen
ein einaxialer Referenzversuch (o, / 6, = -1/ 0), zum anderen biaxiale Versuche.
Abbildung 5-13 zeigt auf der linken Seite die ,,Drahtbiirsten*, mit denen die Lasten
auf die Betonversuchskorper aufgebracht wurden. Auf der rechten Seite der Abbil-
dung ist das Finite-Elemente-Modell abgebildet. Die Drahtbiirsten, die zur Lastein-
leitung und Lagerung dienten, wurden dabei detailliert modelliert.

Eine derart exakte Nachbildung des Versuchsstandes scheint notwendig: Bruchbil-
der (bzw. Hauptdehnungsverldufe) der vereinfachten FE-Modelle anderer Autoren
bildeten zwar das im Experiment gemessene Spannungs-Dehnungsverhalten gut ab,
die Rissverldufe wichen aber stark von den Bruchbildern des Experimentes ab. Da-
her wurde der Versuchsaufbau im eigenen Modell so genau wie moglich abgebildet.

Abb. 5-13 Lasteinleitungsdetail und numerisches Modell

Die einzelnen ,,Fasern” der Drahtbiirsten wurden dabei geometrisch exakt model-
liert. Der Kontakt in Normalenrichtung wurde beriicksichtigt, in tangentialer Rich-
tung wurde ein Reibungskoeffizient zwischen Beton und Stahl von 0,3 definiert.
Abbildung 5-14 zeigt auf der linken Seite das Bruchbild des Versuches. Auf der
rechten Seite sind die positiven plastischen Hauptdehnungen des numerischen Mo-
dells abgebildet. Der Rissverlauf entspricht nicht exakt dem Experiment, wird aber
mit zufriedenstellender Genauigkeit — und weitaus realitdtsnéher als mit vereinfach-
ten Modellen anderer Autoren — wiedergegeben.
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A

61/ 62=-1/0
Abb. 5-14 Bruchbild des einaxialen Versuchs [Kupfer 1973]

Abbildung 5-15 zeigt das Spannungs-Dehnungsverhalten aus Versuch und numeri-
schem Modell. Das Verhalten im Experiment wird sehr gut abgebildet. Die Span-
nungs-Dehnungswerte wurden anhand der im Modelcode 2010 angegebenen Bezie-
hung in Abaqus implementiert (siche Gleichung 5-2 und Abbildung 5-3). Weitere
das Betonstoffgesetz beschreibende Eingabeparameter wurden anhand der Vorein-
stellung beriicksichtigt.

Spannungs-Dehnungsverhalten des einaxialen Versuchs

N
[0

E
E
Z 20
o
o
=]
< 15
§ —e— Abaqus
)
in —&— Kupfer
y 4
I~
0
0 -0,0005 -0,001 -0,0015 -0,002 -0,0025 -0,003

Dehnung in 1-Richtung [-]

Abb. 5-15 o-¢-Verhalten im einaxialen Versuch

Des Weiteren wurde noch ein Versuch mit einem Spannungsverhiltnis von o, / 6, =
-1/ -0,22 untersucht. Im Versuch wurde eine maximale Spannung von 23,8 N/mm?
gemessen. Der mit dem numerischen Modell ermittelte Wert liegt bei 22,17 N/mm?,
weicht also um 6,8 % vom Versuchsergebnis ab. Diese Abweichung kann einerseits
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aber leicht mit der schwierigen Modellierung der Randbedingungen erklért werden,
andererseits mit der grof3en statistischen Streuung der Materialparameter des Betons.

Die folgende Abbildung vergleicht das experimentelle Versagensbild mit den positi-
ven plastischen Hauptdehnungen der numerischen Berechnung fiir ein Spannungs-
verhiltnis 6/, = -1 / -0,52. Man erkennt, dass Ort und Neigung des Trennrisses gut
abgebildet werden. Die maximal erreichte Spannung im Experiment betrug

24,2 N/mm? im Vergleich zu 24,57 N/mm? im numerischen Modell.

Abb. 5-16 Versagensbild aus Experiment [Kupfer 1973] und numerischem Modell
(rechts)

61/62 =-1/-052

Tab.5-1  Nachrechnung der Versuche von Kupfer

6,/ 6, Experiment Abaqus Abweichung

-1/0 19,10 N/mm? 19,10 N/mm? -
-1/-0,22 23,80 N/mm? 22,17 N/mm? 6,8 %
-1/-0,52 24,20 N/mm? 24,57 N/mm? 1,5%

-1/-1 22,50 N/mm? 22,60 N/mm? 0,5 %
-1/0,202 8,30 N/mm? 8,71 N/mm? 4,9 %
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5.2.3 Verifizierung fiir haufwerksporigen Leichtbeton

Haufwerksporiger Leichtbeton wurde von der Fachwelt weder experimentell noch
numerisch so intensiv untersucht wie der weithin verwendete Normalbeton, da er
selten und vor allem kaum fiir statisch relevante Bauteile verwendet wird. Zur Veri-
fizierung stehen also keine umfassenden Versuchsergebnisse zur Verfiigung. Die
Verifizierung des Gesamtmodells wird daher durch die numerischen Modelle der
eigenen Grofiversuche erfolgen.

Eine Bemessungsnorm fiir haufwerksporigen Leichtbeton existiert nicht, man kann
sich fiir die Ermittlung der erforderlichen Materialparameter allerdings auf [DIN EN
1520], ,,Vorgefertigte Bauteile aus haufwerksporigem Leichtbeton®, beziehen.

Die Materialeigenschaften des in dieser Untersuchung verwendeten Schalungssteins
aus haufwerksporigem Leichtbeton wurden in mehreren Gutachten untersucht.
[WOHLFAHRT 2006] und [ WOHLFAHRT 2010] ermittelte als Mittelwert der Biege-
zugfestigkeit Werte von 3,08 bzw. 3,15 N/mm?. Der Verfasser hat vier weggesteuer-
te 3-Punkt-Biegezugversuche durchgefiihrt, um die Ergebnisse von WOHLFAHRT zu
bestitigen. Bei diesen Versuchen lag der Mittelwert der Biegezugfestigkeit bei
2,36 N/mm? (5 %-Quantil: 2,32 N/mm?; Standardabweichung: 0,128 N/mm?).

Abbildung 5-17 zeigt die verwendete Versuchseinrichtung:

gt g

Abb. 5-17 Versuchseinrichtung der 3-Punkt-Biegezugversuche

Lasteinleitung und Lagerung erfolgten zwangungsfrei iiber stidhlerne, abgerundete
Schneidenlager. Die Versuche wurden weggesteuert bis zum Versagen durchgefiihrt.
Die Versuchsgeschwindigkeit wurde dabei zu 0,05 mm/min gewahlt, um geschwin-
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digkeitsabhingige Ergebnisse ausschliefen zu konnen. Das Versagen trat in Proben-
korpermitte ohne Vorankiindigung durch sprodes Biegezugversagen auf.

Die folgende Abbildung zeigt die Versuchsergebnisse:

3-Punkt-Biegezugversuche

s 4 i

Standardkraft [kN]
N
\‘
TN

Y/ ARV
os /,/// / \
=z

0 0,2 0,4 0,6 0.8 1

Verformung [mm]

Abb. 5-18 Ergebnisse der eigenen 3-Punkt-Biegezugversuche

Der zunéchst flache Kurvenverlauf macht deutlich, dass sich die Versuchseinrich-
tung zu Beginn der Versuche erst noch an den Probekorper anlegen muss. Auf eine
die Unebenheiten ausgleichende Mortelschicht wurde bei diesen Versuchen verzich-
tet, da nur die Biegezugfestigkeit von Interesse war.

Die im Versuch ermittelte Biegezugfestigkeit des haufwerksporigen Leichtbetons
liefert 4hnliche Ergebnisse wie die Untersuchungen von WOHLFAHRT. Die GroBen-
ordnung der gemessenen Festigkeiten ldsst daher eine Verwendung der in
DIN EN 1520 enthaltenen Beziehungen fiir die Ermittlung des E-Moduls, der Zug-
und Druckfestigkeit und insbesondere des Spannungs-Dehnungsverhaltens nach
Meinung des Autors auf der sicheren Seite liegend zu. Diese Annahme soll im Fol-
genden durch das numerische Modell des Referenzwandversuchs bestitigt werden.
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5.2.4 \Verifizierung des Gesamtmodells anhand Wandversuch 1

Im vorhergehenden Kapitel wurde das in dieser Untersuchung verwendete Materi-
almodell fiir Normalbeton anhand anerkannter Versuche anderer Autoren verifiziert.
Nun soll, bevor in Kapitel 6 die GroBwandversuche analysiert werden, das Gesamt-
modell mit Hilfe von Wandversuch 1 verifiziert werden. Dieser Wandversuch hat
den Vorteil, dass die Maximallast bereits im allerersten Verschiebungszyklus er-
reicht wurde und dadurch direkt mit dem numerisch monoton berechneten Kraft-
Verschiebungsverlauf verglichen werden kann, da keine Einfliisse vorhergehender
Verschiebungszyklen auftreten konnen. Das Ergebnis dieser (erfolgreichen) Verifi-
zierung ist der Ubersichtlichkeit halber im Kapitel ,,Versuchsnachrechnung® wie-
dergegeben.

Des Weiteren sollen dabei die Einfliisse naturgemill streuender Parameter unter-
sucht werden. Diese sind der Elastizitdtsmodul der Materialien und die Reibbeiwerte
zwischen Versuchseinrichtung und Versuchswand bzw. zwischen den Schalungs-
steinen selbst (im Bereich der Lager- und StoB3fugen).

AuBlerdem wird abschlieBend numerisch untersucht, ob die Annahme eines starren
Verbundes zwischen Schalungsstein und Fiillbeton das Berechnungsergebnis malf3-
geblich beeinflusst ist. Mangels experimentell bestimmter Werte der Haft- und Haft-
scherfestigkeit wird hier mit realitdtsnahen, auf der sicheren Seite liegenden Werten
gerechnet.

5.2.5 Einfluss des Elastizitatsmoduls
von Beton und Leichtbeton

Der Elastizitdtsmodul von Normalbeton streut je nach verwendetem Zuschlag deut-
lich. [Griibl et al. 2001] geben Abweichungen von - 50 % bei Verwendung von
Sandsteinzuschldgen und + 75 % bei Verwendung von Hochofenschlacke an, im
Vergleich zu Rheinkies. Da diese Zuschlagsarten Extrema darstellen wird die Para-
meteruntersuchung auf Streuungen von + /- 10 und +/ - 20 % beschrinkt im Bezug
auf die in Wandversuch 1 ermittelten E-Moduln des Normalbetons von
25.000 N/mm?, bzw. 6.600 N/mm? fiir den Leichtbeton, der einem Gutachten
[WOHLFAHRT 2008B] entnommen ist. Bei haufwerksporigem Leichtbeton sind ge-
ringere Streuungen zu erwarten als bei gefiigedichtem Leichtbeton und Normalbe-
ton, da der Zementleim nur die Kontaktflichen zwischen den einzelnen Zuschlags-
kornern verkittet [Griibl et al. 2001].

Weiterhin wurde im Modell als Referenz fiir die Reibung zwischen den Schalungs-
steinen ein Reibbeiwert von 0,4 und fiir die Reibung zwischen Mortelfuge und Ver-
suchsbalken bzw. Versuchswand ein Reibbeiwert von 0,8 verwendet. Der Verbund
zwischen Fiillbeton und Schalungsstein wird als starr angenommen.

Fiir die vertikale Auflast wurde eine konstante Streckenlast {iber die gesamte Wand-
lange angesetzt, da die horizontalkraftabhingige Vertikallaststeuerung der Grof3-
wandversuche hier einen das Ergebnis zusitzlich beeinflussenden Parameter darge-
stellt hitte.
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Das Ergebnis der Parameteruntersuchung ist in Tabelle 5-2 dargestellt. In Spalte 1
ist der E-Modul des Normalbetons dargestellt, in Spalte 2 der des Leichtbetons. In
Spalte 3 ist schlieBlich die berechnete Tragfahigkeit wiedergegeben. In der letzten
Spalte die berechnete Tragfahigkeit in Bezug auf die Referenztragfahigkeit fiir einen
E-Modul des Normalbetons von 25.000 N/mm? (experimentell ermittelt) respektive

6.600 N/mm? fiir den Leichtbeton der Schalungssteine.

Die numerisch ermittelte Tragfahigkeit weicht um - 5,3 % bis + 2,3 % vom Refe-
renzwert ab. Da auch die numerische Berechnung (durch Modellungenauigkeiten
und Fehlertoleranzen in der Losung) schon Fehlerpotential in sich birgt, kann der
Einfluss des E-Moduls aus Sicht des Autors als vernachldssigbar gering angesehen

werden.

Tab.5-2  Einfluss des E-Moduls auf die Finite Elemente Ergebnisse

Normalbeton Leichtbeton Tragfahigkeit F F | Fret
[N/mm?] [N/mm?2] [kN] []
20000 5280 253 0,955
" 5940 256 0,966
" 6600 262 0,989
" 7260 266 1,004
" 7920 271 1,023
22500 5280 252 0,951
" 5940 257 0,970
" 6600 261 0,985
" 7260 265 1,000
" 7920 270 1,019
25000 5280 251 0,947
" 5940 256 0,966
! 6600 265 1,000
" 7260 266 1,004
" 7920 270 1,019
27500 5280 251 0,947
" 5940 256 0,966
" 6600 260 0,981
" 7260 266 1,004
" 7920 270 1,019
30000 5280 252 0,951
" 5940 257 0,970
" 6600 261 0,985
" 7260 264 0,996
" 7920 267 1,008
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5.2.6 Einfluss des Reibbeiwertes

Eine weitere streuende Grofle, die auf das Berechnungsergebnis einen nicht vernach-
lassigbaren Einfluss haben konnte, ist der Reibbeiwert zwischen den einzelnen Be-
standteilen der Versuchswand und zwischen Versuchswand und Versuchseinrich-
tung (dem Lasteinleitungs- und Lagerungsbalken). Analog zur Variation des E-
Moduls wurde auch bei Untersuchung dieses Parameters eine konstante Streckenlast
verwendet.

Die Reibbeiwerte zwischen den Schalungssteinen werden in Grenzen von 0,0 bis 0,4
variiert, die Reibbeiwerte zwischen der Versucheinrichtung und der Versuchswand
zwischen 0,6 und 1,0. Der Verbund zwischen Fiillbeton und Schalungsstein wird als
starr angenommen.

Tabelle 5-3 zeigt die Ergebnisse dieser Parametervariation.

Tab.5-3  Einfluss der Reibkoeffizienten

Balken-Wand Stein-Stein Tragfahigkeit F F/ Fres
[-] [-] [kN] [-]
0,6 0,0 254 0,957
" 0,1 258 0,971
" 0,2 261 0,982
" 0,3 265 0,996
" 0,4 265 0,996
0,7 0,0 255 0,960
" 0,1 260 0,978
" 0,2 261 0,982
" 0,3 264 0,993
" 0,4 265 0,996
0,8 0,0 256 0,964
" 0,1 259 0,975
" 0,2 262 0,986
" 0,3 264 0,993
" 0,4 265 1,000
0,9 0,0 257 0,968
" 0,1 260 0,978
" 0,2 262 0,986
" 0,3 265 0,996
" 0,4 266 1,004
1,0 0,0 256 0,964
" 0,1 260 0,978
" 0,2 262 0,986
" 0,3 265 1,000
" 0,4 266 1,004
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Die numerisch ermittelte Tragfihigkeit weicht maximal - 4,3 % bis + 0,04 % vom
Referenzwert ab. Streuungen der Reibbeiwerte haben also ebenfalls einen vernach-
lassigbar geringen Einfluss auf das Berechnungsergebnis (solange kein Gleitversa-
gen auftritt).

5.2.7 Einfluss des Verbundes zwischen
Schalungsstein und Fillbeton

In den Versuchen war beobachtet worden, dass Verbundversagen erst zu einem sehr
spaten Stadium der zyklischen Versuche und lange nach Erreichen der Hochstlast
auftrat. Groftenteils war der Verbund auch am Versuchsende noch intakt. Die An-
nahme einer starren Verbundformulierung liegt also nahe. Allerdings vermutet der
Autor, dass starrer Verbund auf der einen Seite die Tragfahigkeit erhoht, auf der
anderen Seite aber zu einem stirkeren Steifigkeitsabfall nach Erreichen der Hochst-
last fiihrt, indem Spannungsumlagerungen von geschidigten in ungeschédigte Berei-
che durch die starre Verbindung vermindert werden.

Mangels Kenntnis realer im Versuch aufgetretener Mittelwerte fiir die Haftzug- und
Haftscherfestigkeit werden sinnvolle, auf der sicheren Seite liegende Werte von
1,0 N/mm? (Haftzugfestigkeit) und 1,5 N/mm? (Haftscherfestigkeit) gewéhlt. Die
Verbundeigenschaften werden dabei mit Hilfe kohésiver Elemente (,,cohesive ele-
ments*) modelliert.

Abbildung 5-19 zeigt den Vergleich zwischen starrer bzw. verschieblicher Ver-
bundmodellierung im numerischen Modell und dem realen Versuchsergebnis. Wie
erwartet erreicht das Modell mit verschieblichem Verbund ecine etwas geringere
Hochstlast als bei Annahme starren Verbundes (272 kN zu 279 kN). Das Nach-
bruchverhalten wird aber deutlich gutmiitiger und im Vergleich zum Versuch realis-
tischer abgebildet als bei Annahme starren Verbundes. Es kann vermutet werden,
dass die zusatzliche Beriicksichtigung des zyklischen Verschiebungsverhaltens (die
Versuche werden zur Rechenzeitminimierung nur monoton nachgerechnet) bei der
numerischen Berechnung das Verhalten im Vergleich zum Versuch noch besser
abbilden wiirde. Die Abweichungen beziiglich der Hichstlast sind mit 2,5 % aber so
gering, dass die Annahme starren Verbundes fiir die weiteren Berechnungen aus
Sicht des Autors gerechtfertigt erscheint.
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Vergleich Verbundmodellierung / Versuchsergebnis
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Abb. 5-19 Ergebnisvergleich unterschiedlicher Verbundmodellierungsansitze

5.3 Zusammenfassung und Ausblick

In diesem Kapitel wurde das verwendete Betonstoffgesetz fiir die nichtlineare Be-
rechnung von unbewehrten Probekérpern aus Normalbeton umfassend verifiziert.

Fiir die Berechnung von haufwerksporigem Leichtbeton stehen wenige Versuchsda-
ten in der Literatur zur Verfiigung. Zwei Gutachten und eigene Versuche zu den
Materialparametern liefern aber die wichtigsten Kennwerte (Druckfestigkeit, Zug-
festigkeit und E-Modul) und legen nahe, dass ein {ibliches Betonstoffgesetz zur Ab-
bildung des realen Tragverhaltens anwendbar ist. Diese Annahme soll im nichsten
Kapitel, ,,Eigene numerische Untersuchungen®, weitergehend verifiziert werden.
AuBerdem wurde der Einfluss wichtiger Parameter (E-Modul, Reibbeiwert), die fiir
die Versuchsnachrechnung benétigt werden, bereits untersucht. Im folgenden Kapi-
tel ,,Versuchsnachrechnung™ wird das numerische Modell durch die Analyse der
eigenen GroBversuche abschlieBend verifiziert.

Damit soll dann ein umfassend verifiziertes Modell fiir die Durchfiihrung der eigent-
lichen Parameterstudie zur Verfligung stehen, durch das ein semi-empirisches Be-
messungsmodell entwickelt werden kann.
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Numerische Modellierung der eigenen
Experimente

In diesem Kapitel werden hauptsidchlich die Versuche, die im Kapitel ,,Experimen-
telle Untersuchungen‘ beschrieben wurden, mit Abaqus modelliert und nachgerech-
net. Gegen Ende des Kapitels werden aulerdem Tastrechnungen von anderen Ver-
suchen des Autors dargestellt, die zur weiteren Verifizierung des numerischen Mo-
dells beitragen sollen.

Bei der numerischen Modellierung wurden folgende Annahmen getroffen:

Die Zementmortelschichten zwischen Versuchswand und Lagerungs- und
Lasteinleitungsbalken wurden nicht explizit modelliert, da insbesondere die
Haftung groBen Streuungen unterliegt und vor allem bei Erdbebenbelastun-
gen schnell zerstort wird. Stattdessen wurden in tangentialer und normaler
Richtung Kontaktelemente verwendet. In tangentialer Richtung wurde ein
Reibungskoeffizient von 0,6 verwendet, wie ihn DIN 1045-1 und DIN EN
1992-1-1 fiir glatte Fugen ansetzen

Der Kontakt zwischen den Schalungssteinen wurde ebenfalls {iber Kontakte-
lemente realisiert. Hierbei wurde allerdings der glatteren Oberflichenbe-
schaffenheit der Leichtbetonschalungssteine im Bereich der Lager- und
StoBfugen durch einen Reibungskoeffizient von 0,4 Rechnung getragen

Aufgrund der Versuchsbeobachtungen (nur teilweises Ablosen der Leichtbe-
tonschale vom Fiillbeton erst bei einer groen Anzahl von Belastungszyk-
len) und der rauen Oberfliche der Schalungssteininnenseiten wurde der
Verbund zwischen Schalungssteinwandung und Fiillbeton als starr ange-
nommen

Die Wirmeddmmungsformteile aus Polystyrol wurden nicht modelliert, da
sie im Vergleich zu Leicht- und Normalbeton nur eine verschwindend ge-
ringe Festigkeit und Steifigkeit aufweisen

Abbildung 6-1 zeigt zur Verdeutlichung auf der linken Seite das Gesamtmodell. Rot
hervorgehoben sind die Leichtbetonschalungssteine, in grau dargestellt sind alle
Modellbestandteile aus Normalbeton (Lasteinleitungsbalken, Lagerungsbalken und
Fiillbeton). Auf der rechten Seite ist nur der Fiillbeton dargestellt.
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Abb. 6-1 Gesamtmodell (links) und Fiillbetonkern (rechts)

Man erkennt, dass durch das Ausbetonieren der Schalungssteine ein System aus
sechseckigen Einzelstiitzen entsteht, die durch diinne Querriegel verbunden sind, so
dass insgesamt ein Rahmensystem entsteht.

Abbildung 6-2 zeigt die Geometrie der Schalungssteine:

Abb. 6-2  Finite-Elemente-Modell der Schalungssteine
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Auf der linken Seite ist ein Schalungsstein im Auslieferungszustand abgebildet.
Rechts abgebildet ein halbierter Stein, der benotigt wird, um die einzelnen Steinrei-
hen im Halbverband aufmauern zu kénnen. Die geometrischen Figenschaften wur-
den exakt wie in der allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung angegeben abgebil-
det.

AuBlerdem werden die GroBversuche nur monoton nachgerechnet, da der Rechen-
aufwand fiir die zyklische Nachrechnung der Versuche zu grof3 und ohne wirklichen
Erkenntnisgewinn wire. Bereits bei der monotonen Berechnung mit feiner Diskreti-
sierung st6ft man aufgrund der Komplexitéit des Modells und der starken Nichtlinea-
ritdt an die Kapazititsgrenzen der verwendeten Rechner, da eine sehr groe Anzahl
an Inkrementen und Iterationen nétig und das Newton-Raphson-Verfahren hierfiir
sehr aufwendig ist.

Das Versagen der Winde wird vom Autor im Folgenden durch das Erreichen einer
Zielverschiebung definiert, die ausreichend weit im abfallenden Ast der experimen-
tell ermittelten Last-Verschiebungskurve liegt. Trotz der groen Nichtlinearitdt der
Berechnungen konnte diese Zielverschiebung bei allen Berechnungen erreicht wer-
den.

Um die Ergebnisse aus Versuch und Numerik objektiv vergleichen zu kdnnen, wur-
den hinsichtlich der Verschiebungen die Messwerte der induktiven Wegaufnehmer
ausgewertet. Teilweise deutliche Unterschiede zu den im Kapitel ,,Experimentelle
Untersuchungen wiedergegebenen Versuchskurven sind darauf zuriickzufiihren,
dass dort die Verschiebungswerte des horizontalen Hydraulikzylinders ausgewertet
wurden. Dessen Verschiebungswerte (auch ,,Maschinenweg™ genannt) sind fiir den
Vergleich mit der Numerik aber weniger aussagekriftig, da sie durch Nachgiebig-
keiten in der Versuchseinrichtung beeinflusst werden. Das folgende Diagramm ver-
gleicht zur Verdeutlichung die Unterschiede in den Verschiebungen des Zylinders
und des am Lasteinleitungsbalken befestigten induktiven Wegaufnehmers. Zur bes-
seren Darstellbarkeit werden die zyklischen Versuchskurven nicht detailliert, son-
dern nur als Umbhiillende dargestellt.
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Vergleich zwischen Maschinenweg und induktivem Wegaufnehmer
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Abb. 6-3  Vergleich Verschiebung Zylinder / induktiver Wegaufnehmer bei Wand 5

Man erkennt, dass sich die Versuchswand bei Betrachtung der Verschiebungen des
Hydraulikzylinders deutlich zu weich verhalten wiirde. So ist beispielsweise die
Maximallast bei einem Maschinenweg von etwa 10 mm erreicht, wobei der indukti-
ve Wegaufnehmer nur eine Verschiebung von etwa 3 mm angibt. Da iiber die
Wandhohe verteilt insgesamt fiinf Wegaufnehmer angebracht waren, kann eine
Fehlfunktion der Wegaufnehmer ausgeschlossen werden.

6.1 Numerische Modellierung der Wandversuche

Wie im Kapitel ,,Eigene experimentelle Untersuchungen beschrieben, wurden ins-
gesamt fiinf realmaBstidbliche Wandversuche im Format 2,5 x 2,5 m* und sieben
kleinformatige Wandversuche im Format 1,25 x 1,25 m? durchgefiihrt. Zur Verifi-
zierung des numerischen Modells werden im Folgenden alle realmaBstéblichen
GroBwandversuche und ausgewihlte kleinformatige Wandversuche modelliert und
berechnet.

6.1.1 Wandversuch 1

Wandversuch 1 diente als Referenzversuch und wurde mit handelsiiblichen Scha-
lungssteinen aus haufwerksporigem Leichtbeton hergestellt, siehe Kapitel ,,Experi-
mentelle Untersuchungen®. Die Schalungssteine wurden gemif3 der Vorschriften der
allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung trocken und geschosshoch aufgemauert.
Als Fiillbeton wurde Lieferbeton eingesetzt, von dem beim Betonieren Materialpro-
ben entnommen wurden.

Folgende begleitende Materialversuche wurden fiir den Fiillbeton durchgefiihrt:
e Zylinderdruckfestigkeit
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e Wiirfeldruckfestigkeit
e Spaltzugfestigkeit
e E-Modul

Die Mittelwerte wurden als Eingangsparameter fiir das numerische Modell verwen-
det. Abbildung 6-4 zeigt einen Vergleich des Versuchs mit dem Ergebnis des nume-
rischen Modells.

Das numerische Modell bildet Anfangssteifigkeit und Tragfahigkeit sehr gut ab. Erst
ab einer horizontalen Kopfauslenkung von etwa 0,5 mm verhilt sich das numerische
Modell etwas steifer als in Realitdt. Die maximale Horizontalkraft wird aber etwa
bei dem gleichen Verschiebungsniveau erreicht. Diese geringen Abweichungen
konnen aber einfach durch Unterschiede in den Randbedingungen zwischen Modell
und Versuch verursacht werden. Schon leichte Unterschiede in den Fugenparame-
tern (Haftung, Reibung) konnen solch geringe Abweichungen hervorrufen. Aufler-
dem kann natiirlich auch der Fiillbeton bei leichten MaBabweichungen in die unver-
mortelten Lager- und StoBfugen der Schalungssteine laufen, wodurch diese zusitz-
lich miteinander verbunden werden. Eine exakte Abbildung der Versuchskurve
durch die Numerik ist bei solch einem komplexen GroBversuch also kaum moglich
und kann nur zufillig gelingen.

Wandversuch 1
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Abb. 6-4  Last-Verformungskurve von Wandversuch 1 in Versuch und Numerik

Abbildung 6-5 zeigt einen Vergleich des Bruchbildes im Versuch mit Haupt-
druckspannungstrajektorien des numerischen Modells. Richtung und Ort des unter
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60° geneigten Hauptrisses stimmen gut mit den Hauptdruckspannungstrajektorien
der Berechnung iiberein.

Abb. 6-5  Hauptriss im Versuch (links) und in der Berechnung (rechts)

6.1.2 Wandversuch 2

Bei Wandversuch 2 sollte die Auswirkung einer VergroBerung des Fiillbetonquer-
schnittes untersucht werden, wofiir die Polystyrol-Stegummantelung entfernt wor-
den war, siehe Kapitel ,,Experimentelle Untersuchungen®. Die Querschnittshdhe der
einzelnen Fiillbetonstiitzen stieg dadurch von 17 auf 22 cm, die der Querriegel von
5,5 auf 8,5 cm. Dementsprechend war eine deutliche Traglast- und Steifigkeitsstei-
gerung zu erwarten.

Das folgende Diagramm vergleicht die Ergebnisse der numerischen Berechnung mit
der Umhiillenden der zyklischen Versuchskurve.
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Wandversuch 2
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Abb. 6-6  Last-Verformungskurve von Wandversuch 2 in Versuch und Numerik

Die Anfangssteifigkeit wird erneut gut abgebildet. Auch die Traglast wird im nume-
rischen Modell nur leicht iiberschitzt. Dies kann aber dadurch erklidrt werden, dass
die numerische Berechnung nur monoton, der reale Versuch aber zyklisch durchge-
fiihrt wurde. Laut [Tomazevic 1999] sind bei monotoner Versuchsdurchfiihrung
etwa 10 % groBere Traglasten zu erwarten. Das Verhalten im Nachbruchbereich
weicht starker ab. Allerdings erscheint auch diese Abweichung plausibel, da im Ver-
such eine groBe Zahl von Zyklen Wandstruktur und Verbund sukzessive extrem
schidigten.

Entscheidend fiir diese Untersuchung ist aber die gute Abbildung der Traglast, so
dass geringe Abweichungen im Nachbruchbereich weniger von Interesse sind. Eine
zyklische Berechnung konnte Abhilfe schaffen, wird aufgrund des groBBen Rechen-
aufwandes aber wie erwdhnt nicht angestrebt, da die Kenntnis des zyklischen Ver-
haltens des Wandsystems und Riickschliisse auf die Duktilitdt durch die experimen-
tellen GroBversuche vorliegen.

109



Kapitel 6

6.1.3 Wandversuch 3

In Wandversuch 3 sollte die Auswirkung des Verbundes zwischen Schalungsstein
und Fiillbeton untersucht werden. Dafiir wurden die Polystyrolsteckteile so zuge-
schnitten, dass der Fiillbetonquerschnitt identisch blieb, aber komplett vom Scha-
lungsstein entkoppelt wurde.

Die folgende Abbildung zeigt den Vergleich der Versuchskurve mit der des numeri-
schen Modells. Fiir eine bessere Ubersichtlichkeit wird die Umhiillende der Ver-
suchskurve dargestellt:

Wandversuch 3
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Abb. 6-7  Last-Verformungskurve von Wandversuch 3 in Versuch und Numerik

Die numerisch ermittelte Maximallast betrdgt 113 kN im Vergleich zu 111 kN im
Experiment und weicht damit 2 % ab. Auch das Rissbild wird gut abgebildet, wie
Abbildung 6-8 verdeutlicht. Auf der linken Seite der Abbildung sieht man die Risse
im Bereich der Fiillbetonquerriegel nach Versuchsende. Die Schalungssteine wurden
dafiir in diesem Bereich nachtriglich entfernt. Auf der rechten Seite sind die positi-
ven plastischen Hauptdehnungen des numerischen Modells dargestellt. Die Risse
konzentrieren sich auch hier erwartungsgemafl im Bereich der Einspannstellen der
Fiillbetonquerriegel in die Fiillbetonstiitzen. Da die numerischen Berechnungen auf-
grund der groBBen Rechenzeit nur monoton bis zum Versagen durchgefiihrt wurden,
ist die Rissbildung nicht so weit fortgeschritten wie beim Versuch, bei dem insge-
samt acht Verformungszyklen jeweils drei Mal wiederholt worden sind.
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Abb. 6-8  Vergleich der Rissbildung in Versuch und numerischem Modell

6.1.4 Wandversuch 4

Wandversuch 4 hatte zum Ziel, die Tragfahigkeit der Schalungssteinwinde auf eine
moglichst einfache und effektive Art zu erhdhen, die auf der Baustelle aulerdem
leicht umgesetzt werden kann.

Als vermutlich wirkungsvollste Maflnahme wurde bei diesem Wandversuch daher
eine gingige Stahlbetonbewehrung vorgesehen. Diese bestand — aufgrund der deut-
lich einfacheren Verlegung — in diesem Versuch nur aus Vertikalbewehrung mit
einem Durchmesser von 12 mm und einem Querabstand von 25 cm.

Der Verbund zwischen Beton und Bewehrung wurde als starr angenommen.
Abbildung 6-9 zeigt den Vergleich der Umhiillenden der Versuchskurve mit der des
numerischen Modells.
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Wandversuch 4
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Abb. 6-9  Last-Verformungskurve von Wandversuch 4 in Versuch und Numerik

Die Versagenslast der numerischen Berechnung betrdagt 373 kN im Vergleich zu
393 kN im Experiment, was einer Abweichung von 5 % entspricht. Die Anfangsstei-
figkeit wird sehr gut abgebildet.

Deutliche Abweichungen sind im Nachbruchverhalten zu beobachten. Eventuell
konnte hier eine weitere Verfeinerung des numerischen Modells Abhilfe schaffen.
So konnte zum Beispiel der verschiebliche Verbund zwischen Bewehrung und Be-
ton beriicksichtigt werden. Diese Art der Verbundmodellierung (zwischen Fiillbeton
und Schalungsstein) hatte in einer Voruntersuchung gezeigt, dass sich im Vergleich
zur Annahme eines starren Verbundes dadurch ein deutlich duktileres Nachbruch-
verhalten einstellt, siche Kapitel 5.3.7. Allerdings ergaben sich durch die Modellie-
rung des verschieblichen Verbundes deutlich lingere Rechenzeiten und vermehrte
Konvergenzprobleme. Da die Bewehrung auBlerdem im Bemessungskonzept (siche
Kapitel ,,Stand des Wissens*) nur konstruktiv zur Steigerung der Duktilitét herange-
zogen werden soll, wird das numerische Modell in dieser Hinsicht nicht weiter un-
tersucht. Mit der sehr guten Abbildung der Traglast steht die gewiinschte Informati-
on fiir die Parameterstudie zur Verfiigung.
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6.1.5 Wandversuch 5

Dieser Wandversuch wurde gegeniiber Wandversuch 4 um zusétzliche Horizontal-
bewehrung vom Durchmesser 8 mm in jeder Steinlage (alle 25 cm) erweitert, die an
den Wandenden mit einer 180°-Schlaufe um die Vertikalbewehrung herumgefiihrt
wurde zur Erzielung einer mdglichst wirksamen Verankerung. Abbildung 6-10 zeigt
einen Vergleich der experimentellen und numerisch ermittelten Lastverschiebungs-
kurve:
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Abb. 6-10 Last-Verformungskurve von Wandversuch 5 in Versuch und Numerik

Die numerisch ermittelte Tragfahigkeit betrdgt 455 kN im Vergleich zu 473 kN im
Versuch und weicht damit auf der sicheren Seite liegend 4 % ab. Die zusétzlich ein-
gefiihrte Horizontalbewehrung hat also zu einer erneuten Tragfihigkeitssteigerung
gefiihrt. Die Steifigkeit wird bei der numerischen Berechnung am Anfang geringfii-
gig zu hoch abgebildet.

6.1.6 Wandversuche 6 und 7

Wandversuch 6 und 7 wurden in einem anderen Versuchsstand und mit konstanter
Vertikallast ausgefiihrt. Aulerdem waren Lange und Hohe der Wénde jeweils von
2,5 m auf 1,25 m halbiert worden, siche Kapitel ,,Experimentelle Untersuchungen®.

Wandversuch 6 wurde mit einer im Vergleich zu Wandversuch 1 um 50 % reduzier-
ten vertikalen Auflast von 250 kN durchgefiihrt, um die beiden Versuche moglichst
gut vergleichen zu konnen. Fiir Wandversuch 7 wurde die vertikale Auflast auf
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400 kN erhoht, was der im Lastfall Erdbeben zu erwartenden Bemessungslast ent-
spricht.

Abbildung 6-11 zeigt wiederum den Vergleich zwischen Numerik und der Ver-
suchsumbhiillenden:
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Abb. 6-11 Wandversuch 6 (mit einer konstanten Normalkraft von 250 kN)

Die Tragfahigkeit wird mit einer Abweichung von 1,3 % erneut sehr gut abgebildet.
Auch die Anfangssteifigkeit im ungeschéddigten Bereich wird gut abgebildet. Ab
einer Horizontalkraft von 100 kN kommt es allerdings schon lange vor Erreichen der
Hochstlast zu deutlichen Unterschieden im Verformungsverhalten zwischen Versuch
und Numerik, die sich sowohl beim Maschinenweg als auch bei den induktiven
Wegaufnehmern zeigten. Da solch ausgeprigte Abweichungen weder bei den
Wandversuchen 1-5 noch in Wandversuch 7 beobachtet wurden, ldsst sich dieses
Verhalten vermutlich auf die bei diesem Versuch sehr grole Anzahl von Verschie-
bungszyklen zuriickfiihren, die frithzeitig zu einer voranschreitenden Schiadigung
vor allem der Fugen zwischen Wand und Versuchseinrichtung fiihrten (die Verfor-
mungen waren bis zu einer Verschiebung von 4 mm in Schritten von 0,5 mm gestei-
gert worden, bis zum Erreichen der Hochstlast in 1 mm Schritten, danach in 2 mm
Schritten).

Abbildung 6-12 zeigt auf der linken Seite die negativen Hauptdehnungstrajektorien
des numerischen Modells, auf der rechten Seite ist das Rissbild im Versuch darge-
stellt (Hauptrisse hervorgehoben). Richtung und Ort der Risse stimmen gut mitei-
nander {iberein.
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Abb. 6-12 Rissbild bei Wandversuch 6

Die folgende Abbildung vergleicht das Kraft-Verschiebungsverhalten von Wandver-
such 7. Auch hier werden Tragfdhigkeit und Anfangssteifigkeit sehr gut abgebildet.
Bis zum Erreichen der Hochstlast stellen sich bedingt durch die monotone Nach-
rechnung der zyklischen Versuchskurve erwartungsgeméfl wiederum Unterschiede
im Verschiebungsverhalten ein, die aber deutlich schwécher ausgeprigt sind als bei
Wandversuch 6. Das Nachbruchverhalten wird wiederum zufriedenstellend angené-
hert.
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Abb. 6-13 Wandversuch 7 (mit einer konstanten Normalkraft von 400 kN)
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6.1.7 Wandversuch 10

Um die Anwendbarkeit des numerischen Modells auch fiir die Nachrechnung biege-
bewehrter Versuche zu validieren, wurden die Wandversuche 10a und 10b ebenfalls
numerisch untersucht. Die Traglast konnte fiir den Versuch mit einer Auflast von
140 kN sehr gut nachvollzogen werden und unterscheidet sich zwischen Versuch
und Rechnung nur um circa 1,4 % (235 zu 238 kN).

Auch das Rissbild konnte gut abgebildet werden. So zeigt Abbildung 6-14 das Riss-
bild am Ende des zyklischen Wandversuches. Abbildung 6-15 zeigt im Vergleich
dazu die positiven plastischen Hauptdehnungen am Ende des monotonen Zyklus der
Finite-Elemente-Berechnung (dementsprechend sind die Risse nur in eine Richtung
orientiert im Gegensatz zu den sich kreuzenden Rissen im Versuch). Zur besseren
graphischen Darstellung sind die Bereiche, in denen die Rissdehnung des Leichtbe-
tons von circa 0,3 %o tiberschritten wird, in grau dargestellt. Orte und Richtung der
Risse stimmen gut iiberein, auch wenn aufgrund des implementierten verschmierten
Rissmodells naturgemédl keine diskreten Risse entstehen.

Abb. 6-14 Rissbild am Ende von Wandversuch 10a
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Abb. 6-15 Positive plastische Hauptdehnungen der Auflenschale bei Wandversuch 10a

Eine Erh6hung der Auflast auf 400 kN analog Wandversuch 10b resultierte in einer
Traglast von 285 kN. Im Versuch (Verwendung des vorgeschidigten Wandversuch-
korpers aus Wandversuch 10a) waren 255 kN erreicht worden. Die Berechnung
iiberschétzt die Traglast also um etwa 12 %. Da die Berechnung aber auf einem un-
geschidigten Versuchskorper beruht, ist diese Traglastiiberschdtzung nicht iiberra-
schend.

Abbildung 6-16 zeigt die positiven plastischen Hauptdehnungen am Ende der Finite-
Elemente-Berechnung im Bezug auf den Fiillbeton (plastische Dehnungen {iber
0,1 %o sind wiederum hellgrau eingeférbt). Leichtbetonaulenschale und Bewehrung
wurden zur besseren Ubersichtlichkeit ausgeblendet. Man erkennt dabei die drei
Hauptursachen des Versagens:

e Biegezugversagen der Querverbindungen zwischen den einzelnen Fiillbe-
tonstiitzen

e Uberschreiten der Zugfestigkeit in der maximal belasteten linken Fiillbeton-
stiitze

e Versagen im Bereich der konzentrierten Schubkrafteinleitung (links oben)
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Abb. 6-16 Positive plastische Hauptdehnungen des Fiillbetonkerns

6.2 Weitere eigene Versuche an Probekorpern
aus Schalungssteinen

Aus anderen experimentellen Untersuchungen des Autors stehen noch weitere Ver-
suchsdaten zur Verfligung, die hier zur Verifizierung des numerischen Modells her-
angezogen werden sollen. In erster Linie geht es hierbei um die korrekte Abbildung
der Versagensarten und Rissbilder bei verschiedenartigen Belastungen und Geomet-
rien. Daher wird nicht im Detail auf die Ergebnisse, sondern nur auf die hier interes-
sierenden Gesichtspunkte eingegangen.

6.2.1 Balkenversuch 1

AuBler den Schubversuchen wurden tastweise auch 4-Punkt-Biegezugversuche an
bewehrten Balken (biege- und querkraftbewehrt) aus Schalungssteinen durchgefiihrt.
Insgesamt wurden vier verschiedene Versuche durchgefiihrt, die sich hauptsichlich
in der Bewehrungsmenge unterschieden hatten. Die Abmessungen der Balken betru-
gen jeweils 3,5 x 0,75 m?, wie sie typisch sind fiir Fensterbriistungen iiber Tiefgara-
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geneinfahrten, wo iiblicherweise, aufgrund fehlender Erfahrungen und Wissen {iber
die Tragfahigkeit bewehrter Schalungssteine, auf Stahlbetonbalken zuriickgegriffen
werden muss.

Abbildung 6-17 zeigt das mittlere Drittel des Balkens kurz vor dem duktilen Biege-
versagen:

Abb. 6-17 Biegerisse im mittleren Drittel des Balkens

Deutlich sichtbar sind die Biegerisse im Abstand von 15 bis 25 cm, die sich weit
zum oberen Querschnittsrand fortgepflanzt haben. Das endgiiltige Versagen trat bei
einer Vertikalverschiebung von circa 11 cm (~ 1/30) ein. Abbildung 6-18 zeigt das
Rissbild des numerischen Modells:

Abb. 6.18 Verformungen (50-fach {iberhoht dargestellt) und plastische Hauptdehnun-
gen des numerischen Modells beim Versagen

Man erkennt, dass Rissbild und Rissabstand im numerischen Modell sehr zutreffend
wiedergegeben werden (die Tragfahigkeit wird ebenfalls sehr gut abgebildet).
Abbildung 6-19 vergleicht die unterschiedlichen Rissverldufe zwischen Fiillbeton
und Schalungsstein. Auch diese spezielle Charakteristik des Rissbildes bildet das
numerische Modell gut ab.
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Abb. 6-19 Rissbild von Balkenversuch 1
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Parameterstudie

Auf Basis des im vorigen Kapitel verifizierten Modells wird nun die Parameterstudie
dargestellt, mit deren Hilfe abschlieend ein Bemessungsmodell fiir die Berechnung
der Horizontaltragfihigkeit der Schalungssteinwédnde entwickelt werden soll. Fol-
gende Parameter werden dabei untersucht:

e Zylinderdruckfestigkeiten von 20, 25,..., 45 und 50 N/mm?

e Vertikallasten von 10 bis 80 % der Bemessungslasten im Grenzzu-
stand der Tragfahigkeit (Bemessungskonzept fiir Vertikallasten ba-
siert auf [Maurer et al. 2007])

e  Verhiltnis von Wandhohe zu Wandlange von 0,5/ 1,0 und 2,0

Die Materialeigenschaften der Schalungssteine werden nicht variiert, da sie immer
aus den gleichen Ausgangsstoffen im Fertigteilwerk hergestellt werden und stindi-
gen Qualitdtskontrollen (Fremd- und Eigeniiberwachung) unterliegen.

Aufgrund der Versuchsergebnisse und Erfahrungen anderer Autoren (siche Kapi-
tel 3) wird die Vertikal- und Horizontalbewehrung nicht fiir die Steigerung der Trag-
fahigkeit herangezogen und daher auch nicht bei der Parameterstudie weitergehend
untersucht. Im spiteren Bemessungskonzept wird die Bewehrung auf Basis der Ver-
suchergebnisse lediglich zur Sicherung bestimmter Duktilititsfaktoren herangezo-
gen.

Fir die Parameterstudie musste das Modell der Schalungssteinwidnde geringfiigig
modifiziert werden, da die Decken im realen Gebédude nicht wie im Versuch vollfl4-
chig auf den Winden aufliegen, sondern nur im vorderen Bereich der Wénde, so
dass die duBlere Leichtbetonschale nicht direkt durch die Decken belastet wird.
Ebenso lagern die Wéande nur im Bereich des Fiillbetons und der inneren Leichtbe-
ton-Schale auf den Decken auf. Abbildung 7-1 zeigt zur Verdeutlichung die Geo-
metrie des in der Parameterstudie verwendeten Modells. Der Fiillbeton ist dabei
dunkelgrau dargestellt, die Stahlbetondecken (die nur ausschnittsweise modelliert
werden) in hellgrau. Die Schalungssteine selbst sind in rot dargestellt.
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Abb. 7-1  Geometrisches Modell der (kleinen) Wandversuche

Vor Beginn der eigentlichen Parameterstudie wurde noch untersucht, inwieweit das
Ergebnis von der Normalkraftbelastung abhangig ist (d.h. ob die Vertikallasten zent-
risch oder exzentrisch in Bezug auf den Steifigkeitsmittelpunkt in die Wand einge-
leitet werden). Die maximal zuldssige Exzentrizitidt der Normalkraft betrdgt laut abZ
e = 1/3. Hierfiir wurden Tastrechnungen an verschiedenen Schalungssteintypen und
unter unterschiedlichen Ausnutzungsgraden der Vertikalbelastung durchgefiihrt. Die
Abweichungen zwischen zentrischer (d.h. ¢ = 0) und exzentrischer Vertikallastein-
leitung (d.h. e =1/3) betrug maximal 3 %. Diese Abweichung ist im Rahmen der
Rechengenauigkeit der Finite-Elemente-Methode zwar vernachldssigbar gering, die
Exzentrizitdt der Vertikallasteinleitung wird im Folgenden auf der sicheren Seite
liegend trotzdem mit dem Maximalwert von e = 1/3 angesetzt.

Des Weiteren werden die Randbedingungen der Winde so abgebildet, dass als Ver-
sagensmodus Schubversagen sozusagen provoziert wird. Dies geschieht wie bei den
gro3formatigen Wandversuchen dadurch, dass die Vertikalkraft in Abhéngigkeit der
Horizontalkraft so gesteuert wird, dass ein gegendrehendes Moment erzeugt wird.
Andernfalls wiirde bei geringen Auflasten ein Kippen der Wénde, bei hohen Lasten
ein Druckversagen in den Wandecken auftreten. Diese beiden Versagensarten sollen
im Bemessungskonzept aber durch einfache analytische Berechnungen nachgewie-
sen werden.

Die Berechnungen werden fiir den Referenzschalungsstein TS 30/11.5 unter Variati-
on obiger Parameter durchgefiihrt. Auf Basis der Ergebnisse wird eine Berech-
nungsgleichung fiir die Querkrafttragfahigkeit abgeleitet. Die Giiltigkeit dieser Be-
rechnungsgleichung fiir andere Schalungssteintypen des untersuchten Herstellers
wird abschlieBend durch weitere Tastrechnungen verifiziert.
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7.1  Ergebnisse der Parameterstudie fur den
Referenzschalungsstein

Die Parameterstudie wird als Referenz analog zu den experimentellen Untersuchun-
gen ebenfalls mit dem am meisten verwendeten Thermoschall-Schalungsstein
TS 30/11.5 und einem Wandhéhen- zu Wandldngenverhdltnis von 1,0
(2,5m/2,5m) durchgefiihrt. Die Betongiite wird dabei - um aussagekriftige und
eindeutige Ergebnisse zu erzielen — zwischen C20/25 und C50/60 variiert. Die Ei-
genschaften des haufwerksporigen Leichtbetons der Schalungssteine wurden nicht
variiert, da die Zusammensetzung und Qualitit des Leichtbetons im Werk sehr ge-
ringen Schwankungen unterliegt und regelmiBig im Rahmen der Fremdiiberwa-
chung kontrolliert wird. Die Leichtbetoneigenschaften werden daher analog [Wohl-
fahrt 2010] bzw. eigener Untersuchungen beriicksichtigt.

Tabelle 7-1 enthélt exemplarisch die Ergebnisse der Parameterstudie. Zur besseren
Ubersichtlichkeit und Verdeutlichung werden hier nur die Ergebnisse fiir Auflasten
von etwa 20 % und 50 % der maximalen Bemessungslast im Grenzzustand der Trag-
fahigkeit dargestellt.

Aus den Ergebnissen der Finite Elemente Berechnungen geht hervor, dass die ma-
ximale Schubtragfihigkeit der Winde etwa proportional mit der Hohe der Auflast
(= 0,2 - Auflast) ansteigt. AuBerdem steigt die Schubtragféhigkeit mit der Hohe der
Betonfestigkeit, allerdings nur unterproportional, etwa in Abhéngigkeit der Quad-
ratwurzel von f. Dies steht im Einklang mit den Ergebnissen anderer Autoren an
Schubwénden aus Mauerwerk oder Beton, siche Kapitel ,,Stand des Wissens*.

Aus den Ergebnissen wurde folgende Berechnungsgleichung fiir die Schubtragfa-
higkeit dieser Schalungssteinwinde abgeleitet:

Hcalc :ﬂo’zl[An f;’m +n:| [MN] (7_1)
mit: f Korrekturbeiwert fiir die Wandgeometrie
= 0,6 fiir ? > 2,0
= 1,0 fur ? =10
= 1,5 fur ? <05

Zwischenwerte sind linear zu interpolieren

1  Wandlidnge, in [m]

A, Kernfliche laut Anlage 26 der abZ, in [m*/m]

£, Mittelwert der Zylinderdruckfestigkeit, in [MN/m?]
n  Normalkraftbelastung, in [MN/m]
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Die Auswertung der Berechnungsgleichung findet sich in Tabelle 7-1, Spalte 4. Der
Vorfaktor von 0,2 wurde dabei so gewéhlt, dass das Ergebnis der Berechnungsglei-
chung fiir die laut der allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung verwendbaren Be-
tonfestigkeiten C20/25 bis C30/37 auf der sicheren Seite liegt, d.h. Hrgy / Heare < 1,0
(Abweichungen zwischen +2,3 % und +18,1 %). Mit steigender Auflast und Beton-
festigkeit werden die Ergebnisse der Berechnungsgleichung zwar etwas ungenauer,
sind aber im Rahmen {iiblicher Modellungenauigkeiten immer noch als sehr gut zu

bezeichnen.

Tab. 7-1  Ergebnisse fiir TS 30/11,5 und h/1=1,0

Auflast Betonfestigkeit Heem Hcaie Heem / Heare
[KN/m] [N/mm?] [kN] [kN] [-]
107 20 232 197 1,181
107 25 243 213 1,139
107 30 248 229 1,085
107 35 251 243 1,034
107 40 260 256 1,016
107 45 268 268 1,000
107 50 275 280 0,983
178 20 272 232 1,172
178 25 278 249 1,116
178 30 283 264 1,071
178 35 286 278 1,028
178 40 280 291 0,961
178 45 286 304 0,942
178 50 291 315 0,923
249 20 302 268 1,128
249 25 306 285 1,076
249 30 311 300 1,037
249 35 316 314 1,007
249 40 318 327 0,973
249 45 324 339 0,955
249 50 328 351 0,935
285 20 314 286 1,100
285 25 321 303 1,061
285 30 325 318 1,023
285 35 326 332 0,982
285 40 328 345 0,951
285 45 337 357 0,944
285 50 340 369 0,922
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Obige Berechnungen wurden analog fiir Wandhohen- zu Wandlédngenverhéltnisse
h/l von 0,5 (h=2,5m, 1=5,0 m) und 2,0 (h=2,5 m, 1 = 1,25 m) durchgefiihrt. Hier-
bei zeigte sich, dass ein Korrekturbeiwert fiir die Wandgeometrie () notwendig ist.
Ahnliche Korrekturbeiwerte zur Beriicksichtigung der Wandgeometrie finden sich
zum Beispiel auch in der neuseelidndischen Mauerwerksnorm NZS 4230:2004 (Ta-
belle 7-3 enthélt weitere Ergebnisse fiir h/1= 0,5 und 2,0).

In Tabelle 7-2 ist die Berechnungsgleichung (Hc..) fiir die zwdlf durchgefiihrten
Wandversuche ausgewertet. Die letzte Spalte vergleicht das Versuchsergebnis (Hgx,)
mit dem Berechnungsergebnis (Hc,.):

Tab.7-2  Auswertung der Berechnungsgleichung fiir die Wandversuche

Wand| N h I fom A, Heyo Heaic Hexo ! Healc
(kN] | [m] | [m] | [N/mm?] | [m?*/m] [kN] [kN] [l
1 490 | 25 | 25 25,0 0,0640 279 258 1,081
2 887 | 25 | 25 34,5 0,0789 540 409 1,320
3 400 | 25 | 25 37,1 0,0640 111 275 0,404
4 742 | 25 | 25 253 0,0640 393 309 1,270
5 923 | 25 | 25 27,8 0,0640 487 353 1,378
6 250 | 1,25 | 1,25 | 335 0,0640 153 143 1,073
7 400 | 125 [ 1,25 | 36,6 0,0640 185 177 1,046
8 629 | 1,25 | 1,25 | 357 0,0640 180 221 0,813
9 629 | 1,25 | 1,25 | 338 0,0640 175 219 0,800
10a | 140 | 125 [ 125 [ 371 0,0640 238 125 1,897
10b | 400 | 125 [ 125 [ 371 0,0640 255 177 1,437
1 250 | 1,25 | 1,25 | 36,9 0,0640 189 147 1,284
12 | 250 [ 125 | 125 | 374 0,0640 175 148 1,184

Das Ergebnis von Wandversuch 1, dem Referenzversuch, weicht auf der sicheren
Seite liegend um 8,1 % ab. Die groBten Ubereinstimmungen zwischen Versuch und
Berechnung weisen erwartungsgemal} die unbewehrten Wandversuche auf (Wand 1,
6 und 7), auf die die Berechnungsgleichung abgestimmt wurde und welche mit ei-
nem Normalkraftniveau belastet waren, das zum Querkraftversagen der Wande fiihr-
te.

Bei Wandversuch 2 wurde die Geometrie des Referenzschalungssteins derart veran-
dert (vergleiche Kapitel 4), dass die Kernfliche deutlich vergroBert wurde und vor
allem die Hohe und Linge der Querverbindung der einzelnen Kernstiitzen. Dement-
sprechend liefert die Berechnungsgleichung hier deutlich auf der sicheren Seite lie-
gende Werte.

Bei Wandversuch 3 wurde gezielt der Verbund zwischen Stein und Fiillbeton ver-
hindert, so dass die Berechnungsgleichung hierfiir nicht sinnvoll auswertbar ist und
dementsprechend die Tragfahigkeit deutlich liberschatzt.
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Deutliche Tragfahigkeitssteigerungen wurden durch vertikale Bewehrung erreicht
(Wand 4, Hg/Heae = 1,27). Das meiste Tragfihigkeitssteigerungspotential wird
durch die Kombination von vertikaler und horizontaler Bewehrung erreicht
(Wand 5, 10a und 10b).

Bei Wandversuch 8 und 9 zeigt sich deutlich die Abhéngigkeit der Querkrafttragfa-
higkeit (analog der Momententragfahigkeit) von der Normalkraft. Bis zu einem ge-
wissen Niveau wirkt die Normalkraft querkrafttragféhigkeitserhohend, danach trag-
fahigkeitssenkend. Dieses Niveau wurde bei diesen beiden Wandversuchen iiber-
schritten, in dem sie durch die volle Vertikallast des GZT beansprucht wurden. Bei-
de Winde versagten daher durch Uberschreiten der Normalkrafttragfahigkeit auf-
grund vorangegangener Schiadigung.

AusschlieBlich horizontal bewehrte Wiande (Wand 9 und 12) zeigen keine eindeuti-
gen Tragfahigkeitssteigerungen im Vergleich zu unbewehrten Wéanden mit ansons-
ten gleichen Randbedingungen (Abmessungen, Auflast, Betongiite).

Insgesamt kann man feststellen, dass die entwickelte Berechnungsgleichung die
Horizontaltragfiahigkeit von Wanden, die mit dem als Referenz dienenden Scha-
lungsstein TS 30/11,5 hergestellt wurden, gut abbildet und auf der sicheren Seite
liegende Ergebnisse liefert.

7.1.1 Verifizierung der Berechnungsgleichung
fur weitere Schalungssteintypen

Fiir die weitere Verifizierung der Berechnungsgleichung wurden stichprobenartig
Finite-Elemente-Berechnungen mit folgenden Schalungssteinen und unterschiedli-
chen Wandgeometrien durchgefiihrt:

e Trag- und Trennwandsystemsteine TTW 17,5 (Kernfldche 0,095 m*m) und
TTW 30 (Kernflache 0,1584 m?*/m)

e Thermo-Schall-Schalungssteine TS 25/4, TS 30/4, TS 37,5/6,5 und
TS 37,5/17

Die Randbedingungen (Abmessungen, Auflast) wurden dabei so gewdhlt, dass
Schubversagen (siche letzte Spalte in Tabelle 7-3) eintritt. Dies wurde iiberwiegend
erreicht. Lediglich bei zwei Berechnungen trat Kippversagen bei Lasten, die deutlich
iiber den durch Gleichung 7-1 prognostizierten Werten lag, ein. Dies war der Fall bei
Schalungssteintypen, die im Vergleich zum Referenz-Schalungsstein TS 30/11,5
einen liberproportional groBen Fiillbetonquerschnitt und vor allem eine vergroferte
Kontaktflache zwischen Stein und Fiillbeton aufwiesen. Die erhohte Tragfihigkeit,
vor allem der Trag- und Trennwandschalungssteine TTW 17,5 und TTW 30, ist also
nicht {iberraschend, da sie keine Polystyrol-Steckteile beinhalten und daher bei allen
Kontaktflachen vollflichiger Verbund zwischen Stein und Fiillbeton herrscht.
Insgesamt ldsst sich feststellen, dass die entwickelte Schubbemessungsgleichung fiir
alle untersuchten Randbedingungen (Schalungssteintyp, Betonfestigkeit, Wandho-
hen- zu Wandlidngenverhéltnis, Auflast) sehr gut mit den Finite-Elemente-
Ergebnissen korreliert und auf der sicheren Seite liegende Werte liefert.
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Tab.7-3  Ergebnisse der Berechnungsgleichung fiir verschiedene Schalungssteintypen
Steintyp A, h | B f. n Heem  Hcae Heem/Hcae Versagensart
[m*m] [m] [m] [-] [N/mm?] [kN/m] [kN] [kN] [-]
TS25/4 10,0841 25 25 1,0 25 246 352,8 3333 1,059 Schub
0,0841 25 25 1,0 20 457  419,7 416,6 1,008 Schub
TS30/4 0,1303 25 25 1,0 25 354 604,8 5025 1,204 Schub
0,1303 2,5 25 1,0 25 505 6483 5783 1,121 Schub
0,1303 2,5 25 1,0 25 657 706,0 654,0 1,080 Schub
0,1303 2,5 25 1,0 25 808 7528 7298 1,032 Schub
TS 30/11,5 0,064 3,5 35 1,0 20 110 288,6 2774 1,041 Schub
0,064 35 35 1,0 20 193 346,2 3351 1,033 Schub
0,064 35 35 1,0 20 275 399,0 3929 1,016 Schub
0,064 35 35 1,0 20 358 464,1 450,6 1,030 Schub
0,064 35 35 1,0 20 440 5229 5084 1,029 Schub
0,064 25 5 15 9,33 110 512,6 458,2 1,119 Schub
0,064 25 5 15 9,33 440 978,7 953,2 1,027 Schub
0,064 25 13 06 30 358 152,7 106,2 1,438 Schub
0,064 25 13 0,6 30 440 168,2 118,6 1,418 Schub
0,064 25 25 1,0 20 440 366,0 363,1 1,008 Schub
TS37,5/6,5 0,174 25 25 1,0 25 445 799,0 657,5 1,215 Kippen
0,174 25 25 10 35 826 11591 927,8 1,249 Schub
TS 37,5/17 0,0772 2,5 25 1,0 25 246  328,5 3159 1,040 Schub
0,0772 25 25 1,0 25 456 426,2 421,2 1,012 Schub
TTW17,5 0,095 25 25 1,0 30 330 5852 4249 1,377 Schub
0,095 25 25 1,0 30 428 760,3 4743 1,603 Schub
0,095 25 25 1,0 30 527 940,7 523,8 1,796 Schub
TTW30 0,1584 25 25 1,0 20 877 962,8 7926 1,215 Kippen
TTW30 0,1584 25 25 1,0 25 1079 1580,3 935,5 1,689 Schub

127






Kapitel 8

Bemessungskonzept

Basierend auf den Ergebnissen der Parameterstudie, die in einer semi-empirischen
Bemessungsgleichung fiir die Quertragfiahigkeit miindete, werden in diesem Kapitel
weitere Bemessungsgleichungen fiir folgende Versagensarten vorgeschlagen:

e  Schubkraftiibertragung in den Fugen zwischen Wand und Decken

¢ Bemessung fiir Biegung

8.1 Bemessung fiir Querkrafte

Der Nachweis ausreichender Querkrafttragfdahigkeit wird anhand der im Kapitel
»~Parameterstudie* entwickelten semi-empirischen Bemessungsgleichung gefiihrt:

H,,d:ﬂ~0,2-l-[i- fck+nEd} [MN] (8-1)
/4

mit: f Korrekturbeiwert fiir die Wandgeometrie

= 0,6 fur lﬁ > 2.0

=1,0 ﬁirlﬁ =1,0

=1,5 fir lﬁ <05

Zwischenwerte sind linear zu interpolieren
1  Wandlange [m]
A, Kernfliche laut Anlage 26 der abZ [m?*/m]
y  Teilsicherheitsbeiwert [-]
f, char. Zylinderdruckfestigkeit [MN/m?]
n;, Normalkraftbelastung [MN/m]
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Die Parameterstudie hatte eindeutig ergeben, dass die Querkrafttragfihigkeit der
Schalungssteinwinde mit der Wurzel der Druckfestigkeit (respektive der Zugfestig-
keit) steigt. Demzufolge bietet es sich an, durch Einfiihrung eines Teilsicherheitsbe-
iwertes y von Mittelwerten (respektive von charakteristischen Lasten) auf Bemes-
sungslasten zu schlieBen. Dieser Teilsicherheitsbeiwert kann folgendermaflen be-
rechnet werden:

e | [ 23 a4 15 - i
y= {aa,pzj (wj 1,464 ~1,5 [-] (8-2)

Dabei empfiehlt der Verfasser, fiir den Querkraftnachweis den Abminderungsbei-
wert fiir unbewehrten Beton o, = 0,7 gemél [DIN EN 1992-1-1] anzusetzen, auch
wenn dieser unter anderem eine Abminderung fiir Langzeiteinwirkungen beinhaltet,
wohingegen die Einwirkungsart Erdbeben eindeutig als Kurzzeitbelastung charakte-
risiert werden kann. Auf eine dehnratenabhédngige Erhdhung der Betonfestigkeiten
sollte auf der sicheren Seite liegend ebenfalls verzichtet werden. Aulerdem wird fiir
die Beriicksichtigung des Festigkeitsabfalls des Betons bei zyklischer Belastung
vorgeschlagen, flir den Teilsicherheitsbeiwert des Betons den Wert der stindigen
Bemessungssituation von y. = 1,5 anzusetzen und auf eine Abminderung auf 1,3 fiir
die auBergewohnliche Bemessungssituation zu verzichten, wie es auch die aktuell
giiltige deutsche Erdbebennorm (DIN 4149:2005) vorsieht.

Da es sich beim Querkraftversagen, insbesondere bei unbewehrten Winden, um eine
sprode Versagensform (d.h. Versagen ohne Vorankiindigung) handelt, empfiehlt der
Autor der Empfehlung von DIN 4149 zu folgen, die Bemessungsquerkraft beim
Erdbebennachweis um 50 % zu erhéhen.

8.2 Bemessung fiir Schubkraftubertragung
in Fugen

Fugenversagen war, trotz iiberwiegend unbewehrter Ausfithrung der Fugen zwi-
schen Wand und Decken (bzw. Lasteinleitungs- und Sohlbalken), in keinem der
Versuche zu beobachten. Dies ldsst sich durch die vergleichsweise groe Vertikal-
last in den Versuchen erkldren. Im Sinne einer auf der sicheren Seite liegenden Be-
messung ist die Schubkrafttragfahigkeit der Fugen aber zu iiberpriifen. Die Tragfa-
higkeit unbewehrter Fugen ldsst sich einfach durch das Mohr-Coulomb’sche Rei-
bungsgesetz unter Vernachldssigung der Kohésion berechnen:

Hp,=p-N [MN] (8-3)
1 =0,3 Reibungsbeiwert [-]
N Normalkraftbelastung[ MN]
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Fiir den Reibbeiwert p bei Kontakt von Beton zu Beton empfiehlt der Autor, sich
gemdll DIN EN 1992-1-1 auf Werte fiir glatte Fugen (u=0,6) zu beziehen, und diese
aufgrund der dynamischen Belastungsart Erdbeben um 50 % auf 0,3 abzumindern.
Sollte die Tragfahigkeit der Fuge so nicht nachgewiesen werden konnen, ist Fugen-
versagen durch Fugenbewehrung auszuschlieBen. Die Fugenbewehrung A wird mit
Hilfe von Gl. 6.25 aus DIN EN 1992-1-1 berechnet, die im Folgenden vereinfacht
und nach der erforderlichen Fugenbewehrung A, umgestellt wurde:

H—-u-N =0 H—pu-N
fra-(L2- g sine +cosar)) fra L2 1

s

[m*] (8-4)

H Einwirkende Horizontalkraft [MN]

1 Reibungsbeiwert = 0,3 [-]

N Einwirkende Normalkraft [MN]

f,, Bemessungswert der Streckgrenze des Betonstahls [MN/m?]

|

a der Neigungswinkel der Verbundbewehrung =90°

8.3 Bemessung fiur Biegung

Bei groBeren Erdbebenbelastungen, héheren Gebduden oder geringen vertikalen
Auflasten kann die Biegebelastung von Aussteifungswinden bemessungsentschei-
dend sein, so dass auch diese Versagensart im Bemessungskonzept beriicksichtigt
werden muss. Fiir den Nachweis bietet sich ein analytisches Vorgehen analog zum
klassischen Stahlbeton- bzw. Mauerwerksbau an.

8.3.1 Biegedruckversagen bewehrter Querschnitte

Biegedruckversagen bewehrter Querschnitte kann durch Begrenzung der
Druckspannung auf die Bemessungswerte der Betondruckfestigkeit foq = 0. fo / Ve
ausgeschlossen werden:
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Ng, Mg,
o=—%+—%<f, [MN/m? 8-5
Ly DS fy IMN/m?] (8-5)

el
N, Einwirkende Normalkraft (Druck positiv) [MN]
A Fiillbetonkernfliche nach abZ [m?]

M, Einwirkendes Biegemoment [MNm]

W, Elastisches Widerstandsmoment [m”]
f., Bemessungswert der Betondruckfestigkeit [MN/m?]

Aufgrund der guten Verbundeigenschaften zwischen Beton und Schalungsstein
empfiehlt der Autor bei AuBBenwinden zumindest die betonseitige Schalungsstein-
wandung beim Spannungsnachweis zu beriicksichtigen.

8.3.2 Biegedruckversagen unbewehrter Querschnitte

Der Druckspannungsnachweis unbewehrter Querschnitte sollte unter der Annahme
erfolgen, dass der Querschnitt keine Zugspannungen aufnehmen kann, da die Kohé-
sion in der Fuge zwischen Decke und Wand nicht angesetzt wird und ohnehin sehr
kleine Werte annimmt. Damit kann der Druckspannungsnachweis durch den aus
dem Mauerwerks- und Grundbau bekannten Nachweis der Kippsicherheit (klaffende
Fuge maximal bis zum Schwerpunkt des Querschnitts) erfolgen.

Auch hier empfiehlt der Autor die Leichtbeton-AuBlenschale als mittragend anzuset-
zen.

8.3.3 Biegezugversagen bewehrter Querschnitte

Das Biegezugversagen bewehrter Querschnitte kann analog dem klassischen Stahl-
beton- oder Mauerwerksbau nachgewiesen werden. Die Biegeldngsbewehrung sollte
zur Verhinderung des Ausknickens durch horizontale Bewehrungsschlaufen um-
schlossen werden.

Je nach erforderlicher Bewehrungsflache konnen am Wandende Schalungssteine mit
groBBerer Betonkerndicke eingebaut werden, um Bewehr- und Betonierbarkeit si-
cherzustellen.

Die vertikale Biegezugbewehrung erfordert bei Schalungssteinen allerdings eine
sehr sorgfaltige Positionierung der Anschlussbewehrung und eine gute Kontrolle der
Bauausfiihrungsqualitit.
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8.3.4 Biegezugversagen unbewehrter Querschnitte

Um sprodes Versagen unbewehrter Querschnitte zu verhindern, wird empfohlen, die
Exzentrizitit der Normalkraft auf e / d < 0,4 zu beschranken, analog DIN EN 1992-
1-1.

8.4 Auswertung des Bemessungskonzeptes fir
die durchgefuhrten Wandversuche

In Tabelle 8-1 wird die Auswertung der durch den Autor durchgefiihrten experimen-
tellen GroBBversuche (fiinf Wande mit Abmessungen 1/h=2,5/2,5 m?> und sieben
Winde mit I/h = 1,25 / 1,25 m?) in Bezug auf die am Versuchstag gemessenen Mit-
telwerte der Baustoffeigenschaften, umgerechnet in Bemessungswerte dargestellt.
Die letzte Spalte der Tabelle enthdlt den Vergleich der im Versuch erreichten Werte
(= H,) zum minimalen Wert der Bemessungswerte der einzelnen Nachweisgleichun-
gen (= Hy). Die Verhiltniswerte H, / Hy schwanken zwischen 1,41 und 2,56. Die
ermittelten Bemessungswerte liegen also fiir alle Randbedingungen der Versuche
auf der sicheren Seite.

Fiir Wandversuch 3 macht die Auswertung des Bemessungskonzeptes keinen Sinn,
da fiir diesen Wandversuch Schalungsstein und Fiillbeton komplett voneinander
entkoppelt worden waren.

Weiterhin fallt auf, dass das Sicherheitsniveau der Versuche 8 und 9 am geringsten
ist. Diese beiden Versuche wurden mit der hochsten Vertikallast ausgefiihrt, die
deutlich groBer gewahlt wurde als im Lastfall Erdbeben zu erwarten ist. AuBBerdem
war die Betonzugfestigkeit in diesen beiden Versuchen deutlich geringer als in den
anderen Versuchen, so dass Druckversagen aufgrund Uberschreitens der Querzug-
festigkeit des Betons mafigebend wurde. Bei allen anderen Versuchen liegt der Be-
messungswert mindestens um den Faktor 1,5 unter den Versuchsergebnissen, wie es
auch die Parameterstudie zur Querkrafttragfahigkeit ergab.

Das Bemessungskonzept hat sich auch fiir vertikal gering belastete Wénde, die ohne
vertikale Bewehrung ein Kippversagen lange vor Erreichen der Querkrafttragfahig-
keit erfahren wiirden, als auf der sicheren Seite liegend erwiesen. So konnte durch
entsprechend dimensionierte vertikale Bewehrung die Querkrafttragfahigkeit voll
ausgeschopft werden, vergleiche Wandversuch 10 (a und b).
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Tab. 8-1  Auswertung des Bemessungskonzeptes fiir die Randbedingungen der Wandver-
suche (alle Lasten in [kN])

Versagensarten und -lasten in Bezug auf Bemessungswerte der Baustofffestigkeiten

Querkraft| Fuge | Biegezug Biegedruck Minimum| Tatsachliiche |Verhaltnis

Wandversuch u=0,3 |unbewehrt bewehrt| unbewehrt bewehrt Versagenslast| Hg,/ Hg
1 205 147 185 - 161 - 147 279 1,90
2 332 266 335 - 280 - 266 540 2,03
4 257 411 - 362 - 264 257 393 1,53
5 293 465 - 419 - 248 248 487 1,96
6 112 75 89 - 86 - 75 153 2,04
7 144 120 143 - 118 - 118 185 1,57
8 190 189 225 - 128 - 128 180 1,41
9 188 189 225 - 119 - 119 175 1,47
10a 93 398 - 221 - 217 93 238 2,56
10b 159 476 - 298 - 179 159 255 1,60
11 137 107 175 - 254 - 107 189 1,77
12 133 102 170 - 248 - 102 175 1,72

8.5 Ansatz der Steifigkeit von
Schalungssteinwanden

Eine detaillierte Modellierung der Geometrie und der nichtlinearen Materialeigen-
schaften von Schalungssteinwanden, in Kombination mit der nichtlinearen Berech-
nung, wie sie in dieser Arbeit vorgenommen wurde, ist momentan noch der Berech-
nung von einzelnen Wanden und der Wissenschaft vorbehalten (eine nichtlineare
Berechnung dauerte teilweise bis zu vier Tage bei Verwendung von acht Prozesso-
ren mit je 18 GB Arbeitsspeicher). Eine Modellierung von ganzen Gebéduden, wie es
in der tiglichen Ingenieurpraxis oft nétig ist, ist aus Zeitgriinden und vor allem
mangels ausreichender Rechnerkapazitdten auch heutzutage noch nicht moglich.
Andererseits ist eine ausreichend genaue Beriicksichtigung der Steifigkeit von Scha-
lungssteinwinden unerldsslich fir die Modellierung von Gebduden mithilfe von
baupraktischen Statikprogrammen. Zu diesem Zweck schldgt der Autor die Model-
lierung der Wiande als homogene Normalbetonwénde mit einer gemal3 Anlage 26 der
abZ gemittelten Wanddicke vor (beispielsweise betriagt die Kernfliche des fiir Au-
Benwinde verwendeten Schalungssteins TS 30/11,5 640 cm?/m, woraus sich der
Ansatz einer 6,4 cm starken homogenen Wand ergibt).
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Vergleichsrechnungen mit Abaqus haben gezeigt, dass diese obgleich stark verein-
fachte Herangehensweise die Wirklichkeit ausreichend genau abbildet:

e Die Tragfdhigkeit wird mit dieser Modellierungsannahme sehr gut angeni-
hert

e Die Steifigkeit der homogenisierten Wand wird um circa 30 % iiberschétzt,
so dass der Elastizitdtsmodul des Normalbetons entsprechend reduziert wer-
den sollte

8.6 Sicherstellung der Duktilitat
der Schalungssteinwande

Die Duktilitat der Schalungssteinwiande wurde mit einem in [Tomazevi¢ 1999] dar-
gestellten Verfahren berechnet, siche Kapitel 2.

Alle unbewehrten Versuchswinde wiesen eine Duktilitit von mindestens 1,5 auf.
Nur vertikal bewehrte Wiande erreichten Duktilititen von mindestens 2,0. Vertikal
und horizontal bewehrte Winde erreichten Duktilitdten von mindestens 2,5. Zur
Sicherstellung dieser Duktilititseigenschaften empfiehlt der Autor aufgrund der
Versuchsergebnisse folgende Mindestbewehrungsdurchmesser und -absténde:

e Duktilitit 2,0: vertikal d = 16 mm, Maximalabstand 50 cm

e Duktilitdt 2,5: vertikal d = 16 mm, Maximalabstand 50 cm und an je-
dem Wandende ein Bewehrungsstab. Horizontal d =8 mm; Umfassen der
vertikalen Bewehrungsstibe am Wandende mit einer 180°-Schlaufe

8.7 Bemessungsbeispiel

Zur Illustration des Bemessungskonzeptes wird ein sechsgeschossiges Gebdude in
Erdbebenzone 3 (Tiibingen) betrachtet. Das Untergeschoss ist dabei aus Stahlbeton
als starrer Kasten ausgebildet, der Treppenhaus- und Aufzugskern wird ebenfalls aus
Stahlbeton hergestellt. Alle anderen tragenden Wénde des Gebdudes werden aus
Schalungssteinen (Aulenwénde b = 37,5 cm) errichtet. Die erforderlichen Schnitt-
groBen wurden mithilfe der Statiksoftware Sofistik und dem multimodalen Ant-
wortspektrenverfahren fiir einen Verhaltensbeiwert q = 1,5 ermittelt und sind [Yan-
kov 2010] entnommen. Abbildung 8-1 (links) zeigt das Finite-Elemente-Modell des
Gebéudes.

Abbildung 8-1 (rechts) enthdlt den Grundriss des Erdgeschosses. Die Winde 6 bis
15 sollen dabei aus Schalungssteinen hergestellt werden. Fiir das Bemessungsbei-
spiel soll exemplarisch eine schlanke (Wand Nr. 6) und eine gedrungene Wand
(Nr. 10) behandelt und deren Ausfiihrbarkeit mit einem 37,5 cm starken Schalungs-
stein maximaler Ddmmstoffstidrke untersucht werden.
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Abb. 8.1

Tabelle 8-1 beinhaltet die geometrischen Eigenschaften der untersuchten Wénde.

Tab. 8-1

Tabelle 8-2 fasst die BemessungsschnittgroBen (Querkrifte DIN 4149 folgend um

Finite-Elemente-Modell des betrachteten Gebaudes (links) und Grundriss
des Erdgeschosses (rechts) [ Yankov 2010]

Geometrische Eigenschaften der untersuchten Wénde

=
1

Wand |Wandldange Wandhohe h/l B
[ [(m] [m] [-] [-]
6 1,615 2,92 1,81 0,74
10 4,385 2,92 0,67 1,33

50 % erhoht) zusammen:

Tab. 8-2

Tabelle 8-3 stellt schlieBlich die Bemessungsergebnisse dar. Beide Wénden sollten
aufgrund der Kippgefahrdung (e / d > 0,4) nicht ohne Léingsbewehrung ausgefiihrt
werden. Die erforderliche Biegeldngsbewehrung ist allerdings gering. Aufgrund der
geringen Normalkraft ist bei Wand Nr. 10 eine Fugenbewehrung von 22,61 cm?
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Bemessungsschnittgrofen der untersuchten Wénde

Wand Nimin Nimax Min M ax Vext
[-1 [kN] [kN] [KNm] [kNm] [kN]
6 187,6 290,8 125,0 122,5 78,6
10 276,1 908,5 1054,0 1170,0 655,1
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erforderlich (@14-25). Aufgrund der geringen Querkraftbelastung kann Wand 6 mit
dem wirmeddmmtechnisch giinstigsten 37,5cm  breiten  Thermoschall-
Schalungsstein (TS 37,5 / 17) ausgefiihrt werden. Dieser weist eine Warmeleitfahig-
keit von 0,09 W/m/K auf und erfiillt damit die Anforderungen der aktuell giiltigen
Energieeinsparverordnung (ENEV 2009) bereits im unverputzten Zustand. Bei
Wand 10 ist aufgrund der hohen Querkraftbeanspruchung bei geringer vertikaler
Auflast ein Schalungsstein TS 37,5/ 6,5 erforderlich.

Tab. 8-3  Bemessungsergebnisse der untersuchten Wénde

Wand H,q He, Ary \" O max As.erf  Steintyp
[-] [kN] [kN] [em?] [-] [N/mm?] cm?
6 89,27 56,28 0,00 0,17 5,22 1,91 TS 37,5117
10 749,95 82,83 22,61 0,08 2,14 6,50 TS 37,5/6,5
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Zusammenfassung und Ausblick

Anhand fiinf realmafstadblicher und sieben kleinformatiger Wandversuche wurde das
Tragfahigkeitspotential und das zyklische Tragverhalten von mit Leichtbeton-
Schalungssteinen hergestellten AuBenwinden, die zur Verbesserung der Wérme-
didmmeigenschaften zusétzlich Polystyrol-Steckteile enthalten, untersucht. Dabei
zeigte sich, dass solche Wénde sowohl von der Tragfahigkeit her als auch beziiglich
der Duktilititseigenschaften in Erdbebengebieten Verwendung finden konnen. Be-
stehende Bemessungsverfahren, die sich nur auf den reinen Betonkern beziehen,
waren nicht in der Lage, die Tragfdhigkeiten angemessen wiederzugeben.

In den eigenen experimentellen Untersuchungen hatte sich aulerdem die Erkenntnis
anderer Autoren bewahrheitet, dass Horizontalbewehrung die Tragféhigkeit nicht
zwingend vergroBert. Aufgrund der geringen Querschnittsabmessungen, die den
Einbau von Horizontalbewehrung bei Erhaltung der Betonierbarkeit stark einschrén-
ken, wurde die Horizontalbewehrung daher nur zur Sicherung der Duktilitit ange-
setzt.

Darauthin wurde ein numerisches Modell entwickelt und mithilfe der gewonnenen
Versuchsdaten verifiziert. Dadurch war es moglich weitere Parameter, die in den
Versuchen nicht untersucht werden konnten, weitergehend zu analysieren. Dies wa-
ren vor allem das Wandhohen- zu Wandlangenverhéltnis, Fiillbetongiite, Auflastni-
veau und Schalungssteintyp. Mit den gewonnenen Erkenntnissen wurde zum Ab-
schluss der Untersuchung ein semi-empirisches Bemessungskonzept fiir Schalungs-
steinwinde entwickelt.

Die Tragfdhigkeit von Schalungsstein-Innenwianden - deren Fiillbetonquerschnitt
nicht zusétzlich durch Polystyrol-Steckteile geschwicht wird - wurde aufgrund der
begrenzten Anzahl moglicher Wandversuche experimentell in dieser Untersuchung
nicht betrachtet. Das entwickelte Bemessungskonzept liefert fiir Innenwandsysteme
(Schalungssteintyp TTW) weit auf der sicheren Seite liegende Ergebnisse, so dass in
zukiinftigen Untersuchungen dieser Schalungssteintyp genauer analysiert werden
sollte. AuBlerdem zeichnen sich diese Schalungssteine durch eine deutlich bessere
Bewehrbarkeit aufgrund weniger beengter Platzverhéltnisse im Querschnitt aus, so
dass der rechnerische Ansatz von Horizontalbewehrung zur Steigerung der Quer-
krafttragfdhigkeit nach Meinung des Autors moglich wird.
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Ein weiterer Ansatzpunkt fiir zukiinftige Forschungsarbeiten stellt das Material der
Schalungssteine selbst dar. Eine Ubertragbarkeit der Ergebnisse auf Schalungssteine
aus Holzspanbeton, Normalbeton und vor allem Polystyrol ist im Einzelfall zu {iber-
priifen, da der Schalungsstein an sich einen nicht vernachlédssigbaren Anteil der
Krifte abtrégt.

Insbesondere die Verbundeigenschaften zwischen Stein und Fiillbeton, die bei dem
in dieser Untersuchung verwendeten Schalungsstein aus haufwerksporigem Leicht-
beton sehr positive Eigenschaften aufwiesen, sollten bei Verwendung von Polystyrol
und Holzspanbeton, aber auch Leicht- und Normalbeton mit geschlossenem Geflige,
ndher untersucht werden. Gerade hinsichtlich numerischer Berechnungen diirfte der
Ansatz idealen Verbundes bei diesen Werkstoffen nicht mehr gerechtfertigt sein.

Die geometrisch und materiell nichtlinearen numerischen Berechnungen von Scha-
lungssteinwianden wurden in dieser Untersuchung nur monoton durchgefiihrt. Auch
hier konnte in zukiinftigen Forschungsarbeiten angesetzt werden, indem in den Be-
rechnungen das zyklische Materialverhalten beriicksichtigt wird.
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