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Vorwort

Herr Wasner war Kollegiat des von der DFG geforderten Graduiertenkollegs , Seeha-
fen fir Containerschiffe zukiinftiger Generationen” und Mitarbeiter am Institut fur
Massivbau der TUHH. Einige Projekte innerhalb des Kollegs beziehen sich auf den
konstruktiven Ingenieurbau, wobei der wissenschaftliche Fokus auf Fragen des Ver-
haltens grofier fugenloser Stahlbetonstrukturen und deren Zusammenwirken mit den
Griindungselementen und dem Baugrund (Boden-Bauwerk-Interaktion) liegt.

Im Zentrum der Arbeit von Herrn Wasner steht die rechnerische Behandlung von
massigen Stahlbetonkonstruktionen unter Last- und Zwangbeanspruchungen. Trotz
erheblicher Anstrengungen in der Forschung ist es nach wie vor nicht moglich, fiir
diese Art von Tragwerken zuverldssige Berechnungsergebnisse zu erzielen, was auf
folgende Defizite zurtickzufiihren ist: Einerseits fehlen repréasentative Ansitze fiir die
Einwirkungen (Hydratation, Temperatur, Festigkeits- und Steifigkeitsentwicklung),
und andererseits mangelt es an physikalisch abgesicherten Modellen zur rechneri-
schen Erfassung der Rissbildung fiir die Anwendung auf massige Konstruktionen
grofser Ausdehnung.

Mit seiner Dissertation leistet Herr Wasner insbesondere zum Thema der Rissmo-
dellierung einen Beitrag. Er greift fiir seine Untersuchungen auf ein kommerzielles
Finite Elemente Programm (Abaqus) zurtick, das er mit Blick auf die Erfassung der
Rissbildung speziell konfiguriert, indem er die Werkstoffbeziehungen an das von ihm
entwickelte Zuggurtmodell fiir massige Bauteile (ZGMmB) anpasst. Dieses baut auf dem
Zuggurtmodell auf, berticksichtigt zusatzlich aber den Wirkungsbereich der Beweh-
rung und ein phanomenologisch abgesichertes Modell fiir die Kraftausbreitung in den
Kernbereich des Bauteils. Diese Definitionen ermoglichen es, Einrisse und Trennrisse
rechnerisch (trotz des verschmierten FE-Ansatzes) zu unterscheiden und damit auch
bei Anwendung von Schalenelementen deutlich hoherwertigere Berechnungen durch-
fiihren zu konnen. Die Wahl der Art der FE-Modellierung ist insofern bedeutsam,
als damit grofie Strukturen mit komplexen Lager- und Randbedingungen problemlos
erfasst werden konnen.

Die Anwendbarkeit des Modells wird anhand einiger Versuchsnachrechnungen be-
legt. Dartiber hinaus wird das Berechnungsmodell auf ein konkretes Beispiel ange-
wendet, wobei die Zwangbeanspruchungen infolge Abkiihlung sowie die Mindestbe-
wehrung und der Einfluss der Bettung durch den Baugrund betrachtet werden. Die
gezeigten Ergebnisse belegen die Leistungsfahigkeit der vorgestellten Art der Model-
lierung und diirften deshalb insbesondere auch fiir die Praxis von Interesse sein.

Hamburg, 2014
Prof. Dr. Viktor Sigrist
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Kurzfassung

Die vorliegende Arbeit liefert einen Beitrag zur Ermittlung der wirksamen Zwang-
beanspruchung in langen fugenlosen Kaianlagen. Der Schwerpunkt liegt dabei auf
der besonderen Rissbildung in den massigen Stahlbetoniiberbauten. Hierfiir werden
spezielle Rechenmodelle entwickelt, mit denen das nichtlineare Baustoff- und Ver-
bundverhalten wirklichkeitsnah abgebildet wird.

Nach einer Einfithrung in die Entwicklung der Containerschifffahrt werden unter-
schiedliche Konstruktionsweisen fiir Kaianlagen mit fugenlosen Uberbauten vorge-
stellt. Als Grundlage fiir die Entwicklung mechanischer Berechnungsmodelle werden
anschlielend die baustofflichen Eigenschaften von Beton und Stahl beschrieben sowie
deren Zusammenwirken im Verbundbaustoff Stahlbeton erlautert. Es wird weiter auf
die mafigebenden Einwirkungen eingegangen, die wahrend der Herstellung und der

Nutzung einer fugenlosen Kaianlage aus Stahlbeton zu berticksichtigen sind.

Aus dem Zuggurtmodell von Marti et al. (1999), einem anerkannten Modell zur Be-
schreibung des Trag- und Verformungsverhaltens von schlanken Stahlbetontragwer-
ken, wird eine analytische Tension-Stiffening-Formulierung abgeleitet. Diese kann als
Baustoffbeziehung in Finite-Elemente-Modelle mit verschmiertem Rissansatz imple-

mentiert werden.

Da bei Kaianlagen die Bauteilabmessungen wesentlich grofier sind als im tiblichen
Hochbau, stellt sich hier ein abweichendes Rissverhalten ein. Bei solchen als , mas-
sig” bezeichneten Bauteilen treten neben den Trennrissen auch so genannte Einrisse
auf (Sekundarrissbildung), deren Ausbreitung sich auf die bewehrten Randbereiche
(wirksame Zugzone) beschréankt, so dass sie den Gesamtquerschnitt nicht durchtren-
nen. Hierftir wird in dieser Arbeit das auf physikalischen Zusammenhéangen basieren-
de Zuggurtmodell fiir massige Bauteile (ZGMmB) entwickelt, das diese Besonderheiten
im Rissverhalten abbilden kann. Aufbauend auf den Erkenntnissen fiir schlanke Stahl-
betonbauteile, wird aus dem ZGMmB eine Tension-Stiffening-Formulierung fiir massige
Bauteile abgeleitet. Diese ermoglicht Finite-Elemente-Berechnungen langer fugenloser
Kaianlagen im Gesamtmodell, ohne dabei den Verbund zwischen der Bewehrung und

dem Beton explizit erfassen zu miissen.

In einer umfangreichen Beispielrechnung werden schliefllich die zuvor entwickelten
Modelle exemplarisch angewendet und die Zwangbeanspruchung im fugenlosen Kai-
maueriiberbau unter Berticksichtigung der Interaktion mit der Griindung eingehend

untersucht.



Abstract

The thesis contributes to the determination of the effective restraint action in large
jointless quays. The focus is on the particular cracking behaviour of the voluminous
reinforced concrete superstructures. For this purpose special mechanical models are
developed. With those the non-linear material behaviour and bond relation are map-
ped to reality.

After an introduction about the development of container shipping different types
of quays with jointless superstructure are presented. Then the material properties of
concrete and steel are described, and their interaction in composite building material
is explained in detail. Further, the relevant impacts during casting and use of joint-
less quays made of reinforced concrete are discussed. From the Tension Chord Model
of Marti (1999), a recognized model for the description of the load-bearing and de-
formation behaviour of slender reinforced concrete structures, an analytical Tension
Stiffening Formulation is derived. This can be implemented as a material relationship
in finite element models with smeared crack approach.

Since the component dimensions in quays are much larger than in normal building
construction, here a different cracking behavior is observable. While the crack pattern
of slender concrete members subjected to tension comprises several through-cracks
with moderate crack spacing and widths, the cracking behaviour of massive concrete
members is characterized by the development of only few through-cracks accompa-
nied by an assembly of shallow cracks. The propagation of these secondary cracks is
limited to the reinforced edge areas (effective tensile zone), so they do not disrupt the
total cross section. To account for this special cracking behaviour the Tension Chord
Model for Massive Concrete Members (ZGMmB) is developed which explains the origin
of primary and secondary cracks using mechanical relations. Based on the findings
of slender reinforced concrete members a tension stiffening formulation for massive
components is derived from the ZGMmB. This allows for finite element calculations of
long jointless quays without modelling the bond between concrete and reinforcement
explicitly.

Finally, the previously developed models are applied in a comprehensive sample cal-
culation to examine the restraint action in the jointless concrete superstructure of a

piled quay taking into account the interaction with the foundation.
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1 Einfithrung

| don't have ships,
| have seagoing trucks.

(Malcom P. McLean)

1.1 Problemstellung

Als Malcom McLean 1956 mit einem umgebauten Oltanker erstmals 58 stapelbare Stahl-
kisten auf die Reise von Newark (New Jersey) nach Houston (Texas) schickte, ahnte
kaum jemand, dass er damit den internationalen Warentransport revolutionieren wiir-
de. Der US-amerikanische Fuhrunternehmer war es leid, oft stundenlang auf das Ent-
laden und Beladen seiner Trucks im Hafen warten zu miissen. Dabei entstand die Idee
flir ein universelles Transportsystem sowohl fiir den See- als auch fiir den Landweg.
McLean verkaufte seine Spedition und griindete die Reederei Sea-Land, die bereits
zehn Jahre spédter den transatlantischen Containerdienst erdffnete. Mit der Ankunft
der MS Fairland zunéchst in den Hafen von Rotterdam und Bremen begann im Mai
1966 die moderne europdische Containergeschichte. Heute ist der Standardcontainer
(20 Fuf$ lang, 8 Fufs breit und 8 Fuf$ plus 6 Zoll hoch) in der Transportwelt sprichwort-
lich das Maf$ aller Dinge. Dabei ist TEU (Twenty-foot Equivalent Unit) die interna-
tional verwendete Einheit zur Zdhlung der standardisierten Container verschiedener
Grofien sowie zur Beschreibung der Ladekapazitdat von Schiffen und des Umschlages

an Containerterminals.

Mit dem stetigen Wachstum des Containerumschlages steigen nicht nur die Anforde-
rungen an den Schiffbau, der die Grenzen des Machbaren noch lange nicht erreicht
sieht. Auch Schifffahrtsstralen wie der Suezkanal und der Panamakanal miissen ange-
passt werden, ebenso wie die anzulaufenden Héfen. Hierbei spielt der zunehmende
Tiefgang der Containerschiffe eine entscheidende Rolle. Einerseits miissen die Kai-
konstruktionen hierfiir ausgelegt sein, andererseits ist aufgrund der erforderlichen
Wassertiefe der Zugang der Schiffe zu vielen Hédfen nur noch mit Einschrankungen
moglich. Eine Vergrofierung der Zufahrtswassertiefen ist jedoch, wie das Beispiel der
Elbvertiefung zwischen Hamburg und Cuxhaven zeigt, hdufig sehr umstritten, weil
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hierdurch die FlieSgeschwindigkeit erhoht und damit der Sedimenteintrag in die Ha-
fen wie auch die Hochwassersicherheit beeinflusst werden. Auch in leichter zugang-
lichen Seehifen wirken sich die zunehmenden Tiefgdnge der Schiffe direkt auf die
Kaikonstruktionen aus. Infolge grofierer erforderlicher Gelandespriinge sind diese ei-
nerseits fiir erheblich hohere Erd- und Wasserdriicke zu bemessen. Andererseits miis-

sen immer tiefere Bodenschichten fiir die Griindung erreicht werden.

Hinzu kommen immer groflere Belastungen durch die hohen und weit ausladenden
Containerkrane. Der im Bild 1.1 dargestellte Querschnitt vom Predohlkai im Hambur-
ger Hafen veranschaulicht die Grofienverhiltnisse zwischen Containerschiff, Kaianla-
ge und Kran. Die Containerkrane miissen immer hohere und breitere Schiffe abfer-
tigen und wachsen folglich mit, so dass die Kaikonstruktionen fiir erheblich grofsere
Kranlasten ausgelegt sein miissen. Ebenso nehmen aufgrund der steigenden Schiffs-
massen die direkten Einwirkungen durch die Schiffe (z.B. Pollerzug, Anlegedruck
etc.) zu und sind bei der Bemessung von Kaianlagen zu berticksichtigen. Zusitzlich
sind der gesamte Terminalbetrieb wie auch der Hinterlandbereich auf gréfiere Um-
schlagsmengen und hohere Umschlagsraten einzurichten, um lange Schiffsliegezeiten

zu vermeiden.

Mit den steigenden Anforderungen an die Containerhdfen miissen die bisherigen
Konzepte fiir den Bau von Kaikonstruktionen angepasst und teilweise grundsitzlich
tiberdacht werden. Eine aktuelle Entwicklung stellt dabei der Ubergang zu fugenlo-
sen Kaianlagen dar, wobei im Wesentlichen nur die Stahlbetoniiberbauten bzw. die
Kranbahnbalken ohne Dehnfugen errichtet werden.

Noch vor wenigen Jahren wurden lange Stahlbetonbauwerke grundsitzlich mit Dehn-
fugen hergestellt. Diese wurden eingefiihrt, um Zwangkréfte im Tragwerk zu verrin-
gern, die infolge verformungsbehindernder Lagerung auftreten. Da deren Herstel-
lung und Instandsetzung sehr teuer und die zwangabbauende Wirkung nicht immer
sichergestellt sind, wird heute zunehmend fugenlos gebaut. Beispiele hierfiir finden
sich im Hoch- und Briickenbau sowie im Gleisbau (,, Feste Fahrbahn”) und bei ausge-
dehnten Bodenplatten (z.B. im Kraftwerksbau). Speziell im Hafenbau erweisen sich
Dehnfugen sogar als storend beim Lastabtrag, weil die hohen Kranlasten nicht mehr
problemlos von einem Abschnitt zum néchsten tibertragen und anschlieffend in den
Baugrund gefiihrt werden konnen.

Der Verzicht auf Dehnfugen bietet in Bezug auf das Tragverhalten und die Dauer-
haftigkeit von Kaikonstruktionen wesentliche Vorteile. Allerdings reagieren fugenlo-
se Kaianlagen empfindlich auf zwangerzeugende Einwirkungen, wie beispielsweise

klimatisch bedingte Temperaturanderungen. Durch eine behinderte Bauwerksverkiir-



1.1 Problemstellung

Bild 1.1: Schautafel zum Ausbau der Kaianlage am Predohlkai im Hamburger Hafen zur Ab-
fertigung moderner Groficontainerschiffe (© Arge Ziiblin / Aarsleff)

zung werden Zugspannungen erzeugt, die zur Rissbildung im Beton fiihren. Zur
Begrenzung der Rissbreiten auf ein vertrégliches Mafs werden Bewehrungsstébe aus
Stahl eingelegt, wodurch die Dehnung auf viele Risse mit geringer Breite verteilt wird.

Aufgrund der im Hafenbau tiblichen grofien Bauteilabmessungen fiihren vereinfach-
te Ansitze bei der Ermittlung der Zwangbeanspruchung haufig zu unwirtschaftlich
grofien Bewehrungsgehalten. Solche einfachen Rechenmodelle vernachlassigen, dass
infolge der Rissbildung im Beton die Dehnsteifigkeit des Uberbaues verringert wird
und sich dadurch die Zugkréfte abbauen. Gleichzeitig steht die Steifigkeit der Griin-
dungselemente in direktem Zusammenhang mit der GrofSe der Verformungsbehinde-
rung. Fiir eine realistische Beurteilung der Zwangbeanspruchung in fugenlosen Kai-
anlagen aus Stahlbeton sind daher Modelle erforderlich, in denen sowohl das nicht-
lineare Tragverhalten des Stahlbetons als auch die Boden-Bauwerk-Interaktion wirk-
lichkeitsnah erfasst werden. Dabei miissen wegen der grofien Bauwerksabmessungen
die besonderen Rissbildungsmechanismen in massigen Bauteilen aus Stahlbeton be-
riicksichtigt werden. Hierfiir existieren bisher keine geeigneten Berechnungsmodelle.
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1.2 Zielsetzung und Aufbau der Arbeit

Zur Beurteilung der tatsachlich wirksamen Zwangbeanspruchung in langen fugenlo-
sen Kaianlagen sind entsprechend grofse Modelle notwendig. Zudem ist es sinnvoll,
Einwirkungen aus der Herstellung und dem Betrieb des Containerterminals im selben
Modell zu tiberlagern, um die Auswirkungen einer kombinierten Beanspruchung aus
Last und Zwang auf den Stahlbetoniiberbau untersuchen zu kénnen. Dabei ist das
Verstandnis vom Lastabtrag unterschiedlicher Kaikonstruktionen ebenso wichtig wie
das Wissen tiber das Trag- und Verformungsverhalten von massigen Bauteilen aus
Stahlbeton.

Die vorliegende Arbeit leistet einen Beitrag hierzu und gibt dem planenden Inge-
nieur ein Werkzeug an die Hand, mit dem eine einfache Modellierung und Berech-
nung fugenloser Kaianlagen unter Zuhilfenahme der Finite-Elemente-Methode (FEM)
moglich ist. Der Schwerpunkt liegt auf der zuverldssigen Ermittlung der Zwangbe-
anspruchung und Rissbildung wéhrend der Nutzungsdauer. Es wird ein auf einfa-
chen physikalischen Zusammenhéngen basierendes Rissmodell fiir massige Bauteile
entwickelt und gezeigt, wie dieses als nichtlineares Baustoffmodell in beliebige FE-
Programme implementiert werden kann. Das Ziel ist es, die Zwangbeanspruchung
in fugenlosen Kaianlagen unter Berticksichtigung der Wechselwirkung mit der Bau-
werksgriindung wirklichkeitsnah zu ermitteln. Die programminterne Berechnung der
Rissbreiten soll helfen, die Dauerhaftigkeit solcher Bauwerke einfacher und sicherer

als bisher zu beurteilen.

Da die Steifigkeit der Griindungsstruktur von entscheidender Bedeutung fiir den
Zwangaufbau ist, werden im ersten Teil der Arbeit unterschiedliche Konstruktions-
weisen fiir Kaianlagen vorgestellt. Die fiir Norddeutschland typischen Pfahlrostkon-
struktionen stehen dabei im Fokus, da sich die auf Pfdhlen gegriindeten Stahlbeton-
tiberbauten besonders gut fiir eine Herstellung ohne Dehnfugen eignen. Aber auch
Schwergewichts- und Spundwandkonstruktionen kénnen mit fugenlosen Uberbauten
und Kranbahnbalken ausgestattet werden. Es wird ebenfalls tiber erste Erfahrungen

bei bereits fertig gestellten fugenlosen Kaianlagen berichtet.

Im zweiten Teil dieser Arbeit werden die relevanten Baustoffeigenschaften sowie das
Tragverhalten des Verbundbaustoffes Stahlbeton genauer betrachtet. Diese Grundla-
gen sind essentiell fiir das Verstdndnis der spater entwickelten Rissmodelle. Des Wei-
teren wird gekldrt, welchen Beanspruchungen Kaianlagen wahrend der Herstellung
und im Betrieb ausgesetzt sind. Ein besonderes Augenmerk liegt dabei auf den zwan-
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gerzeugenden Einwirkungen. Hierzu wird zunéchst eine Abgrenzung zwischen FEi-

genspannungen und Zwangspannungen vorgenommen.

Im Hauptteil dieser Arbeit wird die Vorgehensweise zur numerischen Berechnung
von fugenlosen Kaianlagen mithilfe der FEM erldutert. Da hierbei grofimafistabli-
che Modelle der gesamten Kaikonstruktion zur Anwendung kommen, ist die Ver-
wendung von Baustoffmodellen mit verschmiertem Rissansatz empfehlenswert. Bei
diesen so genannten smeared crack models werden einzelne Risse als iiber das ge-
samte Element gemittelt angenommen. Die hierfiir benétigten Spannungs-Dehnungs-
Beziehungen werden aus dem Zuggurtmodell (nach Marti et al., 1998) abgeleitet und
als Stoffmodell fiir gerissenen Stahlbeton ins FE-Programm implementiert.

Bei der Berechnung von fugenlosen Kaianlagen sind aufgrund der grofSen Bauwerks-
abmessungen die hierauf begriindeten Besonderheiten bei der Zwangbeanspruchung
und Rissbildung zu berticksichtigen. Daher wird in einem eigenen Abschnitt die Ent-
wicklung der Bauteiltemperatur, der Betoneigenschaften und der Zwangspannungen

in massigen Stahlbetonbauteilen dargestellt.

Aufbauend auf den Uberlegungen zum Zuggurtmodell fiir schlanke Stahlbetonsta-
be wird das ebenso anschauliche Zuggurtmodell fiir massige Bauteile entwickelt, bei
dem die Bildung von Trennrissen und Einrissen sowie die Kraftausbreitung von der
bewehrten Randzone ins unbewehrte Bauteilinnere konsequent verfolgt werden. Die
Folgen der herstellungsbedingten Zwangbeanspruchung und einer hieraus resultie-
renden initialen Rissbildung finden {iber den vereinfachten Ansatz einer abgeminder-
ten Betonzugfestigkeit Eingang in die Berechnung. Analog zum Vorgehen bei schlan-
ken Stahlbetonbauteilen wird hieraus eine Spannungs-Dehnungs-Beziehung fiir den
Zugbereich abgeleitet.

Anschlielend werden in einer umfangreichen Beispielrechnung die zuvor entwickel-
ten Modelle exemplarisch angewendet. Anhand des Kaimauerquerschnittes vom Pre-
dohlkai im Hamburger Hafen wird das Tragverhalten langer fugenloser Kaianlagen
unter Bertiicksichtigung des Zwangabbaues infolge der Rissbildung eingehend un-
tersucht. Zudem werden Ansdtze zur vereinfachten Erfassung der Interaktion zwi-
schen dem Stahlbetontiberbau und der Pfahlgriindung aufgezeigt. In Parameterunter-
suchungen werden die Auswirkungen der Pfahlbettung und der initialen Rissbildung
auf die Ermittlung der Rissbreiten analysiert.

Eine umfassende Zusammenfassung und Diskussion bilden den Abschluss dieser Ar-
beit.






2 Kaikonstruktionen

2.1 Kaianlagen fiir Containerterminals

2.1.1 Einleitung

Das schnelle Wachstum der Containerschifffahrt fiihrte bereits in den vergangenen
Jahren zu einem grundlegenden Wandel in der Struktur und dem Erscheinungsbild
vieler Hifen. Dabei folgten die Hafenbetreiber mit ihren Investitionen stets den Anfor-
derungen der Schiffe bzw. mussten den zu erwartenden Erfordernissen vorauseilen.
Es entstanden Hafenanlagen, die heute fast ausschliefSlich dem Umschlag von contai-
nerisierten Waren dienen. Diese sogenannten Containerterminals und deren Anlagen
sind speziell hierfiir ausgelegt und werden fortwahrend fiir einen schnelleren Um-
schlag der Container sowie fiir groflere Containerschiffe und Umschlagsmengen op-
timiert. Containerterminals sind das Bindeglied zwischen dem Uberseeverkehr und
dem weiteren Transport der Container auf kleineren Feeder- und Binnenschiffen, mit
der Bahn oder per LKW. Den Ubergang zwischen dem Wasser- und dem Landweg
bilden dabei die Kaianlagen als aufwendigste Bestandteile der Containerterminals.
Diese hochbeanspruchten Bauwerke dienen zum Anlegen und Festmachen der Con-
tainerschiffe sowie zum Lastabtrag aus dem Containerumschlag. Zusatzlich miissen
sie haufig hohe Geldndespriinge sichern und als Hochwasserschutzeinrichtung das
Uberfluten des Terminalbereiches und des Hinterlandes verhindern.

Fiir Containerhifen sind nahezu senkrechte Geldndespriinge (Bild 2.1a) besonders ge-
eignet, weil hier die Krane dicht an die Kaikante gesetzt werden und so die gesamte
Lange der wasserseitigen Ausleger ausgenutzt wird. Allerdings miissen bei solchen
Kaianlagen grofse Erddruckkréfte abgefangen werden. Im Gegensatz dazu sind Ufer-
einfassungen mit natirlicher oder kiinstlicher Boschung (Bild 2.1c) lediglich gegen
Erosion zu schiitzen, z.B. mit entsprechendem Deckwerk oder einer Boschungsver-
kleidung. Sie miissen jedoch durch eine ausgedehnte Kaikonstruktion so weit tiber-

baut werden, dass die Containerschiffe im Tiefwasser anlegen konnen. In Binnenhéfen
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kann die teilgeboschte Bauweise hierzu eine wirtschaftliche Alternative sein, weil nur

ein kleiner Geldndesprung abgestiitzt werden muss (Bild 2.1b).

Die Uberbauten von Kaikonstruktionen werden {iblicherweise in Stahlbeton ausge-
fuihrt. Dies ist erforderlich, um den hohen mechanischen Belastungen aus dem Ter-
minalbetrieb standzuhalten und dabei nur geringe Verformungen zu erfahren. Insbe-
sondere die wasser- und landseitigen Kranbahnbalken weisen hiufig sehr grofie Bau-
teilabmessungen auf, um Deformationen der hochbelasteten Kranbahn unterhalb der
dullerst empfindlichen Containerkrane auf ein Minimum zu begrenzen. Zudem sind
entsprechend geplante und korrekt ausgefiihrte Betonbauwerke gut geeignet, den ag-
gressiven Umwelteinfliissen aus Meerwasser, Luftfeuchtigkeit, Tausalz und Sonnen-
einstrahlung einen effektiven Widerstand entgegen zu setzen.

Fugenlose Stahlbetoniiberbauten bieten in Bezug auf die Dauerhaftigkeit und das
Tragverhalten der Gesamtkonstruktion wesentliche Vorteile gegeniiber der blockwei-
sen Herstellung mit Dehnfugen. Sie reagieren jedoch empfindlich auf zwangerzeu-
gende Einwirkungen. Dabei hingt die tatsdchlich wirksamen Zwangbeanspruchung
entscheidend von der Steifigkeit der Substruktur, also der Bauweise der Kaikonstruk-
tion, ab. Dies muss fiir eine wirtschaftliche Bemessung berticksichtigt werden.

Die Entscheidung fiir oder gegen eine bestimmte Bauweise hidngt im Wesentlichen
von den lokalen Randbedingungen ab. Dabei sind vor allem die Lage im Hafen und
die Baugrundbeschaffenheit entwurfsbestimmend, aber auch die Frage, ob es sich
um einen Neubau oder die Fortfithrung bzw. Erweiterung einer bestehenden Kon-
struktion handelt. Auch die Baukosten sowie die zur Verfiigung stehenden Fldachen
und Mittel sind unter Berticksichtigung der zu erwartenden Schiffsgrofien und Um-
schlagsmengen gegeneinander abzuwé&gen. Als Einstieg werden im Folgenden die
vier wichtigsten Bauweisen beschrieben. Einen umfassenden Uberblick iiber die ver-
schiedenen Konstruktionsweisen von Kaianlagen bieten beispielsweise CUR (2005)
und Brinkmann (2005).

Bild 2.1: Arten von Ufereinfassungen: a) senkrecht; b) teilgeboscht; ¢) geboscht (nach Brink-
mann, 2005)
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2.1.2 Schwergewichtskonstruktionen

Wie der Name andeutet, wird bei Schwergewichtskonstruktionen die Standsicherheit
des in der Regel senkrechten Geldndesprunges durch das Eigengewicht der Konstruk-
tion sichergestellt. Schwergewichtskonstruktionen werden {iberwiegend dort einge-
setzt, wo Pfahl- und Spundwandkonstruktionen bedingt durch die Bodenverhiltnisse
nicht ausfithrbar sind. Dies ist insbesondere dann der Fall, wenn wegen sehr dicht
gelagerter Sande, kompakten Gesteines oder felsigen Baugrundes das Einbringen von
Pfahlen und Stahlprofilen nicht oder nur mit unwirtschaftlich hohem Aufwand mog-
lich ist. Angesichts der grofien Gewichtslasten erfordern Schwergewichtskonstruktio-
nen einen besonders tragfdhigen Baugrund unterhalb der Bauwerkssohle, um ein Glei-
ten oder Kippen zu verhindern. Ist dieser nicht oder nur mit geringer Machtigkeit
vorhanden, so miissen Mafinahmen zur Baugrundverbesserung (z. B. Verdichten oder

Austausch) durchgefiihrt werden.

Zu den Schwergewichtskonstruktionen gehoren Schwimm- und Senkkésten (Cais-
sons) sowie Winkel- bzw. Rippenstiitzwande und die Blockbauweise. Alle diese Kon-
struktionen konnen mit vorgefertigten Bauteilen hergestellt werden. Dies erweist sich
jedoch erst bei langen Kaianlagen als wirtschaftlich. Auch Fangeddmme (als Kasten
oder aus Kreis- bzw. Flachzellen) und Konstruktionen mit , bewehrter Erde” (durch
Bodenvernagelung oder Geotextilien) zdhlen zu den Schwergewichtskonstruktionen.
Hier bildet der eingeschlossene Erdkorper das tragende Element. Den Konstruktionen
ist gemein, dass sie {iblicherweise tiber einen oberhalb der Wasserlinie angeordneten
Kaimauerkopf aus Ortbeton verfiigen, der unter anderem als Griindung fiir die was-

serseitige Kranbahn dient.

Landbauweise

Schwergewichtskonstruktionen kénnen sowohl an Land als auch in Wasserbauweise
hergestellt werden. Bei Landbaustellen miissen zunéachst eine tiefe Baugrube oder um-
laufende Damme errichtet werden. Gleichzeitig wird eine Grundwasserabsenkung er-
forderlich, damit die Bauarbeiten im Trockenen erfolgen konnen. Nach Fertigstellung
der Kaikonstruktion wird das wasserseitige Erdreich abgetragen und die Kaimauer

landseitig hinterfiillt.

Ein Beispiel hierfiir ist der in Vandamme et al. (2007) ausfiihrlich beschriebene Bau des
Deurganckdok am linken Ufer der Schelde im Hafen von Antwerpen. Fiir die Herstel-
lung dieser 5km langen und 30 m hohen Kaimauer musste zunichst der Grundwas-
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serspiegel weitrdumig abgesenkt werden, damit der Bodenaushub bis auf die Tiefe des
zukiinftigen Hafenbeckens erfolgen konnte (Bild 2.2). Die anschlieffend eingeramm-
ten Spundwande sollen das Gleiten der Kaimauer verhindern; gleichzeitig dienten sie
im Bauzustand als langsseitige Schalung fiir die Betonage des Kaimauerfufies.

Die Herstellung der Winkelstiitzmauer erfolgte in Ortbetonbauweise in Abschnitten
von 20m Lange. Gummidichtstreifen in den Fugen sollen ein Ausspiilen des wieder
aufgefiillten Sandes verhindern. In den folgenden Bauphasen wurden die senkrechte
Wand betoniert und schlief8lich der tiber Wasser liegende Kaimauerkopf mit den er-
forderlichen Ausriistungsteilen wie Poller, Fender usw. bestiickt. Vorbereitungen fiir
die Aufnahme der wasserseitigen Kranbahn wurden ebenfalls getroffen. Vor dem Hin-
terfiillen der Kaimauer und dem Ausheben des Hafenbeckens wurde ein 30 m breiter
Asphaltstreifen entlang des Kaimauerfufses ausgebildet, der Kolkbildung und Erosi-
on verhindern und so die Standsicherheit der gesamten Kaianlage gewahrleisten soll
(Vandamme et al., 2007).

Bild 2.2: L-formige Winkelstiitzmauer in Antwerpen (Belgien): a) wihrend der Herstellung
als Landbaustelle mit weitreichender Grundwasserabsenkung und b) nach der Fertigstellung
(aus Vandamme et al., 2007)

Wasserbauweise

Ist das Herstellen einer trockenen Baugrube an Land aus Kostengriinden oder we-
gen der Platz- und Bodenverhiltnisse nicht moglich, so kénnen Schwergewichtskon-
struktionen auch in Wasserbauweise errichtet werden. Hierfiir eignen sich insbesonde-
re Schwimm- und Senkkésten sowie Rippenstiitzwédnde. Die einzelnen Bauelemente
werden dabei an Land vorgefertigt und anschlieSend im Wasser auf einer vorberei-
teten Ausgleichsschicht aus Schotter abgestellt. Der Fugenabdichtung kommt dabei
eine besondere Bedeutung zu, damit die Hinterfiillung bei schwankenden Wasser-
standen und grofien Wasseriiberdriicken nicht ausgespiilt wird. Erst nach Fertigstel-
lung der Kaimauer und nach dem Abklingen der initialen Setzungen wird schliefilich
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der Kaimauerkopf aus Ortbeton hergestellt. Die hierfiir erforderliche Vorbelastung
im Bauzustand tbersteigt dabei je nach anstehendem Baugrund die zu erwartenden
Betriebslasten teilweise um ein Vielfaches.

Héufig kann bei der Wasserbauweise dem Meer ein beachtliches Stiick Land abge-
rungen werden, so dass diese Bauweise insbesondere fiir Seehifen geeignet ist. Dies
zeigen beispielsweise die Planungen fiir zukiinftige Containerterminals im westlichen
Singapur (Bild 2.3). Die guten Erfahrungen mit den etwa 19 m hohen Schwimmkas-
ten am Pasir Panjang Terminal erdffneten die Planungen fiir einen tideunabhangigen
Hafen im natiirlichen Tiefwasser bis 30 m unter dem Meeresspiegel (Khoo und Soon,
2008).

Bild 2.3: Mehr als 30m hohe Schwimmkasten fiir zukiinftige Containerterminals im westli-
chen Singapur (aus Khoo und Soon, 2008)

2.1.3 Spundwandbauweise

Spundwandkonstruktionen bestehen in der Regel aus Stahlprofilen, die durch Schlos-
ser miteinander verbunden sind. Aber auch Konstruktionen aus Betonfertigteilen oder
Holz sind denkbar. Die Standsicherheit kann bei kleinen Geldndespriingen gelegent-
lich noch allein durch ein tiefes Einbinden in den Baugrund gewéhrleistet werden
(eingespannter Kragarm). Bei grofieren Geldndespriingen wird die Spundwand zu-
satzlich am Kopfpunkt oder in mehreren Lagen riickverankert (Bild 2.4). Hierzu eig-
nen sich beispielsweise horizontale Rundstahlanker mit zentrisch gelagerten Anker-
wénden oder -tafeln. Auch Konstruktionen mit geneigten Spundbohlen und mit vorge-
spannten Verpressankern oder Schriagpfdhlen finden Anwendung. Die Vorteile einer
mehrfach riickverankerten Spundwandkonstruktion liegen primér in der reduzierten
Biegebeanspruchung der Tragbohlen im Vergleich zu lediglich am Kopfpunkt (ein-

11
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fach) riickverankerten Spundwénden. Dadurch kénnen die Tragprofile in ihrer Lange
und im Querschnitt mafigeblich reduziert werden.

Im Hafenbau kommen hiufig gemischte Spundwénde zum Einsatz, weil die hohen
Gelédndespriinge zu einer erheblichen Biegebeanspruchung in der Spundwand fiihren
und gleichzeitig grofse Vertikallasten abgetragen werden miissen. Dies ist mit den wel-
lenférmigen Stahlspundbohlen allein vielfach nicht mehr moglich. Gemischte Spund-
wénde zeichnen sich durch die wechselweise Anordnung verschiedenartiger Stahlpro-
file oder Rammelemente aus. Die vertikalen Lasten werden dabei ausschlieflich von
den langen und schweren Tragbohlen bzw. Tragrohren aufgenommen. Und auch die
Erddruckkréfte werden grofitenteils tiber Gewodlbewirkung direkt in diese Doppel-T-
Trager oder Rohr- bzw. Kastenprofile eingetragen und tiber Biegung in den Baugrund
bzw. in die horizontale Verankerung gefiihrt. Als Zwischen- oder Fiillbohlen werden
im Allgemeinen etwas kiirzere wellenformige Stahlspundbohlen eingesetzt. Gemisch-
te Spundwinde finden ebenfalls Anwendung bei den Pfahlrostkonstruktionen, die im
Abschnitt 2.1.4 detailliert beschrieben werden.

wasserseitige landseitige
+7,5 Kranbahn Kranbahn
~ -
Auffiillung
lagenweise,
Bodenaustausch

Reibepfahl bis 1. Ankerlage
Wattsand,

gemischte Klei, Schluff
Spundwand | | |[[f """ttt 2 T | err—————————— _—

Rundstahlanker Ankertafel

-32,5m = UK Tragbohle
—~Z

Bild 2.4: Sondervorschlag (nicht ausgefiihrt) einer mehrfach riickverankerten Stahlspund-
wand fiir den Neubau des JadeWeserPorts in Wilhelmshaven ((© Josef Mobius Bau-GmbH)
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2.1.4 Pfahlrostkonstruktionen

Als Pfahlrostkonstruktion werden Einzelpfdhle oder Pfahlgruppen bezeichnet, die
durch eine zumeist aus Stahlbeton bestehende Rostplatte zu einer Griindungseinheit
verbunden sind. Bei Kaimauern werden hédufig auch Spundwénde in die Konstruktion
mit einbezogen. Pfahlroste konnen in geschlossene und offene Konstruktionen unter-
teilt werden, wobei auch Mischformen méglich sind. Wahrend bei erstgenannten die
Pfahle vollstandig von Baugrund umgeben und somit gut geschiitzt sind, tragen die
Pfahle offener Konstruktionen frei oberhalb der Geldndeoberfliche. Allgemein wer-
den Pfahlrostkonstruktionen tiberall dort eingesetzt, wo tragfdhiger Baugrund erst in
grof8er Tiefe ansteht und/oder hohe Belastungen fiir die Kaianlage zu erwarten sind.

Geschlossene Bauweise

Geschlossene Pfahlrostkonstruktionen sind durch eine wasserseitige Spundwand ge-
kennzeichnet, die senkrecht oder schrag hergestellt werden kann. Bei der geneigten
Ausfiihrung ist die Biegebeanspruchung infolge des Erddruckes geringer, jedoch wird
damit auch der Erdwiderstand am Spundwandfuf8 reduziert, so dass die Einbindetie-
fe vergroflert werden muss. Am Kopfpunkt ist die Spundwand héaufig tiber Schrag-
pféahle riickverankert und monolithisch mit der Pfahlrostplatte verbunden. In Verbin-
dung mit mehreren Pfahlreihen, die auch geneigt oder als Bock angeordnet werden
konnen, entsteht so trotz schlechter Bodenverhiltnisse ein vergleichsweise steifes Bau-
werk, welches selbst erhohten Anforderungen an die zuldssigen Verformungen ge-
recht wird.

Kann die Kaimauer in Landbauweise hergestellt werden, so ist die Anordnung der
Rostplatte unterhalb des Wasserspiegels moglich (Bild 2.5a). Dadurch werden die
freie Stiitzweite der Spundwand reduziert und der Erddruck auf diese wirksam ab-
geschirmt. Zusatzlich erfolgt durch die hohe Auffiillung oberhalb der Rostplatte eine
gleichméflige Verteilung konzentrierter Vertikallasten auf grofiere Bereiche des Pfahl-
rostes, wodurch auch hier die Beanspruchung geringer ausfallt.

Bei Wasserbaustellen muss die vordere Spundwand schon in der Bauphase als Ab-
grenzung gegen das anstehende Seewasser herangezogen werden, damit Pfdhle und
Rostplatte im Trockenen hergestellt werden konnen. Ein Beispiel hierfiir ist die Kai-
mauer des CT4 am Containerterminal Wilhelm Kaisen in Bremerhaven (Bild 2.5b).
Nachdem die wasserseitige Spundwand von einer Hubinsel aus eingebracht wurde,
konnten die schragen Ankerpfahle in den Baugrund gerammt und an die Tragbohlen

13
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a) b) +75m
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Bild 2.5: Geschlossene Pfahlrostkonstruktionen: a) mit tiefliegender Pfahlrostplatte bei den
Maasvlakte-Terminals in Rotterdam, Niederlande (aus Vollstedt und Woltering, 2008); b) mit
hoher Pfahlrostplatte beim CT 4 in Bremerhaven (aus Stahlmann et al., 2009)

angeschlossen werden. Es folgten die Hinterftillung der Konstruktion mit Sand sowie
die Herstellung der drei Pfahlreihen, bevor die Pfahlrostplatte und die anderen Ele-
mente des Uberbaues betoniert werden konnten. Charakteristisch fiir die Kaikonstruk-
tion dieses direkt an der Wesermiindung zur Nordsee gelegenen Containerterminals
ist die bereits Ende der 1960er Jahre entwickelte in den Stahlbetontiberbau integrierte
Wellenkammer (siehe auch Bild 2.11b auf Seite 21). Sie dient dem Abbau der Wellen-
energie und verhindert so bei Sturmflut den Wellentiberschlag auf den riickwartigen
Bereich des Terminals.

Offene Bauweise

Offene Pfahlrostkonstruktionen unterscheiden sich von allen anderen Bauweisen, da
hier die Hohendifferenz zwischen der Hafensohle und dem Terminalbereich nicht
durch eine senkrechte Kaimauer {iberwunden wird, sondern ein auf Pfihlen gegriin-
deter Tragerrost die natiirliche oder kiinstliche Boschung tiberbriickt (vgl. Bild 2.6).
Diese leichten Konstruktionen erfordern sehr viel Platz, so dass sie vornehmlich an
Kiisten und Astuaren ausgefiihrt werden. Sie sind aufer bei Kaianlagen auch fiir Pier-
anlagen und Seebriicken geeignet.

Ein besonderer Vorteil von offenen Pfahlrostkonstruktionen liegt in der schnellen Bau-
weise selbst bei sehr weichen und bindigen Boden. Direkt im Anschluss an das Ab-
teufen der Pfdhle bis in den tragfidhigen Baugrund kann der Tragerrost (haufig mit

14
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Bild 2.6: Tanjong Pagar Terminal: erster Containerterminal in Singapur aus den frithen 1970er
Jahren (aus Khoo und Soon, 2008)

vorgespannten Fertigteilen) hergestellt werden, ohne eine lange Konsolidierungszeit
abwarten zu miissen. Auch die Gefahr von Langzeitsetzungen wird minimiert. Be-
reits kurz nach der Herstellung der Rostplatte aus Ortbeton sind das Terminal und
die aufgestdnderte Umschlagsflache betriebsbereit.

Da bei iiberbauten Boschungen keine signifikanten Erd- und Wasserdriicke auftreten,
kann die Rostplatte vielfach allein auf vertikalen Pfahlen gegriindet werden. Kénnen
die senkrecht hierzu auftretenden Einwirkungen, die durch das Anlegen und Festma-
chen der Containerschiffe wie auch durch Eisdruck und Wind entstehen, nicht tiber
die Pfahlbiegung in den Baugrund abgetragen werden, so sind zusétzlich Schrég-
pfahle oder Pfahlbocke anzuordnen. Dartiber hinaus besteht bei bindigen Boden im
Bereich hinter der Kaikonstruktion die Gefahr von Setzungen, die zu einer nach vorn
gerichteten Verriickung des Bodens fithren konnen, so dass hier entsprechende Veran-

kerungen erforderlich sind (Brinkmann, 2005).

In jedem Fall muss die Boschung so befestigt werden, dass die globale Standsicherheit
nicht gefdhrdet ist. Dies kann beispielsweise durch eine Schicht Filterkies geschehen,
die eine Erosion des Bodens als Folge von Propellerstromungen und Wellenbewe-
gungen effektiv verhindert. Fiir offene Kaikonstruktionen stellt der Wellenangriff an
der Unterseite eine der grofiten Gefahren dar. Zum Einen begiinstigen aggressives
Hafenwasser wie auch feuchtwarmes Klima die Korrosion. Daher sind regelméafiige
Inspektions- und Reparaturarbeiten erforderlich, die rasch zu einem entscheidenden
Kostenfaktor werden. Zum anderen fiihren Eisdruck und der Wellenaufschlag auf die
Unterseite der Pfahlrostplatte zu abhebenden Kriften. Dabei konnen grofie Schaden
an der Konstruktion entstehen, wie auch durch Schiffskollisionen.
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Misch- und Sonderformen

Soll die freie Pfahllinge bei einer offenen Pfahlrostkonstruktion verkiirzt werden,
kann am oberen oder unteren Teil der Béschung eine Spundwand vorgesehen wer-
den, so dass eine teilgeboschte Ufereinfassung entsteht; jedoch sind auch hier die

Pféahle nicht vor Schiffs- oder Treibgutstofs und Eisgang geschiitzt.

Ublicherweise kommen beim Neubau landseitige und riickverankerte Spundwinde
zum Einsatz. Diese Mischform ist aber auch bei der Vertiefung einer bestehenden
senkrechten Kaimauer denkbar, wenn durch Vorsetzen und AnschlieSen eines Pfahl-
rostes die anstehende natiirliche Boschung tiberbaut wird und dadurch eine neue
Kaimauer fiir Schiffe mit groflerem Tiefgang entsteht.

Eine besondere Form von Pfahlrostkonstruktionen mit geoffneter Hauptwand und
tiberbauter Boschung stellt die Ende der 1990er Jahre entwickelte ,,Neue Hamburger
Bauweise” (vgl. Bild 1.1) dar. Sie war auch Vorbild fiir die Kaianlage am JadeWeserPort
in Wilhelmshaven (Bild 2.7). Durch die Anordnung einer vorderen sowie einer hinte-
ren Spundwand wird die Hohendifferenz zwischen Hafensohle und Terminalniveau
mit zwei Teilgelandespriingen tiberwunden. Die Notwendigkeit hierfiir resultiert aus
der hohen Biegebeanspruchung auf die wasserseitige Spundwand. Aufgrund ferti-
gungstechnisch begrenzter Querschnittsgrofien der Tragbohlen sind diese nicht ge-
eignet, den gesamten Geldndesprung von iiber 30 m zwischen der Geldndeoberkante
und der tiefen Berechnungssohle freitragend abzufangen. Deshalb wird nach Fertig-
stellung der Pfahlrostkonstruktion ein Teil der Fiillbohlen im oberen Bereich heraus-
geschnitten, so dass der Boden unterhalb der Rostplatte herausflieSen bzw. ausgebag-
gert werden kann. Hierdurch werden sowohl der Erd- als auch der Wasserdruck auf
die vordere Spundwand erheblich reduziert. Die hintere Spundwand soll das Nach-
flieflen des riickwértigen Baugrundes verhindern und schirmt gleichzeitig einen Teil
des Erddruckes aus dem kleinen Geldndesprung gegen die vordere Spundwand ab.
So entsteht selbst bei ungiinstigem Baugrund eine vergleichsweise kompakte und
steife Kaikonstruktion, die einen sehr tiefen Geldndesprung abfangt und dennoch die

hohen Lasten moderner Containerkrane sicher in den Baugrund fithren kann.

2.1.5 Ortbetonbauweise
Zur Ortbetonbauweise gehoren Schlitzwédnde und Bohrpfahlwédnde, wobei letztere

im Kaimauerbau eher uniiblich sind und daher nicht betrachtet werden. Die Schlitz-

wandbauweise wurde vor 60 Jahren mafigeblich in Frankreich und Italien entwickelt
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Bild 2.7: Ausgefiihrte Pfahlrostkonstruktion am JadeWeserPort mit ausgebaggerter Wellen-
kammer unterhalb der Pfahlrostplatte nach dem Modell der , Neuen Hamburger Bauweise”
(© Josef Mobius Bau-GmbH)

und zdhlt dort auch heute noch zu den Basislosungen bei der Ausschreibung von
Kaikonstruktionen (CUR, 2005).

Schlitzwdnde sind im Baugrund hergestellte Ortbetonwénde, bei denen abschnittswei-
se Schlitze mit Spezialgreifern oder Frasen bis zu einer Tiefe von 150 m ausgehoben
werden. Zur Stiitzung des anstehenden Erdreiches wird wihrend des Abteufens ei-
ne Stiitzfliissigkeit (Bentonitsuspension) eingebracht, in die anschlieflend der Beweh-
rungskorb eingestellt wird. Schlitzwédnde ohne nennenswerte Biegebeanspruchung
konnen auch unbewehrt ausgefiihrt werden. Im darauffolgenden Arbeitsschritt wird
der Beton im Kontraktorverfahren in den Schlitz eingefiillt, wobei die Stiitzfliissigkeit
von unten nach oben verdriangt wird. Nach dem Abpumpen wird diese aufbereitet
und kann beim néchsten Abschnitt wiederverwendet werden.

Das Tragverhalten einer Schlitzwand entspricht weitestgehend dem einer (gemisch-
ten) Stahlspundwand, so dass diese Bauweise insbesondere dort zum Einsatz kommt,

wo eine Emission von Rammschall und Erschiitterungen vermieden werden soll. Des
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Weiteren hat das Herstellungsverfahren den Vorteil, dass Hindernisse und Gerdll so-
wie fester Geschiebemergel oder Ton leicht durchortert werden konnen. Bei geringer
Wassertiefe oder in Verbindung mit Fangeddmmen oder Stahlkastenschalungen kon-
nen Schlitzwénde sogar im Wasser errichtet werden (Brinkmann, 2005).

Ein Beispiel fiir die Schlitzwandbauweise ist der Containerterminal Damietta Inter-
national Port in Agypten (Bild 2.8). Neben den statischen und technischen Anforde-
rungen waren hier lokale Besonderheiten zu beachten, wie bevorzugte Bauweisen,
verfiigbare Rohstoffe und die Erfahrung der Fachkrifte. In Agypten, einem der welt-
weit grofiten Zementproduzenten, war aus wirtschaftlichen Griinden eine Bauweise
in Stahlbeton einer reinen Stahlkonstruktion vorzuziehen. Gute Erfahrungen mit der
Schlitzwandbauweise konnten auch schon beim kurz zuvor fertiggestellten Contai-
nerterminal im nahe gelegenen Port Said an der Miindung des Suezkanales gesammelt
werden.

Die Kaikonstruktion besteht aus zwei Schlitzwanden, auf denen jeweils zentrisch der
wasserseitige bzw. landseitige Kranbahnbalken angeordnet ist (Pfeiffer, 2008). Dazwi-
schen spannt eine auf Bohrpfahlen gegriindete Pfahlrostplatte aus Fertigteilen und
Ortbeton, unterhalb derer ein Hohlraum geschaffen wurde, der den Erddruck auf die
wasserseitige Schlitzwand reduziert (analog zur tiberbauten Boschung beim JadeWe-
serPort).

wasserseitige landseitige
+3,0m Kranbahn Kranbahn

Betonbohrpfihle

Bild 2.8: Containerterminal Damietta International Port: fugenlose Kranbahnbalken auf Schlitz-
winden (aus Pfeiffer, 2008)
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2.2 Fugenlose Kaianlagen aus Stahlbeton

2.2.1 Konventionelle Bauweise mit Dehnfugen

Um der steigenden Nachfrage nach einem schnellen Containerumschlag gerecht zu
werden, werden immer groflere Terminals mit langen Liegepldtzen zur gleichzeiti-
gen Abfertigung mehrerer Groficontainerschiffe gebaut. Die dadurch entstehenden
Kaianlagen konnen leicht die Lange von einem oder mehreren Kilometer erreichen.
Dies fiihrt bei der konventionellen Bauweise zu einer Vielzahl an Dehnfugen, die
eine unkontrollierte Rissbildung als Folge von behinderten Liangsdehnungen vermei-
den sollen. Dehnfugen gehoren zu den Schwachstellen in Stahlbetontragwerken und
verursachen haufig mehr Schaden, als sie verhindern (Polényi, 1993). Die Ursachen
hierfiir liegen in der Komplexitidt der Herstellung dieser Abschnitte, die die bauliche
Durchbildung erschwert bzw. die korrekte Ausfithrung und die Abdichtung aufSeror-
dentlich anspruchsvoll werden ldsst.

Zudem beeinflussen Dehnfugen das Tragverhalten der Kaikonstruktionen in ungtins-
tiger Weise. Einerseits wird die Lastausbreitung in Langsrichtung unterbrochen, so
dass beispielsweise die konzentriert angreifenden Kranlasten von den wenigen Griin-
dungselementen unterhalb eines einzelnen Kaimauerblockes abgetragen werden miis-
sen. Dies ist im Zuge der immer grofier werdenden Containerkrane kaum mehr mog-
lich. Andererseits ergeben sich Nachteile durch die notwendige Uberfithrung der ex-
trem hoch belasteten Kranschienen tiiber die Fugen. Hierfiir sind aufwendige kon-
struktive Mafinahmen (Schubdiibel, Koppeltrager) erforderlich.

Ein grofSes Problem stellt auch die Dauerhaftigkeit der Dehnfugen dar. Die Erfahrung
zeigt, dass die bekannten dauerelastischen Fugenmaterialien fiir die rauen Umwelt-
bedingungen in Seehéfen ungeeignet sind (Morgen et al., 2005). Meerwasser, Tausalz
und direkte Sonneneinstrahlung lassen den Fugenverguss schnell altern und verursa-
chen schliellich Undichtigkeiten und Schadigungen. Zusétzlich fiihren ungleichmafi-
ge Baugrundsetzungen einzelner Blocke zu Relativverschiebungen, wodurch Undich-
tigkeiten in sich weit 6ffnenden Fugen entstehen oder Betonabplatzungen an den Kon-
taktstellen zusammenstofiender Kaimauerblocke auftreten konnen (Bild 2.9). Im Laufe
der Nutzungsdauer entstehen so erhebliche Kosten fiir die Reparatur und Instandhal-
tung der Dehnfugen. Dartiber hinaus muss deren Wirksamkeit teilweise angezweifelt
werden, da sich héufig Risse parallel und in direkter Ndhe zu den Dehnfugen bilden,
wie Bild 2.10 veranschaulicht.
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Bild 2.9: Geschéddigte Dehnfuge am Kirchen- Bild 2.10: Schiadigung im Bereich einer
pauerkai im Hamburger Hafen (aus Pfeiffer, Dehnfuge am Containerterminal CT3 in
2012) Bremerhaven (aus Morgen, 2008)

Vor diesem Hintergrund ist es konsequent, dass seit Mitte der 1990er Jahre die Mach-
barkeit von fugenlosen Kaianlagen untersucht wird. Durch den Verzicht auf Dehnfu-
gen wird die Dauerhaftigkeit der Stahlbetontiberbauten verbessert und die laufenden
Kosten wahrend der Nutzungsdauer werden reduziert. Zusétzlich wird das Tragver-
halten optimiert, denn bedingt durch den kontinuierlichen Lastabtrag kénnen lokale
Beanspruchungen (z. B. Kranlasten, Pollerzug, SchiffsstofS, Inhomogenititen im Bau-
grund und daraus resultierende ungleichmafSiige Setzungen) auf eine Vielzahl von
Pféhlen verteilt werden. Dies erhoht die Tragfdhigkeit der Kaikonstruktion sowie de-
ren Robustheit gegentiber progressivem Kollaps, so dass die Stabilitdt des Gesamtsys-
tems durch den Ausfall einzelner Tragelemente nicht gefihrdet wird.

2.2.2 Fugenlose Kaianlagen in norddeutschen Seehifen

In der Deutschen Bucht sehen sich die drei Seehdfen Hamburg, Bremen/Bremerhaven
und Wilhelmshaven mit den Herausforderungen des wachsenden Containerverkehrs
und den daraus resultieren Anforderungen an die Hafeninfrastruktur konfrontiert.
Damit diese Hafen auch in Zukunft von den Reedereien mit den grofsten Container-
schiffen angelaufen werden und somit in Europa wettbewerbsfdhig bleiben, miissen
die Kaianlagen auch fiir Containerschiffe zukiinftiger Generationen ausgelegt sein. Da
auch die Anforderungen an die Hochwassersicherheit steigen, werden schnell Geldn-
despriinge von 30m und mehr zwischen dem Kaimauerkopf und der Entwurfstiefe
erreicht. Neben den groflen Belastungen durch hohe und weit ausladende Container-
krane sind entsprechend grofSe Erddriicke abzufangen. Da alle deutschen Seehifen
dem Einfluss der Tide unterliegen, miissen ebenfalls hohe Wassertiberdriicke, die aus
Extremereignissen resultieren, bei der Konstruktion berticksichtigt werden. Um diese
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zu reduzieren, wurde bereits Anfang der 1990er Jahre die ,Neue Hamburger Bau-
weise”, eine Kaimauer mit geoffneter Hauptwand und einer mit der Pfahlrostplatte
tiberbauten Boschung, entwickelt (Bild 2.11a). Dieser Kaimauertyp wurde auch beim
einzigen deutschen Tiefwasserhafen in Wilhelmshaven umgesetzt (Bild 2.11c). In Bre-
merhaven wurde am neuen Containerterminal CT 4 das hier seit Jahrzehnten bewé&hr-
te Konzept der im Bild 2.11b dargestellten geschlossenen Pfahlrostkonstruktion mit
integrierter Wellenkammer fortgesetzt.

a) b) c)
gemischte wasserseitige geoffnete
+7,5m * Spundwand +7,5m Kranbahn +7,5m * Fiillbohlen
~ +58m ~ ~
NN
; Z W '
2

-20,8m
4 —

— Entwurfstiefe

Bild 2.11: Norddeutsche Kaikonstruktionen im Vergleich (Darstellung mafistablich): a) Ham-
burg; b) Bremerhaven; ¢) Wilhelmshaven

Aufgrund des grofitenteils eiszeitlich gepragten schwierigen Baugrundes werden die
Kaimauern der deutschen Seehifen fast ausschliefSllich als Pfahlroste hergestellt. Da-
bei binden die Tragprofile in die tiefliegenden Tonschichten ein oder durchortern
diese. Oberhalb der Tonschichten befinden sich gerodllartige Sandschichten (Geschie-
bemergel), die vor Beginn der Pfahlrammung zumindest innerhalb der Rammtrasse
ausgetauscht werden miissen. Alternativ konnen bei der Ausfiihrung in Landbauwei-
se die langen Stahlprofile in Schlitze eingestellt werden, die zuvor mit Spezialgreifern
ausgehoben wurden (dhnlich der in Abschnitt 2.1.5 beschriebenen Schlitzwandbau-
weise). Diese erschiitterungsarme Bauweise ist aufgrund der Minimierung des Ramm-
schalles besonders umweltvertraglich und soll beispielsweise bei der Westerweiterung
des EUROGATE-Terminals im Hamburger Hafen eingesetzt werden.

Die gesamten Uberbauten der hier erlauterten Kaimauertypen wurden in Stahlbeton
ausgefiihrt, da dieser Baustoff robust ist gegentiber der Witterung und chemischem
Angriff des Meer- und Brackwassers. Weiterhin ermoglicht er die Herstellung stei-
fer Tragsysteme, die die Verformungen gering halten. Um die Konstruktionen auch
hinsichtlich des Lastabtrages und der Dauerhaftigkeit zu verbessern, wurden sie zu-
nehmend ohne Dehnfugen hergestellt. Die hierbei gesammelten Erfahrungen sind im
Folgenden zusammengestellt (vgl. auch Wasner und Sigrist, 2012).

21



2 Kaikonstruktionen

Hamburg

Im Hamburger Hafen werden seit 1998 die auf Pfahlbocken gegriindeten hinteren
Kranbahnbalken in fugenloser Bauweise ausgefiihrt. Beim Ausbau des Containerter-
minals am Burchardkai (CTB, Bild 2.12) und beim Neubau in Altenwerder (CTA) wur-
den erstmals Containerkrane mit einer Fahrspurweite von 35m eingesetzt (statt wie
bisher 18 m), um auch Containerschiffe der neuesten und zukiinftiger Generationen
abfertigen zu konnen (Bild 2.13). Bei der Berechnung der Kaianlagen wurde festge-
stellt, dass die erheblich grofleren horizontalen Krankrafte aus Bremsbeschleunigun-
gen und Wind nicht mehr allein mithilfe der fugenlos verlegte Kranschiene von ei-
nem Balkenabschnitt zum néchsten tibertragen werden konnten (Glimm et al., 2003).

Die Dehnfugen begrenzten die Weiterleitung der Langskrifte, so dass als Folge die
Kranbahnbalken mit Langen von 360 m (CTB) und 1430 m (CTA) fugenlos hergestellt

wurden. Arbeitsfugen waren zwangsldufig erforderlich.

Bild 2.12: Waltershofer Hafen und Con- Bild 2.13: CMA CGM Callisto: Container-
tainerterminal Burchardkai in Hamburg schiff der 6. Generation am Burchardkai
(©HHLA) (©bildarchiv-hamburg.de)

Zur damaligen Zeit konnte bereits auf langjahrige Erfahrungen mit fugenlosen Stahl-
betonbauteilen im Hochbau, im Briickenbau und beim Schienenoberbau mit , Fester
Fahrbahn” zuriickgegriffen werden. Dennoch war der Schritt zum fugenlosen Kran-
bahnbalken nicht selbstverstandlich, weil aufgrund der im Hafen- und Wasserbau {ib-
lichen grofien Bauteilabmessungen die Zwangbeanspruchung wesentlich kritischer zu
bewerten ist. So weisen bei den oben genannten Bauvorhaben die hinteren Kranbahn-
balken eine Querschnittsabmessung von ¢/n = 17m/18m auf. Sie miissen folglich als
massige Bauteile bezeichnet und behandelt werden (vgl. hierzu Abschnitt 4.2.1). Aus
diesem Grund wurden wéhrend der Herstellung der Kranbahnbalken umfangreiche
Messprogramme installiert, mit denen Temperaturen und Dehnungen tiber einen Zeit-
raum von vier Jahren aufgezeichnet wurden. Die Beschreibung des Messprogrammes
am Burchardkai und die Ergebnisse wurden von Glimm et al. (2003) dokumentiert.
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2.2 Fugenlose Kaianlagen aus Stahlbeton

Die Auswertung der Messungen zeigte ein Anwachsen der Zwangschnittgrofen als
Folge der sinkenden Umgebungstemperatur im Winterhalbjahr. Eine rasch ansteigen-
de Lufttemperatur und direkte Sonneneinstrahlung fiihrten anschlieffend zur starken
Erwarmung der Oberseite des Kranbahnbalkens und folglich zu Temperaturgradi-
enten mit unterschiedlich tiber die Querschnittshohe verteilten Dehnungen. Weiter-
hin ergaben sich frithe Zwangbeanspruchungen aus abflieSlender Hydratationswér-
me und Schwinden (vgl. hierzu Abschnitt 3.6). Die grofiten Zwangzugkrifte traten
erwartungsgemaf in der Mitte des 360 m langen Balkens auf. Zusitzliche Messungen
zweier Kraniiberfahrten ergaben, dass die hieraus resultierenden Dehnungen verhalt-

nisméfig gering sind gegentiber der Zwangbeanspruchung.

Mittlerweile ist der fugenlose Kranbahnbalken die Standardlosung fiir Neubauprojek-
te im Hamburger Hafen, und auch der Stahlbetoniiberbau der eigentlichen Kaikon-

struktion soll in Zukunft ohne Dehnfugen ausgefiihrt werden.

Bremerhaven

Auch bei der Erweiterung des Containerterminals Wilhelm Kaisen in Bremerhaven
(Bauabschnitt CT 3) konnten 1997 erste positive Erfahrungen bei der fugenlosen Bau-
weise des 695 m langen landseitigen Kranbahnbalkens gesammelt werden. Darauf auf-
bauend erfolgte in den Jahren 2002/2003 bei der Erweiterung des Containerterminals
um den Abschnitt CT 3a (340 m) die Herstellung des gesamten Kaimaueriiberbaues
mit integrierter Wellenkammer in fugenloser Bauweise. Auch hier wurden umfangrei-
che Messeinrichtungen installiert, die den Temperaturverlauf und die Dehnungen in
den einzelnen Bauwerksteilen (Wellenkammersohle, -decke und Kaimauerkopf) tiber
einen Zeitraum von eineinhalb Jahren aufzeichneten. Die Ergebnisse sind in Morgen
et al. (2005) dokumentiert und koénnen folgendermafien zusammengefasst werden:
Zur Herstellung einer robusten und dauerhaften fugenlosen Kaianlage an einer derart
exponierten Stelle kommt neben vielfiltiger Erfahrung mit der monolithischen Stahl-
betonbauweise und umfangreichen numerischen Berechnungen insbesondere der Be-
tontechnologie, der konstruktiven Bauwerksdurchbildung und einer gut abgestimm-
ten Nachbehandlung eine grofSe Bedeutung zu.

Beim Bau des Abschnittes CT 3a konnte durch die Verwendung von Beton mit niedri-
ger Hydratationswarmeentwicklung in Zusammenhang mit einem geringen Zement-
gehalt die Warmefreisetzung so weit reduziert werden, dass die Kerntemperatur der
0,8 m dicken Betonbauteile nicht iiber 40 °C anstieg. Durch die Anrechnung von Flug-
asche auf das Wasser-Zement-Verhiltnis wurde dies begtinstigt und zusatzlich ein
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hoher Chlorideindringwiderstand erreicht. Ein geringer Wassergehalt und intensive
Nachbehandlungsmafinahmen reduzierten das Auftreten frither Schwindrisse. Die
bei der Eignungspriifung des Betons durchgefiihrten Temperatur- und Festigkeitsmes-
sungen am Probewtirfel mit 80 cm Kantenldnge lieSen den Schluss zu, dass bereits im
jungen Beton so grofle Zugspannungen auftraten, dass der Zeitpunkt der Erstrissbil-
dung vor dem Erreichen des 50%-Wertes der 28-Tage-Betonfestigkeit lag. Dies fiihrte
zur Reduzierung der erforderlichen Mindestbewehrung fiir zentrischen Zwang. Ein
engmaschiges Bewehrungsnetz sollte die Bildung klaffender Trennrisse verhindern.
Im Ganzen konnten die Rissbreiten auf das erforderliche Maf} von 0,25 mm begrenzt
werden. Grofsere Risse, die beispielsweise am Kaimauerkopf aufgrund klimatischer
Temperaturbeanspruchung auftraten, wurden zur Sicherstellung der Dauerhaftigkeit
verpresst.

Aufbauend auf diesen guten Erfahrungen wurde 2004 am CT 4 erstmals ein fugen-
loser Stahlbetoniiberbau mit einer Gesamtliange von 1680 m hergestellt. So entstand
gleichzeitig der mit insgesamt 4875 m ldngste Containerkai der Welt (Bild 2.14). Ob-
wohl sich aufgrund der erwartungsgemaéfl hoheren Lasten die Bauteildicke auf 0,9 m
vergrofierte, konnte mithilfe von Eignungspriifungen des Betons nachgewiesen wer-
den, dass die fiir CT 3a entwickelten Bemessungsgrundlagen auch fiir den Bau von
CT 4 angesetzt werden konnten. Auch hier wurden in ausgewahlten Bauabschnitten
Messprogramme installiert, die zeigten, dass sogar bei hohen Umgebungstemperatu-
ren die Betontemperatur den Wert von 45°C kaum {tiberstieg. Wie zuvor am CT 3a
ergab die visuelle Aufnahme von Rissen, dass die geforderte maximale Rissbreite von
0,25 mm nur vereinzelt {iberschritten wurde (Morgen, 2008).

Bild 2.14: Weltweit lingste Kaianlage am Bild 2.15: Einziger deutscher Tiefwasser-
Containerterminal Wilhelm Kaisen in Bremer- Containerhafen JadeWeserPort in Wilhelms-
haven ((© bremenports) haven (© EUROGATE)

24



2.2 Fugenlose Kaianlagen aus Stahlbeton

Wilhelmshaven

In Wilhelmshaven wurde ab 2008 Deutschlands erster und einziger tideunabhingiger
Container-Tiefwasserhafen, der JadeWeserPort, gebaut (Bild 2.15). Der hier ausgefiihrte
Kaimauerquerschnitt entspricht im Wesentlichen der ,Neuen Hamburger Bauweise”
(vgl. Bild 2.11), wobei im wasserseitigen Kranbahnbalken ein Versorgungstunnel in-
stalliert wurde, der auch zur Gewichtsreduktion und zur Begrenzung der Betonab-
messungen beitrug. Der gesamte Kaimaueriiberbau wurde in fugenloser Bauweise
ausgefiihrt, so dass bei seiner Fertigstellung im Jahr 2012 ein 1725m langes monoli-
thisches Stahlbetonbauwerk entstand.

2.2.3 Internationale Beispiele fiir fugenlose Kaianlagen

Fugenlose Stahlbetontiberbauten finden nicht nur bei Pfahlrostkonstruktionen ihre
Anwendung. So wurden beispielsweise beim Containerterminal Damietta International
Port (Agypten, vgl. Bild 2.8, S. 18) die Kaimauer ohne Dehnfugen hergestellt.

Auch bei der Erweiterung des Containerterminals in Beirut (Libanon, Bild 2.16) wur-
de auf Dehnfugen verzichtet. Hier zeigt sich ein weiterer Vorteil dieser Bauweise:
Aufgrund der hohen Redundanz durch die mehrfache statische Uberbestimmtheit

sind fugenlose Kaianlagen nicht nur robust gegeniiber extremen Ereignissen (z.B.

wasserseitige

landseitige
Kranbahn

Kranbahn

. —=2+12m o~

Ankertafel I

-4,0m

landseitige
-z

Spundwand

Bodenaustausch/
Auffiillung

Stahlrohrpfihle, 1,32 m

Bild 2.16: Kaikonstruktion des Containerterminals im Hafen Beirut (Libanon) in fugenloser
Bauweise ((© Sellhorn Ingenieurgesellschaft)
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Schiffsanprall oder dem Ausfall einzelner Pfihle), sondern zeigen insbesondere in
erdbebengefdhrdeten Regionen ein verbessertes Tragverhalten im Vergleich zur kon-
ventionellen Bauweise mit Dehnfugen (Pfeiffer, 2012).

26



3 Baustoffe und Einwirkungen

3.1 Einleitung

Grundlage fiir die Analyse des Tragverhaltens von fugenlosen Kaianlagen aus Stahl-
beton bilden die mechanischen Eigenschaften der Baustoffe und die daraus abgelei-
teten Baustoffbeziehungen. Letztere definieren den Zusammenhang zwischen der Be-

anspruchung eines Baustoffes und seiner Verformung.

Zur Anwendung in numerischen Berechnungen werden experimentell ermittelte Last-
Verformungs-Beziehungen vereinfacht und auf wenige wesentliche Kenngrofsen redu-
ziert. Dabei ist eine exakte mathematische Formulierung der Eigenschaften im Allge-
meinen nicht erforderlich, weil hiermit nur eine scheinbar hohe Genauigkeit erreicht
wird, die allein schon aufgrund der Streuung der Stoffparameter, insbesondere der
des Betons, unrealistisch ist.

Im Folgenden werden die Baustoffeigenschaften von Beton und Betonstahl sowie
mogliche Idealisierungen erldutert. Die experimentell gewonnenen Zusammenhéan-
ge zwischen Kriften und Verformungen werden dabei durch mittlere Spannungen
und Dehnungen ausgedriickt. Das Zusammenwirken dieser Komponenten im Ver-
bundbaustoff Stahlbeton wird durch das Verbundverhalten charakterisiert. Obwohl
Spannungs- und Dehnungszustinde in den Bauteilen stets mehrdimensional sind und
entsprechende Tensoren 2. Stufe bilden, wird insoweit von isotropen und homoge-
nen Baustoffen ausgegangen, dass es gentigt, allein die Normalspannungen und die

gleichgerichteten Dehnungen zur Beschreibung des Tragverhaltens heranzuziehen.

Im Anschluss werden die zur Untersuchung der fugenlosen Kaimaueriiberbauten we-
sentlichen Einwirkungen erldutert. Hierzu zdhlen neben den groflen Verkehrslasten

aus dem Terminalbetrieb insbesondere die zwangerzeugenden Einwirkungen.
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3 Baustoffe und Einwirkungen

3.2 Beton

3.2.1 Beton unter einachsiger Zugbeanspruchung

Bei einachsiger Zugbeanspruchung verhilt sich Beton bis zum Bruch nahezu linear
elastisch. Die Festigkeit ist dabei vergleichsweise gering. Sie betrdgt nur etwa 5...10%

der Festigkeit bei Druckbeanspruchung und ist groffen Streuungen unterworfen.

In gut kontrollierten Zugversuchen an unbewehrten Betonstiben kann beobachtet
werden, dass der Priifkérper nach Erreichen der Zugfestigkeit f.; nicht schlagartig
in zwei Halften geteilt wird, sondern ein entfestigendes Verhalten zeigt (Bild 3.1b).
Das Verformungsverhalten und die Festigkeit des Betons bei Zugbeanspruchung wer-
den mafigeblich durch die Haftung zwischen der Zementmatrix und den Gesteinskor-
nern sowie durch die Zugfestigkeit des Zementsteines bestimmt. Bereits im unbelas-
teten Zustand liegen als Folge von Gefiligespannungen um die Gesteinskérner herum
Schwind- und Haftrisse vor. Diese Mikrorisse wachsen bei Belastungsbeginn zunéchst
an, bis die Haftzugfestigkeit an den Randern der Gesteinskorner tiberschritten wird
und sich weitere Mikrorisse senkrecht zur Beanspruchungsrichtung bilden. Durch
die Spannungskonzentrationen an den Rissspitzen bilden sich Makrorisse im Zement-
stein. Mit zunehmender Beanspruchung entstehen sukzessive neue Risse und vorhan-
dene Risse vergrofiern bzw. vereinigen sich, bis sich schliefslich an der schwéchsten
Stelle des Betonstabes, in der Bruchprozesszone, ein diskreter Riss formiert. Wih-
rend innerhalb der Bruchprozesszone die Rissbildung weiter fortschreitet, werden die
aufSerhalb liegenden Bereiche entlastet und verformen sich elastisch zurtick. Bei fort-
schreitender Verlingerung des Betonstabes wird die aufnehmbare Kraft kontinuier-
lich abgebaut (Tension-Softening), bis der Betonstab endgiiltig in zwei Teile getrennt
ist.

In Hillerborg (1983) wird neben anderen Modellen zur Beschreibung der Rissbildung
im Beton das Fiktive Rissmodell (Bild 3.1a) vorgestellt. Mit diesem einfachen physika-
lischen Modell kann die Rissbildung und die Entfestigung eines unbewehrten, auf
Zug beanspruchten Betonstabes bis zur Entstehung eines klaffenden Trennrisses an-
schaulich erldutert werden. Im Fiktiven Rissmodell wird mit der Beziehung (3-1) die
Verldangerung des Betonstabes 1 durch die Verformungsanteile innerhalb und aufler-
halb der Bruchprozesszone vollstindig beschrieben. Unter der Annahme, dass die
Anfangsbreite der Bruchprozesszone verschwindend gering ist, lokalisieren sich die
Verformungen nach Erreichen der Zugfestigkeit in einem fiktiven Riss mit der Riss-
breite wc,. Die Bereiche aufserhalb der Bruchprozesszone verhalten sich entsprechend
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3.2 Beton

a)
) I4+u )
| b
/ fiktiver Riss
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b) ) d)
o Makrorisse o 0
ct Offnen eines ct
diskreten Risses
Lokalisierung
Wer der Verformung Bruchenergie
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c
1 Gr
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Bild 3.1: Fiktives Rissmodell (nach Hillerborg, 1983): a) Betonstab unter einachsiger Zug-
beanspruchung; b) Spannungs-Verlingerungs-Diagramm des Betonstabes; ¢) Spannungs-
Dehnungs-Beziehung fiir Bereiche aufierhalb der Bruchprozesszone; d) Zugspannungs-
Rissoffnungs-Beziehung in der Risszone

dem Hooke’schen Gesetz und verkiirzen sich mit der Entlastung wieder (Bild 3.1c), so

dass die Verldngerung u des gesamten Betonstabes mit
U = el + wer (3-1)

abgebildet werden kann. Das Verformungsverhalten innerhalb der Rissprozesszone
wird anhand der Zugspannungs-Rissoffnungs-Beziehung im Bild 3.1d beschrieben.
Dabei entspricht die Fldche unterhalb dieser Entfestigungskurve der auf die Rissfliche
bezogenen spezifischen Bruchenergie Gg. Der Verlauf der Entfestigungskurve hangt
mafigeblich von der Festigkeit des Zementsteines sowie von der Sieblinie, der Ober-
flachenbeschaffenheit und dem Grofitkorndurchmesser der Gesteinskérnung ab und
muss experimentell bestimmt werden. Dennoch wird die spezifische Bruchenergie als
von den Dimensionen des Betonkorpers unabhingige Baustoffkenngrofie betrachtet.

Im Allgemeinen beziehen sich Bemessungsregeln auf die zentrische Zugfestigkeit fc
des Betons. Deren direkte Ermittlung im reinen Zugversuch ist nur mit hohem techni-
schen Aufwand moglich, weil die Priifkdrper sehr empfindlich auf Stérungen (Span-

nungskonzentrationen im Einleitungsbereich, Exzentrizitdten usw.) reagieren. Daher
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3 Baustoffe und Einwirkungen

wird {iblicherweise die Spaltzugfestigkeit fcisp oder die Biegezugfestigkeit f. g im
Versuch ermittelt und anschlieffend in die zentrische Zugfestigkeit umgerechnet. Die
entsprechenden Umrechnungsbeziehungen (3-2) und (3-3) basieren auf empirischen
Untersuchungen und bruchmechanischen Modellen (Zilch und Zehetmaier, 2010):

fct = Or9fct,sp/ (3'2)
fot = 0,67 ferq- (3-3)

Q

Insbesondere die im Biegezugversuch ermittelten Festigkeitswerte hdngen stark von
der Sprodigkeit des Priifkorpers und damit von seinen Abmessungen ab (Marti et
al.,, 1999). Daher gilt die Ndherung in Beziehung (3-3) nur fiir den standardisierten
4-Punkt-Biegezugversuch mit Priifkérpern mit quadratischem Querschnitt und einer

Kantenldnge von 150 mm.

Bei der Bemessung im Stahlbetonbau hat sich die in Versuchen festgestellte Korrela-
tion zwischen einachsiger Druck- und Zugfestigkeit als zweckdienlich erwiesen. Fiir
Betone mit normaler Festigkeit (fc < 50N/mm?) kann die zentrische Zugfestigkeit mit

der Beziehung
fa = 03 £ (3-4)

abgeschétzt werden. Bei hoherfesten Betonen steigt die Zugfestigkeit aufgrund veran-

derter Bruchmechanismen nur in geringerem Maf3e an.

3.2.2 Beton unter einachsiger Druckbeanspruchung

Das Verformungsverhalten von Beton unter einachsiger Druckbeanspruchung wird
im Allgemeinen an zylindrischen Priifkérpern oder Prismen mit rechteckigem Quer-
schnitt (bzw. Betonwiirfeln) untersucht. Wie unter Zugbeanspruchung kann auch im
einachsigen Druckversuch nach Erreichen der maximalen Spannung, der Zylinder-
bzw. Wiirfeldruckfestigkeit, eine Entfestigung des Betonkorpers beobachtet werden.
Deren Auspragung ist insbesondere von der Geometrie des Priifkérpers sowie der
Festigkeit des Zementsteines abhangig. Im Gegensatz zum Zugversuch lokalisieren
sich die Verformungen nach Erreichen der Druckfestigkeit nicht in einem diskreten
Querschnitt, sondern innerhalb einer ausgepragten Bruchzone. Deren Grofie und die
beim Bruch freigesetzte Energie sind, wie von van Mier (1986) gezeigt, unabhingig
von der Hohe der Priifkorper; in der Folge fillt die Entfestigungskurve umso steiler
ab, je schlanker der Priifkorper ist. Damit stellt der abfallende Ast in der Spannungs-
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3.2 Beton

Dehnungs-Beziehung eher das Verhalten des Gesamtsystems aus Priifkérper und Prii-
feinrichtung dar als eine Baustoffbeziehung des Betons (Sigrist, 1995).

Bild 3.2 veranschaulicht die charakteristische Spannungs-Dehnungs-Beziehung fiir
einen normalfesten Beton unter einachsiger Druckbeanspruchung bei unterschied-
lichen Priifkorperhohen. Obwohl bereits im unbelasteten Zustand einige Schwind-
und Haftrisse zwischen den Gesteinskdrnern und der Zementmatrix vorliegen, ver-
hélt sich der Beton bis zu einer Belastung von ca. 30% der Druckfestigkeit nahezu
elastisch. Bei weiterer Druckbeanspruchung vergroflern sich die Mikrorisse als Folge
von senkrecht zur Belastungsrichtung verlaufenden Querzugspannungen und leiten
so den nichtlinearen Vorbruchbereich ein. Ab einer Beanspruchung von ca. 80% der
Druckfestigkeit entwickeln sich die Mikrorisse zu grofieren Makrorissen, welche sich
schliefSlich mit dem Erreichen der Druckfestigkeit zu Bruchflichen vereinigen (Pol-
ling, 2001). Dadurch wird der Betonkorper innerhalb der Bruchprozesszone in ein-
zelne lasttragende Lamellen unterteilt. Eine weitere verformungsgesteuerte Belastung
fiihrt zur fortschreitenden Zerriittung des inneren Gefiiges und damit zur sukzessiven
Entfestigung des Betons.

Zur nichtlinearen Berechnung von Beton- und Stahlbetonkonstruktionen mit Mitteln
der Kontinuumsmechanik werden im Allgemeinen parabelféormige Spannungs-Deh-
nungs-Beziehungen verwendet, wie sie beispielsweise im Model Code 90 (CEB-FIP,
1993) angegeben sind:

2
_ /| :
% = S o)y (3-5)
mit 7 = :il K = E—Cl (3-6)

Mit diesen kann das einachsige Tragverhalten von Beton auf Gebrauchslastniveau und
sogar bis zum Bruch relativ genau beschrieben werden. Fiir die Bemessung existieren

entsprechende Vereinfachungen.

In besonderen Fillen kann es erforderlich sein, auch das Nachbruchverhalten nume-
risch zu beriicksichtigen, ohne dabei die Verformungen durch globale Verschiebun-
gen ausdriicken zu miissen (Ubergang von der kontinuumsmechanischen zur bruch-
mechanischen Betrachtungsweise). Obwohl das Entfestigungsverhalten von der Grofie
und Schlankheit des Betonkorpers abhédngt, kann in solchen Féllen das Nachbruchver-
halten mithilfe der nachfolgenden Beziehungen aus dem CEB-FIP (1993) abgebildet

werden. Fiir Betonspannungen bis |oc| > 0,5 f. ist der abfallende Ast der Spannungs-
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Bild 3.2: Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Betonprismen (Querschnittsfliche 100 mm x
100 mm) unter einachsiger Druckbeanspruchung (CEB-FIP, 1993) und Einfluss der Priifkorper-

hohe auf das Nachbruchverhalten (nach van Mier, 1986).

Dehnungs-Beziehung in Gleichung (3-5) giiltig (vgl. Bild 3.2). Fiir mittlere Dehnungen

lec] > |eciim| kann die Beziehung

1
S E e
e fc |:<7711m 77121m> (ANl Mim ¢ ’7:|

mit C:,{ _ 4 [Ulzlm (K_2)+2771im_K]
[Wlim (k - 2) + 1]2

€clim 1(K 1 /x 21
e e 1G]
Mim =7 AR R AT 2

verwendet werden.

(3-7)

(3-8)

(3-9)

Die elastischen Eigenschaften des Betons hdangen im Wesentlichen von der Gesteins-

koérnung ab. Die Streuungen des Elastizititsmoduls E. konnen im Allgemeinen bei

rechnerischen Analysen vernachldssigt werden. Der in Gleichung (3-6) verwendete

Tangentenmodul E im Ursprung der Spannungs-Dehnungs-Beziehung kann verein-

fachend mit

f\"°
Eq = 21500 (16) (in N/mm?)

bestimmt werden (CEB-FIP, 1993).
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3.2 Beton

3.2.3 Beton unter mehrachsiger Beanspruchung

Die bekanntesten Versuche zur zweiachsigen Beanspruchung von Betonkorpern wur-
den von Kupfer (1973) ausfiihrlich dokumentiert. Sie zeigen, dass das Verhalten von
Beton unter zweiachsiger Zugbeanspruchung dem Verhalten unter einachsigem Zug
sehr dhnlich ist. Die kleinere Zugspannung in Querrichtung beeinflusst die Betonzug-
festigkeit kaum (Bild 3.3).

Bei zweiachsiger Druckbeanspruchung kénnen prinzipiell dhnliche Spannungs-Deh-
nungs-Linien wie unter einachsigem Druck beobachtet werden. Allerdings werden
die Querzugspannungen durch die zweite Druckspannung teilweise tiberdriickt und
so die Fortpflanzung der initialen Mikrorisse behindert. Dies fiihrt zu einer Erthohung
der Druckfestigkeit, die bei einem Spannungsverhltnis von /02 ~ 2/1 ca. 25% be-
tragt. Unter zweiachsigem hydrostatischen Druck ldsst sich die Druckfestigkeit um
etwa 10...16% steigern (Lubliner et al., 1989).

Der zweiachsige Zug-Druck-Bereich kann als Ubergang vom einachsigen Druckver-
halten zum einachsigen Zugverhalten betrachtet werden. Bei kleinen Zugspannungen
dhnelt das Bruchverhalten dem im einachsigen Druckversuch; bei kleinen Druckspan-

nungen dominiert das Zugverhalten: Es entsteht ein einzelner Riss orthogonal zur

groBiten Hauptspannung.
2
oc
einachsiger Zug .
s
—fe ]
: 1
K /.’ o.
einachsiger Druck , f
2 ER
R
’
dreiachsiger :
Druck 8 zweiachsiger Druck 7 Zug-Druck-
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c
R4 —1—
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Bild 3.3: Mehrachsiges Tragverhalten von Beton: geschlossene FliefSfunktion im ebenen Span-
nungsraum (nach Lubliner et al., 1989) und erhohte Tragfahigkeit infolge dreiachsiger Druck-
beanspruchung (nach van Mier et al., 1987)
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3 Baustoffe und Einwirkungen

Eine zusitzliche Druckbeanspruchung in der dritten Raumrichtung fiihrt zu einer
weiteren Behinderung der Mikrorissentwicklung. Daher bewirken schon sehr gerin-
ge Druckspannungen einen erheblichen Anstieg der Betondruckfestigkeit gegentiber
entsprechenden zweiachsigen Versuchen. Bei nahezu hydrostatischen Druckverhalt-
nissen wird das Wachstum der Mikrorisse vollstindig unterbunden, so dass keine

dreiachsige Druckfestigkeit angegeben werden kann.

3.3 Bewehrungsstahl

Aufgrund der geringen Betonzugfestigkeit fiihrt bereits eine kleine Zugbeanspru-
chung zur Rissbildung im Betonbauteil. In Stahlbetonkonstruktionen tibernehmen
daher Bewehrungsstibe die Aufgabe der Zugkraftiibertragung tiber die Risse hinweg.
Vereinfachend wird bei der Bemessung davon ausgegangen, dass die Bewehrung nur
Kréfte in Stabldngsrichtung aufnimmt und somit nur deren einachsiges Tragverhalten

relevant ist.

Bewehrungsstahle werden entsprechend ihrer Herstellung in naturharte, kaltverform-
te oder warmebehandelte Stihle unterteilt. Die Spannungs-Dehnungs-Kurven von na-
turharten und wirmebehandelten Stédhlen weisen eine ausgeprégte Streckgrenze fy
(Quetschgrenze bei Druckbeanspruchung) mit anschlieSendem FliefSplateau und eine
Verfestigungsphase bis zum Erreichen der Zugfestigkeit f; auf (Bild 3.4). Bei kalt-
verformten Bewehrungsstdhlen wird in der Regel durch Ziehen oder Kaltwalzen die
mikrokristalline Geftigestruktur so verandert, dass hohere Festigkeiten erreicht wer-
den konnen. Durch die Kaltverformung bis in den Verfestigungsbereich entfallt die
FlieBphase und es erfolgt ein direkter Ubergang von der elastischen in die plastisch
verfestigende Phase. Hierbei wird diejenige Spannung als Streckgrenze definiert, bei
der eine bleibende (plastische) Dehnung von 0,2% erreicht wird. Der Elastizitatsmo-
dul Es ist weitgehend unabhéangig vom Herstellungsverfahren und liegt im Mittel bei
ca. 200 000 N/mm?.

Durch eine gezielte Behandlung wahrend der Stahlherstellung werden die Festigkeits-
eigenschaften verbessert. Damit sind beispielsweise bei Spannstdhlen sehr hohe elas-
tische Stahldehnungen moglich, so dass zeitabhidngige Spannkraftverluste minimiert
werden konnen. Allerdings wird durch die Vergiitung, Kaltverformung und Warme-
behandlung in der Regel auch die Duktilitit des Stahles vermindert (Bild 3.4a); die
Fahigkeit, nach Uberschreiten der Streckgrenze die Dehnung bei konstanter oder an-

steigender Spannung noch zu vergréfiern, nimmt ab.

34



3.3 Bewehrungsstahl
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Bild 3.4: Verhalten von Bewehrungsstahl: a) Spannungs-Dehnungs-Kurven fiir unterschiedli-
che Stahlsorten; b) idealisierte Baustoffbeziehungen fiir Bewehrungsstahl mit und ohne Ver-
festigung

Die Duktilitit des Stahles ist eine wesentliche Voraussetzung fiir die Verformungsfa-
higkeit von bewehrten Betonbauteilen und wird im Wesentlichen durch die Bruchdeh-
nung &g, und das Verhiltnis der Zugfestigkeit zur Streckgrenze fi/f, charakterisiert.
Anhand dieser Parameter werden nach DIN 1045-1 (2008) Betonstédhle in die Duktili-
tatsklassen A (normalduktil, fi/f, > 1,05) und B (hochduktil, fi/f, > 1,08) eingeteilt.

Fiir Sonderanwendungen in erdbebengefdhrdeten Gebieten ist im Eurocode 2 (2011)
zusétzlich die Klasse C (1,15 < fi/f, < 1,35) definiert.

Naturharte Betonstéhle verhalten sich unter Zug- wie auch Druckbeanspruchung an-
ndhernd gleich, so dass Spannungs-Dehnungs-Kurven unabhingig von der Belas-
tungsrichtung angegeben werden. Bei kaltverformten Betonstdhlen ist die Quetsch-
grenze, verursacht durch Veranderungen im mikrokristallinen Gefiige, etwas kleiner
als die Streckgrenze (Bauschinger-Effekt).

Zur Vereinfachung werden bei der Berechnung von Stahlbetontragwerken idealisierte
Spannungs-Dehnungs-Beziehungen verwendet, deren Detaillierung entsprechend der
jeweiligen Fragestellung zu wahlen ist. So werden beispielsweise von Alvarez (1998)
Spannungs-Dehnungs-Beziehungen mit nichtlinearem Verfestigungsbereich angege-
ben. Hingegen zeigt Bild 3.4b zwei sehr einfache Idealisierungen mittels bilinearer
Ansitze mit und ohne Verfestigung, die fiir die meisten Anwendungsfalle hinreichend
genau sind.
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3 Baustoffe und Einwirkungen

3.4 Verbund

Die Kraftiibertragung zwischen den Baustoffen ist die Grundvoraussetzung fiir die
Leistungsféhigkeit der Stahlbetonbauweise. Das Zusammenwirken von Beton und
Bewehrungsstahl wird durch das Verbundverhalten charakterisiert. Die Verbundei-
genschaften bestimmen die Grofie der Rissbreiten und -abstinde sowie das Maf$ der
Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen. Sie beeinflussen damit mafigeblich die

Verformungen des Stahlbetonbauteiles im gerissenen Zustand.

Die Entstehung von Rissen im Beton fiihrt zu Relativverschiebungen zwischen dem
Beton und der Bewehrung, dem sogenannten Schlupf J, und damit zur Aktivierung
des Verbundes. Dabei beschreibt die aus Versuchen abgeleitete Verbundschubspan-
nungs-Schlupf-Beziehung als Pseudo-Stoffgesetz den Zusammenhang zwischen der
Relativverschiebung und einer gemittelten Verbundschubspannung als Summe einzel-
ner Mechanismen, die in der Grenzfldche zwischen dem Beton und den eingebetteten
Bewehrungsstdben wirken (Bild 3.5b). Die Verbundwirkung eines gerippten Beweh-
rungsstahles beruht im Wesentlichen auf den drei folgenden Mechanismen: Haftung,
Reibung und mechanische Verzahnung.

Der Haftverbund entsteht durch Adhédsionskréfte und die Mikroverzahnung an der
Grenzflache zwischen Stahl und Beton. Er fithrt zu einem anfénglich sehr steilen An-
stieg in der Verbundschubspannungs-Schlupf-Beziehung, ist jedoch nur gering belast-

bar und wird schon bei kleinsten Relativverschiebungen zerstort.

Nachdem die Haftung tiberwunden ist, setzt vorwiegend bei den heute eher uniibli-
chen glatten Bewehrungsstiaben das Gleiten ein, wodurch nahezu konstante Reibver-
bundspannungen aktiviert werden (Bild 3.5b). Fiir profilierte Stdbe ist dieser Mecha-
nismus von untergeordneter Bedeutung. Hier wird das Verbundverhalten von der me-
chanischen Verzahnung der Rippen mit dem Beton dominiert (Scherverbund). Schon
bei kleinen Relativverschiebungen stiitzen sich die Stahlrippen gegen den vor ihnen
liegenden Beton ab (Bild 3.5a). Dabei entstehen in Richtung der Relativverschiebung
geneigte innere Verbundrisse, die kleine Betonkonsolen zwischen den Rippen ausbil-
den. Mit dem Erreichen der maximalen Verbundschubspannung kommt es zur Zer-
storung des Betongefiiges und die Stahlrippen beginnen, den Beton lokal als Keil
oder entlang der Mantelfldche abzuscheren. Bei einer Relativverschiebung in der Gro-
Benordnung des Rippenabstandes sind die Betonkonsolen vollstindig abgeschert, so
dass in der Scherfuge lediglich Reibverbundspannungen iibertragen werden konnen.
Deren Betrag ist nahezu unabhéngig von der Relativverschiebung, so dass der Beweh-
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Bild 3.5: Verbundverhalten zwischen Beton und Bewehrungsstahl (in Anlehnung an Rehm,
1961; Eligehausen et al., 1983): a) schematische Darstellung; b) qualitative Verldufe der Ver-
bundschubspannungs-Schlupf-Beziehung fiir verschiedene Stabstahloberflichen und unter-
schiedliche Versagensformen

rungsstab kontinuierlich aus dem Beton herausgezogen wird. Diese Versagensform

wird daher als Ausziehversagen bezeichnet.

In der Phase des Scherverbundes breiten sich Druckspannungen von den Rippen
ausgehend rotationssymmetrisch und gegen den Stab geneigt aus. Sie bilden einen
Druckkegel, an dessen Fufs kreisformig um den Bewehrungsstab verlaufende Ring-
zugspannungen entstehen (Bild 3.5a). Ist die Betondeckung zu gering oder sind grofie
Querzugspannungen vorhanden, so konnen sich Langsrisse entlang der Stabachse bil-
den, die zum Absprengen der Betonschale und damit zu einem schlagartigen Abfall
der Verbundschubspannung fiihren. Dieses sogenannte Sprengrissversagen kann mit
einer effektiven Behinderung der Querdehnung (ausreichende Betondeckung, Um-
schniirung mittels Querbewehrung oder planméafliger Querdruck) vermieden werden.

In der Literatur existieren diverse Modelle, die das Verbundverhalten eines einbeto-
nierten Bewehrungsstabes abbilden. Ein Uberblick iiber die verschiedenen Verbund-
modelle wird beispielsweise von Alvarez (1998) gegeben. Dort erfolgt ebenfalls eine
detaillierte Darstellung der zahlreichen Parameter, die den Verlauf der Verbundschub-
spannungs-Schlupf-Beziehung beeinflussen. Hierzu zdhlen neben der Betongiite und
der Oberflachenprofilierung des Bewehrungsstabes vor allem auch die Spannungen
senkrecht zur Stabachse sowie die Geschwindigkeit, Grole, Art und Dauer der Belas-
tung.

Von Sigrist (1995) wird eine stark vereinfachte Verbundschubspannungs-Schlupf-Be-
ziehung vorgestellt, die lediglich von der Betondruckfestigkeit und der Spannung in
der Bewehrung abhingt (Bild 3.6). In diesem zweistufigen starr-ideal plastischen Ver-
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3 Baustoffe und Einwirkungen

bundmodell wird die Abnahme der Verbundwirkung beim Flieffen der Bewehrung
durch einen schlagartigen Abfall der Verbundschubspannung abgebildet. Auf diesem
vereinfachten Verbundmodell basiert auch das von Marti et al. (1998) entwickelte Zug-
gurtmodell, welches die Grundlage fiir die in dieser Arbeit abgeleiteten Berechnungs-
modelle bildet. Es ist zu beachten, dass die Verbundkennwerte 1, und 7,7 anhand von
Auszieh- und Zugversuchen ermittelt wurden, so dass bei diesem Verbundmodell ein
Sprengrissversagen nicht berticksichtigt wird.

To

2
Tho o = 06f°

- Tp1 T = 03f°
| VAR

5(Us:fy) )

Bild 3.6: Zweistufiges, starr-ideal plastisches Verbundmodell (nach Sigrist, 1995)

3.5 Rissbildung im Stahlbeton

Die grundlegenden Modelle zur Berechnung von Verformungen gerissener Bautei-
le und der auftretenden Rissbreiten werden zunéchst am reinen Zugstab hergeleitet.
Uber Analogiebetrachtungen werden sie spater auf biegebeanspruchte Bauteile iber-

tragen.

Das Tragverhalten eines Stahlbetonzugstabes wird im Allgemeinen durch vier Phasen

charakterisiert, die im Folgenden mithilfe von Bild 3.7 erldutert werden:

@ ungerissener Zugstab

Im ungerissenen Zugglied (Zustand I) herrschen an jeder Stelle des Bauteiles (bis
auf die Lasteinleitungsbereiche) ideale Verbundverhéltnisse zwischen der Bewehrung
und dem umgebenden Beton. In beiden Baustoffen liegen identische Dehnungen vor,
so dass kein Schlupf auftritt. Der Zugstab verhilt sich nahezu linear elastisch.

(B) Rissbildungsphase
gsp

Sobald an einer Stelle die Zugfestigkeit des Betons erreicht ist, tritt ein Trennriss

auf. Hier muss nun die gesamte Zugkraft von der Bewehrung aufgenommen werden.
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3.5 Rissbildung im Stahlbeton

(A) ungerissener Zugstab Rissbildungsphase
4s r; .
A : Vs 1. Riss —
F,u F,u

\ idealer Verbund

%

F

ll\ Zustand I - - —::®
¢ ©

IA EA! //‘\Zustand I —
11 /

/“L Tension-Stiffening
7/
VZ Z EsAg — Zwang ®
s 1 === Last

EM :u/l

Bild 3.7: Trag- und Verformungsverhalten eines Stahlbetonzuggliedes mit streuender Zugfes-
tigkeit und variablem Rissabstand sowie ndherungsweise parabolischem Verlauf der Dehnun-
gen bei realistischem Ansatz der Verbundschubspannungs-Schlupf-Beziehung

Waihrend dadurch die Stahldehnung im Riss stark ansteigt, fallt die Betondehnung am
Rissufer auf Null ab. Diese Dehnungsdifferenz aktiviert Verbundkréfte innerhalb der
Verbundldnge I;,, mittels derer Zugkréfte von der Bewehrung in den Beton eingeleitet
werden. Am Ende der Verbundlidnge liegen wieder die Verhiltnisse des ungerissenen
Zugstabes vor. Abhingig von der Verteilung der Betonzugfestigkeit bilden sich bei
weiterer Laststeigerung zusétzliche Risse, zwischen denen auch Bereiche mit unge-
stortem Verbund verbleiben kénnen. Es entstehen solange neue Risse, bis an keiner
Stelle im Bauteil die Betonspannung die Zugfestigkeit erreicht, so dass damit die Riss-
bildung abgeschlossen ist. Erst mit dem Ubergang in die FlieBphase kénnen aufgrund
sehr grofier Verformungen weitere Risse entstehen.

In der Rissbildungsphase fallt die Dehnsteifigkeit des gesamten Zuggliedes ab. Bei
kraftabhdngiger Beanspruchung (dufsere Last) fiihrt dies bei jedem neuen Riss zu
einer starken Zunahme der Langsdehnung ohne Kraftzuwachs. Unter verformungs-
abhingiger Beanspruchung (dufierer Zwang) hingegen féllt die Zugkraft bei jeder
Rissbildung schlagartig ab und wichst bei zunehmender Verformung langsam wie-
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3 Baustoffe und Einwirkungen

der an, bis ein neuer Riss entsteht. Dies wird im Kraft-Verformungs-Diagramm durch

den typischen sigezahnartigen Verlauf veranschaulicht.

© abgeschlossenes Rissbild

Die Rissbildung ist abgeschlossen, sobald {tiberall im Stahlbetonstab Verbundschub-
spannungen aktiviert sind, also keine ungestorten Verbundbereiche mehr vorliegen.
Eine zunehmende Lingsdehnung des Zugstabes fiihrt nicht mehr zur Bildung neuer

Risse, sondern zur Aufweitung der vorhandenen.

Aufgrund der Inhomogenitat des Betons unterliegen die Rissabstande grofien Streuun-
gen, so dass beim reinen Zugstab das Rissbild keine absolute RegelmafSigkeit aufweist.
Die Grofie der Rissabstinde wird im Rahmen der hier beschriebenen Modellvorstel-
lung durch den minimalen und den maximalen Rissabstand begrenzt. Der kleinste
Abstand zwischen zwei Rissen s, min wird durch die sogenannte Verbundlange /, cha-
rakterisiert, da in der Umgebung eines vorhandenen Risses die Betonspannung tiber
die Verbundwirkung erst langsam aufgebaut werden muss. Ein neuer Riss kann dem-
nach frithestens am Ende der Verbundldnge entstehen, wenn hier die Zugfestigkeit
des Betons erreicht wird. Der maximale Rissabstand s;max entspricht der doppelten
Verbundlinge. Bei einem grofleren Abstand wiirde die in den Beton eingetragene Zug-
kraft ausreichen, um zwischen den vorhandenen Rissen einen neuen Riss zu bilden.
Die Eingrenzung des Rissabstandes s, erfolgt mit der Beziehung

lb S Sy S Zlb. (3-11)

In tiblichen Stahlbetonkonstruktionen wird sich hdufig, bedingt durch die Anordnung
von Biigel- bzw. Querbewehrung mit regelméfiigem Verlegeabstand s, ein gleichméfi-
ges Rissbild mit s, ~ s einstellen.

Die Anzahl der Risse in einem Stahlbetonzugstab ist ausschlaggebend fiir die Verldn-
gerung des Zugstabes bei Erreichen des abgeschlossenen Rissbildes. Je mehr Risse
auftreten, desto kleiner ist der Rissabstand und umso grofler ist die Verlangerung
u. Gleichzeitig nimmt die zugversteifende Mitwirkung des Betons ab. Die Dehnung
des Zugstabes ¢\ ist gleichbedeutend mit der mittleren Stahldehnung &g, des Beweh-
rungsstabes:

u
SstSM—T

(3-12)
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3.5 Rissbildung im Stahlbeton

Dabei erreicht die Stahldehnung im Riss ihren Hochstwert mit

Osr F
_ _ 3-13
Eor E EsAq ( )

und wird zwischen den Rissen durch die Verbundwirkung abgebaut.

Das Trag- und Verformungsverhalten des Zugstabes wird nach der abgeschlossenen
Rissbildung mafsgeblich durch die Dehnsteifigkeit der Bewehrung Es As bestimmt. Die
Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen ist als Zugversteifungseffekt (Tension-
Stiffening) durch den nahezu parallelen Versatz der Arbeitslinie des Stahlbetonzug-
stabes im Vergleich zum reinen Bewehrungsstahl (Zustand II) zu erkennen.

(D) FlieBen der Bewehrung

Uberschreitet die Stahlspannung im Riss die Streckgrenze, so nimmt die Verformung
erheblich zu. Eine weitere Kraftzunahme wird allein durch die Verfestigung des Stahl-
es ermoglicht. In unmittelbarer Umgebung der Risse treten plastische Stahldehnun-
gen auf, die infolge der groflen Relativverschiebung lokal zu einer Zerstérung des
Verbundes fiihren.

Mit der Zugfestigkeit der Bewehrung wird auch die Tragfdhigkeit des Stahlbetonzug-
stabes erreicht. Die maximale Verlingerung des Zugstabes ist direkt mit der Dukti-
litdit des Bewehrungsstahles, also mit seinem plastischen Verformungsvermogen, ver-
kntipft.

Rissbreiten

Mithilfe des zuvor beschriebenen Modells konnen Kréfte und Verformungen von auf
Zug beanspruchten Stahlbetonbauteilen berechnet werden. Im ungerissenen Zustand
verteilt sich die Zugkraft F entsprechend der Dehnsteifigkeiten E;As und E.A. auf den
Stahl- und den Betonquerschnitt. Fiir einen Schnitt im Bereich ungestorten Verbundes
gilt daher:

pn 1-p
E=F—2"" E=F—F _ -14
R T 1 Py TV 19
worin o = 4s/A. den geometrischen Bewehrungsgehalt und n = Es/E. das Verhiltnis

der Elastizititsmoduln von Stahl und Beton bezeichnen. Die Dehnungen im Beton
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3 Baustoffe und Einwirkungen

und in der Bewehrung sind entlang des Zugstabes identisch und konnen aus der

Dehnsteifigkeit EA! des Verbundquerschnittes im Zustand I ermittelt werden:

€ = € = —— (3-15)

mit  EA' = EA.(1+p(n—1)). (3-16)

Bei gerissenen Zugstdben wird zwischen dem Verhalten unmittelbar im Riss (reiner
Zustand II) und dem mittleren Bauteilverhalten unterschieden. Unabhéngig vom Fort-

schritt der Rissbildung wird die Stahlspannung im Riss mit

Osr = Ais (3-17)
bestimmt. Zwischen zwei Rissen fillt die Stahlspannung zur Mitte des Risselementes
ab, wéahrend sich die Betonspannung sukzessiv aufbaut. Zur Bestimmung des mitt-
leren Bauteilverhaltens wird der infinitesimale Ausschnitt dx aus dem Zugstab be-
trachtet. Der Ableitung der Verformungsbeziehungen liegt hier die Vorstellung einer
tiber das Bauteil konstanten Zugfestigkeit f. zugrunde. Weiterhin wird von einem
abgeschlossenen Rissbild mit gleichmé&fiigem mittleren Rissabstand sym gemafs Glei-

chung (3-11) ausgegangen:
Srm = )\Sr,max (0/5 <AL 1/0)- (3-18)

Hierin charakterisiert der Beiwert A das Verhilnis aus mittlerem und maximalem Riss-

abstand. Die mittleren Dehnungen im Beton &, und in der Bewehrung &g, konnen

folglich zu
1 F
Eem = — /sc(x)dx und (3-19)
Srm
0
1 Srm 1 Srm
&m = —— /Ss(x)dx = & — T /ASS(x)dx (3-20)
Srm rm
0
4 X
mit  Ae(x) = /Tb(x)dx (3-21)
ds Es J
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3.5 Rissbildung im Stahlbeton

berechnet werden, worin ds der Durchmesser des Bewehrungsstahles ist. Ist der Ver-
lauf der Verbundschubspannung 1j,(x) bekannt, kénnen Gleichung (3-21) gelost und
die mittleren Stahl- und Betondehnungen bestimmt werden.

Ferner kann unter der Annahme, dass die Querschnitte eben bleiben (Bernoulli-Hypo-
these), die Anderung des Schlupfes dé(x) entlang des infinitesimalen Stabelementes
dx aus der Differenz der Verformungen des Stahles und des Betons ermittelt werden:

dé(x)
dx

= &s(x) —ec(x). (3-22)

Die Rissbreite we = 26(0) entspricht dann dem zweifachen Schlupf im Riss (vgl.
Bild 3.8b). Sie lédsst sich auch tiber die mittleren Verformungen ausdriicken:

Wer = Srm (esm - scm) . (3-23)

Durch den Ansatz einer konstanten Verbundschubspannung 1, fiir Stahlspannungen
im Riss 05y < fy werden, wie im Zuggurtmodell von Marti et al. (1998) vorgestellt, die
Verldufe der Stahl- und Betondehnungen linearisiert (Bild 3.8). Die Beziehungen (3-19)

und (3-20) lassen sich dadurch erheblich vereinfachen:

Tpo Stm O

€m = Ec ds 1 _p/ (3_24)
Tho S

€sm = &sr — %Oidrm (3-25)
s s

Der mittlere Rissabstand s, ergibt sich damit zu

_ Afal—p
Ol ds. (3-26)

Mit dem Flieflen der Bewehrung im Riss nimmt die Stahldehnung zu (s im Bild 3.8c).
Die Verbundbedingungen verschlechtern sich erheblich und die Verbundschubspan-
nung fallt auf 7,; ab (vgl. Bild 3.6). Das mittlere Verformungsverhalten der Bewehrung

kann in diesem Beanspruchungszustand mit dem Ausdruck

_ (0w _fy)2 ds <1 _ Ea Tbo) n (76 — fy) Too | (esy _ o Srm) (3-27)

€sm —
4 Egh 1 Srm Es Ty Es Tb1 Esds

beschrieben werden. Unter der Voraussetzung einer ausreichenden Duktilitdt des Be-

wehrungsstahles kann dieser bei weiterer Steigerung der Beanspruchung auf voller
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3 Baustoffe und Einwirkungen

a) 1t wer
p 7 Verlidufe nach dem Zuggurtmodell
§ g é 1 d) (Volligkeitsbeiwert ag = 0,5)
F 1 F ===== parabelférmige Verldufe (xs = 0,57)
| Srm |
b) V]
T T
=3 b/O’ = b0 Tb1
Vi X X
-
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= Y — —
= = = ~— %
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Bild 3.8: Zuggurtelement: a) Ausschnitt aus dem Zugstab; b) Verldufe der Verbundschubspan-
nung T,, der Dehnungen im Beton ¢, und im Stahl &5 sowie des Schlupfes ¢ bei abgeschlos-
senem Rissbild (Vergleich des Zuggurtmodells zu realistischen Verldufen); ¢) Verbundschub-
spannung und Dehnungen bei Flieflen des Stahles in der Rissumgebung

Lénge plastifizieren. Im gesamten Zuggurtelement wirkt nun die reduzierte Verbund-
schubspannung T3, so dass die mittlere Verformung des Stahles der Beziehung

Osr — T
Esm — 751‘E hfy + (Ssy - Elhs;m> (3_28)
S S S

gehorcht.

Die mit der Idealisierung der Verbundschubspannungs-Schlupf-Beziehung einherge-
hende Linearisierung der Stahl- und Betondehnungen fiihrt bei vorwiegend kurzzei-
tiger Belastung zu einer Uberschitzung der mit Gleichung (3-23) ermittelten Rissbrei-
te wer. Der tatsdchliche Dehnungsverlauf ist eher parabelférmig. Durch Einfithrung
des Volligkeitsbeiwertes o = 0,57 bei der Bestimmung der mittleren Verformungen
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3.6 Einwirkungen auf Kaikonstruktionen

kann diesem Umstand Rechnung getragen werden (Konig und Tue, 1996). Fiir die

kurz

Rissbreite bei kurzzeitiger Belastung w;

folgt dann:

WET? = 2 (1 — ) Wer - (3-29)

Unter langandauernder Zugbeanspruchung kann das sogenannte Verbundkriechen
beobachtet werden. Durch Kriechen entzieht sich der Beton innerhalb der Verbundzo-
ne seiner Beanspruchung. Die Betonspannung (und damit die Mitwirkung des Betons)
wird reduziert, wihrend die Spannung in der Bewehrung ansteigt. Dadurch nehmen
die Verformung des Zugstabes u und die Rissbreiten w., geringfiigig zu. Ein ver-
gleichbares Verhalten wird durch wiederholte Belastung hervorgerufen und tritt glei-
chermafien in der Zugzone von gerissenen Biegetrdgern auf. Dies kann beispielswei-
se durch eine Abminderung des Volligkeitsbeiwertes & beriicksichtigt werden (Zilch
und Zehetmaier, 2010). Die im Verlauf dieser Arbeit entwickelten Modelle basieren
grundsitzlich auf den Annahmen des Zuggurtmodells nach Marti et al. (1998), so dass
den Auswirkungen langandauernder und wiederholter Belastungen hier keine weite-

re Aufmerksamkeit gewidmet wird.

3.6 Einwirkungen auf Kaikonstruktionen

3.6.1 Eigenspannungen, innerer und dufierer Zwang

Zu den mafigeblichen Beanspruchungen in langen fugenlosen Kaianlagen gehoren
Spannungszustinde, die auf Zwingungen und Eigenspannungen zurtickzufiihren
sind. Zum besseren Verstindnis der in dieser Arbeit verwendeten Begrifflichkeiten
werden zundchst beide entsprechend ihrer Ursache und Auswirkung voneinander ab-

gegrenzt.

Eigenspannungen und Zwangspannungen

Eigenspannungen werden durch linear oder nichtlinear tiber die Querschnittshohe ver-
teilte Dehnungen hervorgerufen. Sie entstehen unabhingig von der Art der Lagerung
und sind tiber den Querschnitt integriert mit sich selbst im Gleichgewicht (Bild 3.9).
Sie erzeugen folglich weder Schnittgroien im Bauteil noch Lagerreaktionen, weshalb

sie in der Literatur haufig mit inneren Zwangspannungen gleichgesetzt werden. Als
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3 Baustoffe und Einwirkungen

Ursache kommen beispielsweise nichtlinear verteilte Temperaturfelder infolge der Hy-

dratationswarmeentwicklung beim Erhérten des Betons infrage.

Zwangspannungen treten immer dort auf, wo die freie Bauteilverformung aufgrund
entsprechender Lagerbedingungen behindert wird (nicht zwangungsfreie Lagerung),
oder wenn statisch tiberbestimmten Systemen eine Verformung aufgezwungen wird
(z.B. Lagersetzung). Hierbei werden wiederum Lagerreaktionen und Schnittgrofsen
im Bauteil hervorgerufen. Wahrend zentrische Zwangspannungen {iiber die Quer-
schnittshohe konstant sind und eine Normalkraft im System erzeugen, wird durch
linear verteilte Zwangspannungen der Querschnitt auf Biegung beansprucht (Biege-
zwangspannungen). Dies ist beispielsweise zu beobachten, wenn sich ein an beiden
Enden eingespannter Balken an der Oberseite stiarker erwdrmt als an der Unterseite.
Die an den Einspannstellen verhinderte freie Verdrehung des sich nach oben wolben-
den Balkens erzeugt Lagermomente sowie eine Biegebeanspruchung im Balken selbst.
Die behinderte Langenausdehnung resultiert in Lagerkraften und einer Drucknormal-
kraft im eingespannten Balken. Eigen- und Zwangspannungszustande konnen auch

gleichzeitig auftreten und sich tiberlagern (Bild 3.9).

Innerer und dufSerer Zwang

Zwangspannungen konnen nach ihrer Ursache in inneren und dufieren Zwang un-
terschieden werden. Hierbei bezeichnet der innere Zwang die aus dem Bauteil selbst
hervorgerufenen Spannungen, die beispielsweise durch das Abfliefflen der Hydrata-
tionswarme entstehen (vgl. Abschnitt 4.2.1). Auch das Schwinden (Abschnitt 3.6.2)
fuihrt in Stahlbetonbauteilen zu einem inneren Zwangspannungszustand, weil der Be-
ton durch die Bewehrungseinlagen aus Stahl an seiner freien Schwindverkiirzung
gehindert wird.

: | m— :
1 1 1
i i i
i i@ i
i _ i i
i = i + { +
i i ]
i i i
i i l
1 1 1
nichtlinearer zentrische Biege- Eigen-
Spannungszustand Zwangspannungen spannungen

Bild 3.9: Uberlagerung von Zwang- und Eigenspannungen zum nichtlinearen Spannungszu-
stand
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3.6 Einwirkungen auf Kaikonstruktionen

Als duflerer Zwang werden solche Zwangspannungszustdnde bezeichnet, die durch &du-
ere Einwirkungen verursacht werden. Hierzu zahlen aufgezwungene und behinder-
te Verformungen, die beispielsweise aufgrund ungleichméfiiger Lagersetzungen oder
Klimaeinwirkungen, wie Sonneneinstrahlung und Temperaturunterschiede zwischen

dem Bauteil und seiner Umgebungsluft, entstehen.

Die verschiedenen Zwangursachen kénnen gleichzeitig wirken, so dass deren Auswir-
kungen nicht immer eindeutig zugeordnet werden konnen. Die hierbei auftretenden
Spannungszustinde sind hédufig eine Kombination aus zentrischen Spannungen und

Biegezwangspannungen sowie iiberlagerten Eigenspannungen.

3.6.2 Beanspruchung aus der Herstellung des Betons

Beton erhértet aufgrund der chemisch-mineralogischen Reaktion des Bindemittels mit
dem Anmachwasser (Hydratation). Zu den wichtigsten hydraulischen Bindemitteln
zdhlt der Portlandzement, dessen Hauptbestandteile Kalziumoxid (CaO) und Silizi-
umoxid (5i0,) sind. Sie liegen nach dem Mahlen und Brennen der Rohstoffe Kalkstein
oder Kreide und Ton in mineralischen Phasen als Trikalziumsilikat (3 CaO - SiO,) und
Dikalziumsilikat (2 CaO - SiO,) vor. In kleineren Anteilen sind auch Aluminiumoxid
(Al,O3) und Eisenoxid (Fe,O3) als Trikalziumaluminat und verschiedene Aluminat-
ferrite im Zementklinker enthalten.

Die Hydratation erfolgt tiber die Oberfldche des fein gemahlenen Zementklinkers, die
unter Bildung von Hydratkristallen aufgelost werden (Hornbogen et al., 2012). Ein
Beispiel hierfiir ist die Reaktion von Trikalziumsilikat mit Wasser zu Kalziumsilikat-
hydrat und Kalziumhydroxid:

2 (3Ca0 - $i0,) + 6H,0 — 3Ca0-2Si0, - 3H,0 + 3Ca(OH), . (3-30)

Der abgebundene Zementleim wird als Zementstein bezeichnet und bildet zusammen
mit der Gesteinskérnung ein festes Gefiige (vgl. Bild 3.10).

Der Abbindevorgang ist exotherm, so dass sich der Betonkorper erwédrmt, solange
die freigesetzte Hydratationswarme grofier ist als die im gleichen Zeitraum abgege-
bene Warmemenge. Der Warmestrom im Bauteil fithrt zu Temperaturgradienten und
es entsteht eine dreidimensionale, zeitlich verdnderliche Temperaturverteilung. Diese
wird im Wesentlichen durch die Bauteildicke und durch die Rand- bzw. Warmetiber-
gangsbedingungen beeinflusst. Wahrend bei schlanken Bauteilen von einer nahezu

konstanten Temperaturverteilung ausgegangen werden kann, wéchst die Tempera-
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3 Baustoffe und Einwirkungen

turdifferenz zwischen dem Kern und der Oberfldche mit steigender Bauteildicke an.
Es treten nichtlinear verteilte Temperaturdehnungen auf, die in der Folge zu inneren
Zwangspannungen fiihren. Bei zwangungsfreier Lagerung sind dies allein Eigenspan-
nungen. Aufgrund des nach auflen hin abfallenden Temperaturgradienten entstehen
am Rand des Bauteiles Zugspannungen, die Einrisse an der Bauteiloberflache verur-

sachen konnen.

Bei unterschiedlichen Warmetibergangsbedingungen an der Grenzfliche zwischen
dem Bauteil und seiner Umgebung stellen sich asymmetrische Temperaturfelder ein,
die aufgrund des linearen Anteiles zusammen mit dem konstanten Anteil (mittlere
Temperaturdnderung) eine Verformung des Bauteiles zur Folge haben. Wird die freie
Verformung des Bauteiles behindert, so fithrt dies zu zentrischen Spannungen und

Biegezwangspannungen (Bild 3.9), wodurch sogar Trennrisse entstehen konnen.

Weiterhin bewirken chemische und physikalische Vorgiange wahrend und nach der
Hydratation eine Verdnderung des Wasserhaushaltes sowie eine damit einhergehen-
de Volumenabnahme, die ebenfalls Zwangzugspannungen im Bauteil zur Folge hat.
Diese als Schwinden bezeichneten Vorgang laufen ohne Einwirken einer dufSeren Last
oder Temperaturanderung ab und konnen nach Grube (1991) in vier Arten unterschie-
den werden:

Das Kapillarschwinden (Frithschwinden) tritt im frischen, noch verformbaren Beton
auf, wenn an der Oberfldche des Betonkorpers Wasser verdunstet. Durch Kapillarkraf-
te entstehen in der Folge Zwangzugspannungen. Begiinstigt wird dies durch Wind,

a) b) V)
x
x
‘ Zement Waser Gesteins- O Hydrat-
Silikatlosung kornung kristalle

Bild 3.10: Schematische Darstellung des Erhdrtens von Beton: a) Gemisch aus Gesteinskor-
nung, Zement und Wasser; b) teilweise Hydratation des Zementes und Verkleben der Sand-
korner; ¢) Vollstindige Hydratation und Verkleben der Sandkorner durch die Hydratphase
(aus Hornbogen et al., 2012)

48



3.6 Einwirkungen auf Kaikonstruktionen

hohe Temperatur und geringe Luftfeuchtigkeit, wodurch die Gefahr einer frithen Riss-
bildung steigt.

Das Trocknungsschwinden setzt nach der Erhédrtung des Zementleimes ein. Durch die
Abnahme des Feuchtegehaltes im Bauteil nehmen die physikalischen Bindungskrafte
(van der Waals-Kréfte) zwischen den Kalziumsilikathydrat-Kristallen zu und fiihren
so zu einer Verringerung des Betonvolumens. Wird der Beton hoher Luftfeuchtigkeit
oder Wasser ausgesetzt, so beginnt er zu quellen. Damit ist das Trocknungsschwin-
den teilweise reversibel. Die Grofle der (End-)Schwindverformung ist insbesonde-
re von der Luftfeuchtigkeit abhdngig und kann bei méaflig feuchter Umgebung die
Bruchdehnung des Betons tibersteigen, so dass bei verformungsbehinderten Bautei-
len netzartige Schwindrisse entstehen kénnen. Bei massigen Betonkodrpern fiihrt der
Feuchtegradient im Inneren zu unterschiedlichen Schwinddehnungen und folglich zu

Eigenspannungen.

Das chemische Schwinden tritt in einer frithen Phase der Hydratation auf und liegt
darin begriindet, dass das Gesamtvolumen der Ausgangsstoffe vor der Hydratation
grofier ist als das Volumen der Hydrate. Dies wirkt sich insbesondere bei kleinen
Wasser-Zement-Werten (hoher Zementgehalt) aus.

Das Karbonatisierungsschwinden tritt im Festbeton auf. Im Porenwasser gelostes CO,
aus der Umgebeungsluft reagiert mit dem bei der Hydratation entstanden Kalziumhy-
droxid zu Kalziumkarbonat. Hierbei wird zuvor molekular gebundenes Wasser frei-
gesetzt:

Ca(OH), +CO, — CaCO, + H,0. (3-31)

Da die Karbonatisierung auf die oberflichennahen Bereiche beschrankt, hat sie nur
einen geringen Einfluss auf eine Zwangbeanspruchung im Betonbauteil. Ein wesent-
lich ungtinstigerer Nebeneffekt dieser Reaktion ist der Abfall des pH-Wertes im Beton
durch den Abbau des Kalziumshydroxides, wodurch die Korrosionsgefahr der Beweh-

rung zunimmt.

Insgesamt hat das Schwinden einen groflen Einfluss auf die Beanspruchung und die
Rissbildung im jungen Beton. Da die Entwicklung der mechanischen Eigenschaften
und der Zwangaufbau wéhrend der Hydratation mit unterschiedlichen Geschwindig-
keiten ablaufen (vgl. Abschnitt 4.2.1), ist es dufSerst schwierig, diesen komplexen Vor-
gang allumfassend und allgemeingiiltig zu beschreiben. Ein vereinfachtes Modell zur
Berticksichtigung der herstellungsbedingten Beanspruchung iiber eine Abminderung
der effektiven Bauwerkszugfestigkeit wird im Abschnitt 4.2.2 ausfiihrlich diskutiert.
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3.6.3 Klimatisch bedingte Temperatureinwirkungen

Kaianlagen werden aufgrund ihrer exponierten Lage im Hafengebiet durch unter-
schiedliche Klimaeinwirkungen beansprucht. Die hédufig feuchte Umgebungsluft mit
hohem Salzgehalt stellt eine chemische Einwirkung fiir den Stahlbetontiberbau dar.
Diesem chemischen Angriff kann eine angepasste Betonrezeptur und eine ausreichen-
de Betoniiberdeckung der Bewehrung entgegengesetzt werden.

Andere meteorologische Einfliisse, wie die Umgebungslufttemperatur, Wind und Son-
neneinstrahlung, erzeugen unterschiedliche instationdre Temperaturfelder in den ver-
schiedenen Abschnitten des Kaimaueriiberbaues, wodurch Zwang- und Eigenspan-
nungen hervorgerufen werden. Mafigebend fiir die Temperaturzustande im Bauteilin-
neren sind neben der Bauteilgeometrie die baustoffspezifischen Parameter fiir War-
metransport und -speicherung, die Warmetibergangsbedingungen an der Oberflache
sowie die GroBle des Warmeeintrages von auflen. Einen detaillierten Einblick zum
Einfluss des Wettergeschehens auf die klimatisch bedingten Temperaturverldufe im
Kaimaueriiberbau liefert die Arbeit von Aberspach (2010). Bei dem darin entwickel-
ten Modell erfolgt zunéchst eine Aufteilung des Kaiquerschnittes in die Bereiche un-
terschiedlicher klimatischer Beanspruchung (Bild 3.11), an denen anschlieSend tran-
siente Warmeberechnungen auf Grundlage von langjdhrigen Messreihen des Deut-
schen Wetterdienstes durchgefiihrt werden. Aus den lokalen Klimadaten im Berech-
nungszeitraum (Verlauf von Lufttemperatur, Windgeschwindigkeit, Sonnenstand und
Bedeckungsgrad mit Wolken am Standort Hamburg) wurden die Zeitreihen fiir Au-
fentemperatur und Warmetibergangskoeffizienten ermittelt und schlieSlich fiir die
einzelnen Querschnittsbereiche die Temperaturprofile bestimmt. Die Ergebnisse sind
in Form von konstanten, linearen und nichtlinearen Temperaturanteilen dargestellt,
die so als Temperaturlastfall bei der Berechnung von Kaikonstruktionen angesetzt

werden konnen.

3.6.4 Einwirkungen aus dem Hafenbetrieb

Die mafigebenden Bemessungsgrofien fiir den Neubau und die Erweiterung von Con-
tainerhdfen werden fast ausschliefllich durch die zu erwartenden Schiffsgrofien be-
stimmt. Das stetige Wachstum der Containerschiffe wirkt sich nicht nur auf die Sohl-
tiefe der Hafenbecken, die Lange der Liegepldtze und die Grofle der Containerkrane
aus, sondern stellt auch steigende Anforderungen an die Leistungsfihigkeit des ge-
samten Terminalbereiches und der Hinterlandlogistik. Die Belastungen bei An- und
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Bild 3.11: Aufteilung typischer Kaiquerschnitte in Bereiche unterschiedlicher klimatischer Be-
anspruchung (aus Aberspach, 2010)

Ablegemandovern sowie die Einwirkungen aus vertauten Schiffen spielen dabei eine
ebenso wichtige Rolle. Ein Grofiteil dieser Faktoren wirkt sich direkt oder indirekt
auf die Bemessung des Stahlbetoniiberbaues aus und wird daher im Folgenden kurz
erldutert. Auf Einwirkungen, welche primér die Griindung der Kaikonstruktionen be-

anspruchen (z. B. Erddruck auf die Spundwand), wird hier nicht weiter eingegangen.

Beim Anlegen von Schiffen wirken stofsartige Kréfte auf die Kaianlage, die durch ent-
sprechende Fenderungen abgebremst und verteilt werden sollen. Ausschlaggebend
fur die Grofse des Anlegedruckes sind die Schiffsabmessung, die Anlegegeschwin-
digkeit, das Dissipationsvermogen der Fender sowie das Verformungsvermoégen von
Schiffswand und Bauwerk.

Ist das Schiff vertdaut, kann das Loschen und Laden mithilfe der Containerkrane be-
ginnen. Dabei ist es erforderlich, dass das Schiff moglichst ruhig am Liegeplatz liegt
und seine (durch Wind, Stromung, Seegang, wechselnde Wasserstdnde, vorbeifahren-
de Schiffe sowie durch die Be- und Entladevorgiange induzierten) Bewegungen wei-
testgehend begrenzt werden. Hierzu wird es mittels Trossen an Pollern festgemacht,
wodurch Zugkréfte in allen Raumrichtungen direkt auf den Stahlbetontiberbau {tiber-
tragen werden. Zusétzlich wirken Druck- und Reibungskrifte auf die Fenderung. Ent-
sprechend den zu erwartenden Schiffsgrofien miissen diese Kréfte bei der Berechnung
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der Kaianlagen berticksichtigt werden. Anhaltswerte fiir Belastungen durch Schiffe
(Pollerzug und Fenderdruck) kénnen beispielsweise den Empfehlungen des Arbeits-
ausschusses , Ufereinfassungen” (EAU, 2012) oder den Dokumenten der jeweils zu-
staindigen Hafenverwaltung (z.B. Hamburg Port Authority, 2008) entnommen wer-
den.

Der eigentliche Terminalbetrieb fiihrt zu Belastungen durch die Containerkrane sowie
zu Einwirkungen aus der Zwischenlagerung und dem Umschlag der Container. Da
die Umschlaggerdte in den meisten Féllen fiir jeden Terminal mafigeschneidert wer-
den, missen die zu berficksichtigenden Lasten individuell mit dem Kranhersteller
und dem Terminalbetreiber abgestimmt werden. In EAU (2012) werden Anhaltswerte
fiir statische Lasten gegeben. Dabei spielt insbesondere die Entwicklung der Schiffs-
breiten eine wichtige Rolle. Verftigen die derzeit grofsten Containerschiffe noch tiber
22 oder 23 Containerreihen an Deck, so werden derzeit bei Neubauprojekten die Con-
tainerkrane fiir Schiffe mit 25 Containerreihen ausgelegt. Die tiber 80 m hohen Krane
sind hierfiir mit wasserseitigen Auslegern von fast 70m Lange ausgestattet und kon-
nen im Tandembetrieb vier Standardcontainer mit 120t Gewicht bewegen. Hieraus
resultieren grofie Vertikallasten, die im Regelfall tiber acht Rader je Portalstiitze auf
die Kranbahn und den darunter liegenden Kranbahnbalken verteilt werden. Nach
aktuellem Stand der Umschlagtechnik konnen diese bis 1400 kN/m betragen (Pfeiffer,
2012). Zusétzlich wirken durch von Wind, Anfahren, Bremsen und Schieflauf hervor-
gerufene Horizontalkrifte auf die Kranbahn, die im Allgemeinen mit 10...15% der
Vertikallast in Ansatz gebracht werden.

Die Berticksichtigung einer dynamischen Beanspruchung zur Beurteilung der Dauer-
haftigkeit des Stahlbetonbauwerkes erfolgt zumeist durch den Ansatz eines Schwing-
beiwertes (dynamischer Vergroflerungsfaktor) in einer quasi-statischen Berechnung.
In Rapp (2012) wird das Schwingverhalten von Containerkranen im Betrieb unter-
sucht. Das Heben, Senken und Verfahren eines Containers mithilfe einer am Ausleger
gefiihrten Laufkatze und die daraus resultierenden Bewegungen verursachen erheb-
liche Schwingungen der gesamten Kranstruktur. Die Untersuchungen zeigen, dass
diese zusatzlich durch Wind angefacht werden und eine extreme Sturmboe sogar
zum Abheben einer Portalstiitze fiihren kann. Weitere dynamische Kréfte werden
beim Uberfahren von Imperfektionen in der Kranbahn (z. B. Schienenausbriiche oder
Schieflauf) in das darunterliegende Tragwerk eingeleitet. Solche dynamischen Einwir-
kungen sowie haufig wiederkehrende Lasten fithren zur Ermiidung des Stahlbetons
und sollten bei Untersuchungen zur Dauerhaftigkeit nicht unberiicksichtigt bleiben.
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4 Numerische Berechnung von
Stahlbetontragwerken

4.1 Berechnungen mit der Finite-Elemente-Methode

4.1.1 Allgemeines

Computergestiitzte Berechnungen sind aus der Tragwerksplanung und Bauwerksana-
lyse heutzutage nicht mehr wegzudenken. Das zur Ermittlung der Schnittgrofien und
Verformungen erforderliche Losen von Differentialgleichungen ist fiir einfache Geo-
metrien und Aufgabenstellungen noch auf analytischem Wege moglich. Komplexe,
diskontinuierliche Systeme wie dreidimensionale Flichentragwerke koénnen jedoch
nicht mehr ,von Hand” berechnet werden. Hierfiir sind numerische Niherungsver-
fahren von Noten, wie beispielsweise die Methode der Finiten Elemente (FEM), die
in den 1950er Jahren von John Argyris (Stuttgart, London) und Ray W. Clough (Ber-
keley) unabhingig voneinander entwickelt wurde. Bei dieser Art der Diskretisierung
wird das Tragwerk (Kontinuum) in viele kleine (endlich grofie) Elemente zerlegt, so
dass die komplexe Verformungsfigur durch einzelne, stiickweise stetige Funktionen
(Ansatz- oder Formfunktionen) angendhert werden kann. Die mathematischen und
mechanischen Hintergriinde der Finite-Elemente-Methode werden beispielsweise in
Bathe (2002) detailliert erlautert.

In der Strukturanalyse steht zur Losung verschiedenartiger Fragestellungen eine Viel-
falt an Elementtypen (Strukturelementen) mit speziellen Ansatzfunktionen zur Ver-
fligung (Bild 4.1a-e). So konnen allgemeine Stabtragwerke beispielsweise durch Bal-
kenelemente mit sechs Freiheitsgraden je Elementknoten diskretisiert werden (drei
Verschiebungsfreiheitsgrade u,v,w und drei Rotationsfreiheitsgrade ¢y, ¢y, ¢:). Bei
Fachwerken nach Theorie 1. Ordnung wird das System durch die Eliminierung der
Rotationsfreiheitsgrade so vereinfacht, dass keine Stabverkriimmung und Verdrehung
auftreten konnen (Bild 4.1b).
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Bild 4.1: Elementtypen und zugehorige Knotenfreiheitsgrade: a) Balkenelement; b) Fachwerk-
stab; ¢) Scheibenelement; d) Plattenelement; e) Schalenelement; f) Kontinuumselement

Bei raumlichen Flachentragwerken spielen deren Form und insbesondere die Art der
Beanspruchung eine entscheidende Rolle fiir die Wahl des passenden Elementtyps.
Tritt die Beanspruchung allein innerhalb eines ebenen Flachentragwerkes auf (z.B.
aussteifende Wiande), so bieten sich Scheibenelemente an. Sie besitzen in den meisten
Féllen nur zwei Verschiebungsfreiheitsgrade innerhalb der Scheibenebene (Bild 4.1c),
so dass Verformungen und Schnittgrofien senkrecht dazu nicht abgebildet werden
konnen. Da haufig auch der Rotationsfreiheitsgrad ¢, senkrecht zur Ebene nicht vor-
handen ist, miissen Kopplungen mit anderen Elementtypen (z. B. mit Balkenelemen-

ten) oder konzentriert angreifende Einzelmomente gesondert modelliert werden.

Zur Berechnung von Tragwerken mit Lasten senkrecht zur Ebene (z. B. Decken) sind
Plattenelemente geeignet (Bild 4.1d). Diese besitzen die drei Knotenfreiheitsgrade
w, ¢x, ¢y und sind geeignet zur Tragwerksanalyse bei zweiachsiger Biegebeanspru-
chung. Sie kdnnen aber aufgrund des speziellen Elementansatzes keine Normalspan-
nungen in der Mittenebene darstellen, so dass beispielsweise Zugspannungen, die
durch eine behinderte Zwangverformung verursacht werden, bei der Berechnung
keine Berticksichtigung finden. Fiir solche kombinierten Beanspruchungen sowie fiir
nichtebene Flachentragwerke kénnen Schalenelemente (Bild 4.1e) verwendet werden.
Diese besitzen alle drei Verschiebungsfreiheitsgrade und je nach Elementansatz zwei
bzw. drei Rotationsfreiheitsgrade.

Fragestellungen mit mehrdimensionalen Spannungszustdnden koénnen nur schwer
mit den zuvor beschriebenen Strukturelementen untersucht werden. Hierfiir sind
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komplexe Modelle mit einer Vielzahl an Kontinuumselementen (nur Verschiebungs-
freiheitsgrade, Bild 4.1f) erforderlich. Die ganzheitliche Untersuchung grofser Struk-
turen mit diesem Elementtyp bringt die in der Ingenieurpraxis heute tiblichen Rech-
nerkapazitdten schnell an ihre Leistungsgrenzen, so dass solche Berechnungen nur
im Einzelfall moglich sind und eher den Forschungseinrichtungen vorbehalten blei-
ben. Des Weiteren sind die dringend erforderlichen Plausibilitdtskontrollen und das
Herausfiltern der wesentlichen Ergebnisse umso schwieriger, je umfangreicher und
untibersichtlicher das Modell ist. Daher sollten FE-Modelle auf das Wesentliche redu-

ziert werden — so einfach wie moglich, so komplex wie nétig (Duda, 1998).

Trotz der genannten Schwierigkeiten bei der Modellierung und Auswertung ist die
Finite-Elemente-Methode in den letzten Jahrzehnten zu dem universellen Handwerks-
zeug des Bauingenieurs avanciert, das sowohl bei groflen und komplizierten Struk-
turen, als auch (aus Bequemlichkeit) bei einfachen Systemen Anwendung findet. Ein
weiterer Grund fiir die allméhliche Verdrangung der Handrechnung sind die vielfalti-
gen, zu berticksichtigenden Lastfélle, fiir die je nach Bemessungssituation die mafige-
bende Lastfallkombination gefunden werden muss. Die Superposition der einzelnen
Lastfalle setzt lineare Systeme voraus, so dass in der Ingenieurpraxis hauptsachlich
solche FE-Modelle verwendet werden.

Zur wirklichkeitsnahen Berechnung von Stahlbetonkonstruktionen sind Modelle er-
forderlich, die sowohl das hochgradig nichtlineare Baustoffverhalten des Betons als
auch die Verbundwirkung zwischen Beton und Bewehrung abbilden kénnen. Mit sol-
chen nichtlinearen FE-Modellen werden beispielsweise die Rissbildung und der damit
einhergehende Abbau der Steifigkeit berticksichtigt. Dies kann insbesondere bei der
Bemessung fiir Zwang zu wirtschaftlicheren Ergebnissen fithren. Allerdings steigt das
Fehlerpotential durch die Verwendung der nichtlinearen FEM an, was nicht zuletzt
in der Schwierigkeit der realistischen Abbildung des Tragverhaltens eines gerissenen
Stahlbetonquerschnittes begriindet ist. Die nachfolgenden Abschnitte leisten einen
Beitrag zum besseren Verstindnis der Rissbildung im Stahlbetonbau und zur Mo-
dellierung des nichtlinearen Baustoffverhaltens. Die mechanischen Grundlagen zur
inelastischen Strukturanalyse und vertiefende Kenntnisse hierzu wurden von Jirdsek
und Bazant (2001) umfassend zusammengestellt. Weiterhin liefert Rombach (2006)
baupraktische Hinweise zur Modellierung von Stahlbetontragwerken mit der FEM

sowie zu Fehlerquellen und ihrer Vermeidung.
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4.1.2 Nichtlineare Modelle zur Berechnung von Stahlbeton

Nichtlinearen Berechnungen eilt aus den zuvor genannten Griinden hédufig der Ruf
nach der ,Methode mit den besseren Ergebnissen” voraus. Dabei hat das Wort ,nicht-
linear” zunichst keine besondere Aussagekraft, da nicht eindeutig feststeht, ob es
sich hierbei um eine stoffliche Nichtlinearitét (z. B. Inelastizitét) oder eine geometrisch
nichtlineare Berechnung (z. B. nach Theorie II./IIl. Ordnung) handelt. Bei Letzter sind
die Gleichgewichtsbedingungen auch am verformten System erfiillt, was insbesonde-
re bei stabilitatsgefahrdeten Tragwerken berticksichtigt werden sollte. Auf die geome-
trischen Nichtlinearitaten wird im Weiteren nicht detaillierter eingegangen, weil diese
bei der Beurteilung der Zwangbeanspruchung von Kaianlagen eine untergeordnete
Rolle spielen.

Einen wesentlichen Einfluss auf die Beanspruchung eines Stahlbetonbauteiles (Ver-
formungen und Schnittgréfien) haben hingegen die baustofflichen Nichtlinearitaten
und der mit der Rissbildung einhergehende Steifigkeitsverlust. So sollte im Sinne ei-
ner wirtschaftlichen Bemessung beispielsweise der Abbau der Zwangbeanspruchung
durch das Aufreilen des Betons in den Berechnungsmodellen berticksichtigt werden.
Hierfiir stehen im Wesentlichen zwei verschiedene Arten der Modellierung zur Verfii-
gung. Entweder kann die Rissbildung im Beton direkt {iber Diskontinuitdten im Ver-
schiebungsfeld erfasst werden (diskreter Rissansatz). Oder es kann die Bildung von
Rissen indirekt tiber eine Entfestigung des Betons in der Zugspannungs-Dehnungs-
Beziehung modelliert werden (verschmierter Rissansatz). Fiir die Berticksichtigung
des Verbundes zwischen dem Beton und der Bewehrung werden spezielle Verbund-
elemente oder entsprechende Verbundschubspannungs-Schlupf-Beziehungen verwen-
det.

Modelle mit einem diskreten Rissansatz (discrete crack models) ermoglichen sowohl
die Lokalisierung einzelner Risse als auch die Berechnung der Rissausbreitung in-
nerhalb des Tragwerkes. Dabei existieren verschiedene Methoden, wie die Diskonti-
nuitdten erfasst werden konnen. Bei den sogenannten Remeshing-Verfahren wird die
Rissbildung durch die Teilung von Elementen oder durch die Auflésung der Ver-
kniipfung zwischen zwei Elementen abgebildet. Dies erfordert eine Neuvernetzung
in der Umgebung der Rissspitze und bedarf daher eines hohen numerischen Auf-
wandes. Zur Untersuchung bruchmechanischer Lokalisierungsphédnomene sind daher
Elemente mit eingebetteten Diskontinuitdten, wie sie beispielsweise in der erweiterten
Finite-Elemente-Methode (XFEM: eXtended Finite Element Method) verwendet werden,
besser geeignet. Mittels zusétzlicher lokaler Freiheitsgrade im Elementansatz werden
hier die Verschiebungen in einen kontinuierlichen und einen diskontinuierlichen An-
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teil zerlegt, so dass diese Methode unabhingig von der Vernetzung bleibt. Insgesamt
wird deutlich, dass Modelle mit diskretem Rissansatz eher fiir Sonderfragestellungen
und detaillierte Untersuchungen von Diskontinuitidtsbereichen im Tragwerk geeignet
sind (Aberspach, 2010).

In der taglichen Ingenieurpraxis sind die genaue Lage der Risse und der exakte Riss-
verlauf in der Regel von untergeordnetem Interesse. Fiir eine rasche und sichere
Tragwerksanalyse und zur guten konstruktiven Durchbildung werden vielmehr die
Spannungen und deren Verlauf im Querschnitt benotigt. Daraus werden die Bemes-
sungsschnittgroffen ermittelt und es kdnnen die Entscheidungen zur erforderlichen
Menge und richtigen Anordnung der Bewehrung getroffen werden. Dabei ist es im
Sinne einer wirtschaftlichen Bemessung haufig notwendig, die nichtlinearen Baustoff-
eigenschaften des Stahlbetons zu berticksichtigen. Hierfiir haben sich Modelle mit ver-
schmierter Rissbildung durchgesetzt (smeared crack models). Das Aufreifien des Betons
bei Erreichen der Zugfestigkeit wird dabei durch eine Entfestigung des Baustoffes ab-
gebildet. Dadurch lasst sich der mit der Rissbildung einhergehende Steifigkeitsabbau
bei der Berechnung der Tragwerksverformung und der Zwangschnittgrofien auch in
grofien, vergleichsweise grob vernetzten Modellen erfassen. Das Elementnetz muss
wéhrend der Berechnung nicht angepasst werden.

Fiir das Zusammenwirken des Betons und der Bewehrung ist der Verbund an der
Grenzflaiche zwischen beiden Baustoffen entscheidend. Durch die Verbundwirkung
kann der Beton zwischen den Rissen mitwirken, obwohl im Riss die Zugkraft allein
durch die Bewehrung tibertragen wird (Bild 4.2). Dieser Effekt kann bei kleinen, auf-
wendigen Detailmodellen mit speziellen Verbundelementen erfasst werden, wahrend
bei der Berechnung grofler Strukturen die Bewehrung im starren Verbund liegt, so
dass die Verbundwirkung hier auf eine andere Weise berticksichtigt wird: Die infol-
ge der Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen (Tension-Stiffening) induzierten
Zugspannungen werden gemittelt und dem Beton oder der Bewehrung zugeschla-
gen. Gegeniiber der expliziten Verbundmodellierung miissen hierbei Annahmen zum
Wirkungsbereich der Bewehrung und zum Verlauf der Verbundschubspannungen ge-

troffen werden.

Das Tension-Stiffening (TST) kann bei der numerischen Berechnung von Stahlbeton-
tragwerken auf zwei Arten erfasst werden: Entweder wird die Zugfestigkeit des Be-
tons vernachldssigt und anstelle der Stahldehnung im reinen Zustand II eine verrin-
gerte mittlere Stahldehnung ey angesetzt, oder dem Beton wird nach der Rissbildung
eine Resttragfdhigkeit zugewiesen, die erheblich kleiner ist als die initiale Zugfestig-
keit des Betons. Die zuerst genannte Variante hat den Vorteil, dass die zugversteifende
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Bild 4.2: Mitwirkung des Betons in der Zugzone zwischen zwei Rissen: allméahliche Zugkraft-
tibertragung von der Bewehrung in den Beton und Abnahme der Stahlspannung bei gleich-
zeitiger Vergroerung der Druckzone (nach Pfeiffer, 2012)

Wirkung auf den Wirkungsbereich der Bewehrung beschrankt bleibt. Allerdings wird
von Djouahra (2009) erldutert, dass die Modifizierung der Stahlkennlinie nur in Ab-
hiangigkeit von der Beanspruchung erfolgen kann. Demnach sind unterschiedliche
Stoffmodelle fiir Biegebeanspruchung und zentrischen Zug erforderlich, so dass das
Tragverhalten bei einer kombinierten Beanspruchung insbesondere bis zum Erreichen
des abgeschlossenen Rissbildes, aber auch dariiber hinaus nur unzureichend genau
abgebildet werden kann. Auch Quast (2010) beschreibt, dass die Verringerung der Be-
tonstahldehnung zur Berticksichtigung der Mitwirkung des Betons in der gerissenen
Betonzugzone nur fiir die Berechnung einer reinen Biegebeanspruchung geeignet ist.
Fiir Biegung in Verbindung mit Langskréften werden daher Verfahren mit mittler-
er wirksamer Betonzugspannung empfohlen. Hierbei wird der TST-Effekt durch den
Ansatz einer abnehmenden Resttragfahigkeit nach dem Erreichen der Zugfestigkeit
in der Betonarbeitslinie berticksichtigt. Dies hat wesentliche Vorteile gegentiber der
Modifikation der Stahlkennlinie. Einerseits kann, wie Djouahra (2009) zeigt, die zug-
versteifende Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen unabhéngig von der Art
der Beanspruchung angesetzt werden. Andererseits wird dem Beton auch tiber die
Rissdehnung e hinaus eine Tragfidhigkeit zugewiesen, so dass dieses Baustoffmodell
besonders fiir die Modellbildung mit Strukturelementen geeignet ist.

Ein wesentlicher Nachteil bei der Modellierung mit tiber die Hohe homogenen Quer-
schnitten besteht darin, dass der TST-Effekt nicht nur auf den Wirkungsbereich der
Bewehrung beschriankt bleibt, sondern tiber den gesamten auf Zug beanspruchten
Querschnittsteil verschmiert wird (Bild 4.3d). Dies kann insbesondere bei hohen Quer-
schnitten zur Uberschitzung der Biegesteifigkeit fiihren. Indem die rechnerische Rest-
tragfahigkeit des Betons im Verhiltnis der wirksamen Zugzonenhohe h,g zur tatséch-
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) d)
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Bild 4.3: Stahlbetonquerschnitt unter Biegebeanspruchung: a) Querschnitt; b) Dehnungsver-
lauf £; ¢) Betonspannungen o, bei zugversteifender Mitwirkung des Betons nur im Wirkungs-
bereich der Bewehrung; d) Spannungsverlauf im idealisierten Rechenmodell, Resttragfshig-
keit verteilt tiber die gesamte Zugzone

lichen Grofse der Zugzone angepasst wird, kann dies ausgeglichen werden (Djouahra,
2009). Bei gegliederten Querschnitten oder geschichteten Schalenmodellen sollte der
TST-Effekt explizit den entsprechenden Querschnittsteilen zugewiesen werden. So
kann sichergestellt werden, dass die zugversteifende Mitwirkung des Betons zwi-
schen den Rissen auf den Wirkungsbereich der Bewehrung beschrankt bleibt, die
Zugstabanalogie also nur auf die effektive Zugzone angewendet wird.

Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass das Nachbruchverhalten des Betons
und vor allem der Verbund zwischen der Bewehrung und dem umliegenden Beton
einen erheblichen Einfluss auf das Tragverhalten von Stahlbetonkonstruktionen ha-
ben. In realitidtsnahen Berechnungen sollte daher die zugversteifende Mitwirkung des
Betons in jedem Fall berticksichtigt werden. In Abhéngigkeit von der Fragestellung
und dem damit verbundenen Modellmafistab ist der jeweilige Detaillierungsgrad zu
wiahlen. Eine Hilfestellung hierfiir gibt die in Anlehnung an Bentz et al. (2008) erstell-

Tabelle 4.1: Berticksichtigung des Modellmafistabes bei der Wahl des Stoffmodells und des
Elementansatzes

Modell- Mitwirkung des Verbund- erforderliche geeignete
mafstab Betons auf Zug verhalten Elementgrofse Elementtypen
Rissfortschritt . . Verbund- . 3D Kontinuums-
. . Tension-Softening sehr klein

im Detail elemente elemente
Tragverhalten Tension-Softening/ Verbund- klein bis 2D /3D Struktur-/
einzelner Bauteile  Tension-Stiffening  beziehungen  mittelgrofs Kontinuumsel.
Gesamtmodelle idealer 2D/3D Struktur-

Tension-Stiffening grof3

grofSer Strukturen Verbund elemente
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te Tabelle 4.1. Thr ist zu entnehmen, dass fiir die Analyse des globalen Tragverhal-
tens grofier Kaikonstruktionen am ehesten Strukturelemente (je nach Beanspruchung
Scheiben-, Platten- oder Schalenelemente) geeignet sind. Durch die Verwendung we-
niger grofier Elemente bleibt die Berechnung nachvollziehbar und tiberschaubar. Le-
diglich besondere Detailfragen sollten in entsprechend kleinerem Modellmafistab ge-

nauer untersucht werden.

4.1.3 Analytische Tension-Stiffening-Formulierung

Die Berticksichtigung des Tension-Stiffenings tiber die Resttragfahigkeit des Betons
bietet insbesondere fiir Strukturelemente Vorteile bei der Definition der Baustoffbe-

ziehungen. In der vorliegenden Arbeit wird daher dieser Ansatz weiter verfolgt.

In der Literatur existieren unterschiedliche Empfehlungen fiir die Modifikation der
Spannungs-Dehnungs-Linie des Betons im Zugbereich. Einige wurden von Pardey
(1994) zusammengetragen und ausfiihrlich analysiert (Bild 4.4). Die meisten dieser
Ansitze sind empirisch abgeleitet, so dass es nicht verwundert, dass sie teilweise er-
heblich voneinander abweichen. Mithilfe des im Abschnitt 3.5 vorgestellten Zuggqurt-
modells (Marti et al., 1998) wird in dieser Arbeit die zugversteifende Mitwirkung des
Betons analytisch beschrieben und eine auf mechanischen Zusammenhéngen beru-
hende Tension-Stiffening-Formulierung abgeleitet. Hierzu wird die gesamte Arbeits-
linie des Stahlbetonzugstabes tiber die vier charakteristischen Wertepaare aus Kraft
und Verformung bei Erstrissbildung, abgeschlossener Rissbildung, Flieflbeginn und
beim Bruch beschrieben (vgl. Bild 4.5a). Die absoluten Spannungs- und Dehnungswer-
te zur Definition der Resttragfahigkeit des Betons (Bild 4.5b) werden schliefSlich tiber

Gleichgewichtsbetrachtungen am Zuggurt gefunden. Grundlage dieses einfachen me-

lor
< / ft MTST

S — Pardey
_____ Spanke

08 — — Cranston

- —_——— Kolleger
——— Kompfner

04

0,2

0,0

Bild 4.4: Ansdtze zur Modellierung des Tension-Stiffening-Effekts in der Zugspannungs-
Dehnungs-Beziehung des Betons (aus Pardey, 1994, MTST gem. Abschnitt 4.1.4)
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chanischen Modells ist die Annahme {iber die Giiltigkeit der zweistufigen starr-ideal
plastischen Verbundschubspannungs-Schlupf-Beziehung nach Bild 3.6 und der darauf
begriindeten linearen Spannungs- und Dehnungsverldufe zwischen den Rissen.

Bis zur Erstrissbildung verhélt sich der Stahlbetonstab linear elastisch (Phase A). In
dieser Phase tritt (bis auf die vernachlédssigbar kleinen Bereiche der Krafteinleitung)
kein Schlupf zwischen dem Beton und der Bewehrung auf (idealer Verbund: e = ).
Das Verhiltnis der Stahlspannung zur Betonspannung kann fiir jeden Querschnitt im

Zuggurt mit
Os Es
s s 4-1
o ~E " (4-1)

angegeben werden.
Erreicht die Betonspannung o an einer beliebigen Stelle im Zugstab die Zugfestigkeit
fet, so setzt die Rissbildung ein (Bild 4.5c). Die Risszugkraft F.; betrdgt somit

F = faAc(l+p(n—1)). (4-2)

Die zugehorige Rissdehnung e kann mit

_ fe
Ect = E. (4-3)

berechnet werden.

In der anschlieSenden Rissbildungsphase (Phase B) entstehen weitere Risse, bis sich
an deren Ende ein abgeschlossenes Rissbild einstellt. Ist dieses gleichmafiig, so kann
der mittlere Rissabstand s, mit Gleichung (3-26) (S. 43) berechnet werden.

Die Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen nimmt im Verlauf der Rissbildungs-
phase sukzessiv ab. Mit der Annahme, dass sich ein gleichmafiiges Rissbild mit ein-
heitlichem Rissabstand einstellt, verbleibt eine mittlere Betonzugspannung o, ,g von

A
OcaR = > fet- (4-4)

Diese ist identisch mit der Resttragféhigkeit des Betons nach abgeschlossener Rissbil-
dung. Die zugehorige Langsdehnung ¢,r des Zugstabes betrégt:

€ar = (H(zﬁfi”) J;—Ct (4-5)
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Sie ist umso groBer, je kleiner der Rissabstand ist.

In der Phase der abgeschlossenen Rissbildung (Phase C) verdndert sich das Rissbild
nicht mehr (Bild 4.5¢). Der Traganteil des Betons und somit auch dessen Resttragfa-
higkeit bleiben konstant, so dass sich der Kraftzuwachs im Zugstab allein in einer
steigenden Stahlspannung niederschlédgt, bis diese in den Rissen die Streckgrenze fy,
erreicht. Die zugehorige FlieSzugkraft F, des Zugstabes wird folglich zu

Fy = fy As (4-6)

bestimmt und muss aus Gleichgewichtsgriinden entlang des gesamten Zugstabes, al-
so auch zwischen den Rissen, gleich grof3 sein. Daraus folgt, dass der Beton keinen
Einfluss auf die absolute Tragfahigkeit des Zugstabes hat, sondern die zugversteifen-
de Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen ein reiner Dehnungseffekt ist. Dies
ist beispielsweise an der mittleren Verformung ey bei FliefSbeginn zu erkennen:

A(l—
e - ssy—m. (7)

Hierin bezeichnet es;, = fv/E die Stahldehnung an der Streckgrenze. Der zweite Term
in Gleichung (4-7) beschreibt den parallelen Versatz der Arbeitslinie des Zuggurtes zu
der des reinen Bewehrungsstahles im Zustand II.

Mit dem Flieen der Bewehrung (Phase D) verschlechtern sich die Verbundbedin-
gungen zwischen dem Bewehrungsstahl und dem Beton drastisch. Entsprechend der
zweistufigen Verbundschubspannungs-Schlupf-Beziehung nach Bild 3.6 (S. 38) fillt in
den betroffenen Bereichen die Verbundschubspannung schlagartig von T,y auf 7,; ab.
Bedingt durch die reduzierte Verbundschubspannung verringert sich der Anteil der
in den Beton tibertragenen Zugkraft, so dass sich der TST-Effekt und folglich die Rest-
tragfahigkeit des Betons im Bruchzustand im Verhéltnis %1/, vermindern (Bild 4.5c).
Erreicht die Stahlspannung in den Rissen schliefSlich die Zugfestigkeit der Bewehrung
(0sr = fi), so versagt der Zugstab. Die Bruchkraft F, wird analog zu Gleichung (4-6)

mit
Fu = ft AS (4'8)

bestimmt.

Unter der Voraussetzung, dass die Verfestigung des Bewehrungsstahles ausreichend
grof$ ist, kann die Bewehrung entlang des gesamten Zuggurtes in den plastischen Zu-
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Bild 4.5: Herleitung der Tension-Stiffening-Formulierung aus dem Zuggurtmodell von Marti
et al. (1998): a) abschnittsweise lineare Arbeitslinie des Stahlbetonzugstabes; b) Zugspannungs-
Dehnungs-Beziehung des Betons; ¢) Phasen der Rissbildung mit zugehorigen Betonspannun-
gen (MTST gem. Abschnitt 4.1.4)

stand tibergehen (vgl. Abschnitt 3.5). In diesem Fall kann die mittlere Bruchdehnung

ey mit Gleichung (4-9) bestimmt werden:

1 A(1—p) fot
_ B AL TP e 49
Too 2P Esn *9)

€u = &su

Hierin sind ey, die Bruchdehnung und Eg, die Sekantensteifigkeit des Bewehrungs-
stahles mit bilinearer Spannungs-Dehnungs-Beziehung. Kann der voll plastifizierte
Zustand aufgrund einer zu geringen Verfestigung nicht erreicht werden, so ergibt

sich die mittlere Bruchdehnung ¢, durch Einsetzen von o5, = f; in Gleichung (3-27):

ey = &y +

2Eq  A(1—0p) fet T Es Ty Es Tn
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Damit sind alle charakteristischen Werte zur vollstindigen Beschreibung des Tension-
Stiffenings tiber die Resttragfahigkeit des Betons gefunden. Diese aus dem Zuggurtmio-
dell analytisch hergeleitete TST-Formulierung ist physikalisch konsistent und fiir die
einfache Umsetzung als Baustoffbeziehung in FE-Modellen mit verschmierter Rissbil-
dung geeignet. Insbesondere die Bauteilverformung (mittlere Dehnung bei Zugbean-
spruchung) kann damit vergleichsweise genau abgebildet werden. Schwierigkeiten
zeigt das Zuggurtmodell und folglich auch die TST-Formulierung bei der realitdtsna-
hen Berechnung der Erstrisskraft sowie bei der Bertiicksichtigung des Kraftzuwachses
innerhalb der Rissbildungsphase (roter Kraftverlauf im Bild 4.5a). Hierfiir werden im

folgenden Abschnitt entsprechende Anpassungen vorgeschlagen.

4.1.4 Modifizierte Tension-Stiffening-Formulierung

Im Allgemeinen ist die in Zugversuchen an Stahlbetonstidben gemessene Erstrisskraft
Fet kleiner als die mit Gleichung (4-2) berechnete. Eine Ursache hierfiir sind Eigen-
spannungen im Beton, die entstehen, wenn die freie Schwindverkiirzung des Betonsta-
bes durch die Bewehrung behindert wird. Auf derartige Vorschdadigungen des Quer-
schnittes wird im Abschnitt 4.2.2 detailliert eingegangen. Sie werden in der von Was-
ner und Sigrist (2010) vorgestellten modifizierten Tension-Stiffening-Formulierung (MTST-
Formulierung) durch den Beiwert k bei der Berechnung der wirksamen Bauwerkszug-
festigkeit f. o erfasst:

fetett = K fet- (4-11)

Weiterhin unterliegt die Zugfestigkeit des Betons auch innerhalb eines &ufierlich ho-
mogen erscheinenden Stahlbetonzugstabes einer grofien Streuung. Der erste Riss wird
folglich in dem Querschnitt mit der geringsten Zugfestigkeit auftreten und weitere
Risse erst bei etwas hoheren Zugspannungen. Die Streuung der Zugfestigkeit wird in
der MTST-Formulierung durch die Einfithrung des Beiwertes kg erfasst (ndhere Erlau-
terungen hierzu siehe Abschnitt 4.4) und folglich die initiale Zugfestigkeit fmin im
Stahlbetonzugstab mit

fct,min = ks kfct (4-12)
angesetzt. Die Erstrisskraft betrdgt in Analogie zu Gleichung (4-2)

Fot = fct,min Ac(l +p (Tl - 1)) (4-13)
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und die zugehorige Rissdehnung

Et = fetmin (4-14)
E.

Mit fortschreitender Rissbildung wird die Lage neu entstehender Risse zunehmend
durch das vorhandene Rissbild geprégt, so dass sich zusétzliche Risse in Querschnitts-
teilen mit hoherer Zugfestigkeit bilden. Daher ist in Zugversuchen haufig ein Kraft-
zuwachs innerhalb der Rissbildungsphase zu beobachten. Am Ende der Rissbildungs-
phase kann der Einfluss der Streuung vernachldssigt werden (ks = 1), so dass die
Kraft im Stahlbetonzugstab bei abgeschlossenem Rissbild mit

Fr = kfaAc(1+p(n—1)) (4-15)

ermittelt wird. Diese Zugkraft kann als Summe der beiden Traganteile F. or + Fs ar des
Betons und der Bewehrung interpretiert werden. Letzter berechnet sich aus der mitt-
leren Dehnung des Zugstabes bei abgeschlossenem Rissbild e,r nach Gleichung (4-5)

zu
2—A)(1—
Fs,aR = er EsAs = <1’l + (2);‘())) fct As. (4-16)
Aus dem Traganteil des Betons F.,r kann durch Einsetzen der Gleichungen (4-15)

und (4-16) in (4-17)

FcaR FaprsaR
1o = - = . 4-17
“R T Al-p) | A-p) 1)

die Resttragfdhigkeit des Betons o ,r nach abgeschlossener Rissbildung gefunden
werden:

A n
Conr — Kk+ > - 1) - S0 k)] fu. (4-18)
Sie bleibt bei zunehmender Beanspruchung so lange konstant, bis die FliefSzugkraft
Fy erreicht wird und in den Rissen die Bewehrung zu plastifizieren beginnt. Die zuge-

horige Fliefldehnung ey kann aus der Gleichgewichtsbetrachtung

FS/Y - FY - FCraR = fy As — Oc,aR (1 - P) Ac (4-19)
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ermittelt werden. Die mittlere Dehnung des Zugstabes bei FliefSbeginn wird mit den
Gleichungen (4-4) und (4-7) aus dem Zuggurtmodell und Gleichung (4-18) zu

1-p

€y = Esy — iy OcaR (4-20)
. AN 1=p_q_p] L ]
— &y [(k+ 5 1) o (1 k)} T (4-21)
berechnet.

Mit dem Plastifizieren des Stahles verschlechtern sich die Verbundeigenschaften und
die Verbundschubspannung féllt in den Bereichen mit 05 > fy von Ty auf 7,1 ab. Als
Folge davon nimmt die Betonspannung sukzessive ab, so dass hieraus ein linearer
Abfall des Betontraganteiles resultiert. Unter der Annahme, dass im Bruchzustand die
Bewehrung entlang des gesamten Zugstabes flief3t, ergibt sich der folgende Ausdruck
fuir die Resttragféhigkeit des Betons:

T
Ocu = bl O¢aR - (4'22)
Tb0
Die Bruchdehnung &, des Stahlbetonzugstabes wird entsprechend Gleichung (4-9)
durch die Beziehung

. i A —p)kfu )
fu T feu To  2pEsn (423)

definiert.

Somit ist schliefslich eine modifizierte Formulierung fiir die zugversteifende Mitwir-
kung des Betons zwischen den Rissen gefunden, die als Baustoffbeziehung fiir Be-
ton im Zugbereich bei der Berechnung von FE-Modellen mit verschmierter Rissbil-
dung Anwendung findet (Bild 4.5b). Da es sich hierbei um einen Ansatz mit tiber
die Elementlédnge gemittelten Spannungen und Dehnungen handelt, muss aus Gleich-
gewichtsgriinden zusédtzlich die Baustoffkennlinie der Bewehrung angepasst werden.
Zwischen den Rissen ist die Stahlspannung kleiner als im Riss, so dass beim Ubergang
in die plastische Phase (05 = fy) fiir die mittlere Stahlspannung o5y gilt:

Osy = eyEs < fy. (4-24)
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Die Berechnung der mittleren Stahlspannung o , im Bruchzustand erfolgt durch Sub-
trahieren des Betontraganteiles von der Zugfestigkeit fi:

1 _
Gou = fi —ac,qu. (4-25)

4.1.5 Validierung der MTST-Formulierung

Die Validierung der MTST-Formulierung erfolgt anhand von Versuchsnachrechnun-
gen von zugbeanspruchten Stahlbetonscheiben und biegebeanspruchten Plattenstrei-
fen. Die Versuche wurden von Alvarez und Marti (1996) am Institut fiir Baustatik
und Konstruktion an der ETH Ziirich durchgefiihrt. Sie sind sehr ausfiihrlich doku-
mentiert, so dass die wesentlichen Parameter auch in den Modellrechnungen erfasst

werden konnen.

Fir die Modellierung und Berechnungen wird die kommerzielle Finite-Elemente-
Software Abaqus (2010) in der Programmversion 6.10 mit dem iterativen Gleichungs-
loser Abaqus/Standard verwendet. Zur Nachrechnung beider Versuchsreihen kom-
men Schalenelemente zum Einsatz, deren Baustoffeigenschaften im Zugbereich mithil-

fe der in den vorangegangenen Abschnitten erlduterten Spannungs-Dehnungs-Beziehungen
ermittelt werden. Die Definition der Druckspannungs-Dehnungs-Beziehungen des Be-

tons erfolgt entsprechend der Gleichungen (3-5) und (3-7) auf Seite 31.

Zugbeanspruchung

Bild 4.6 zeigt den Aufbau und einige Ergebnisse der Scheibenzugversuche, die durch-
geflihrt wurden, um den Einfluss verschiedener Parameter auf das Verformungsver-
halten und Dehnvermégen von auf Zug beanspruchten Stahlbetonbauteilen zu er-
grinden. In den Versuchen wurden die Betondruckfestigkeit (fo = 50N/mm?, f. =
90 N/mm?), die Bewehrungsmenge (0 = 1,96%, p = 0,98%, p = 0,70%), die Stahl-
glite (naturhart, kaltverformt) sowie die Querbewehrung (asy = 28 — 200, a5, = 0)
variiert. Dargestellt sind die Zugkraft-Verformungs-Kurven aus den Versuchen bei
unterschiedlichen Bewehrungsgehalten sowie mit bzw. ohne Querbewehrung. Die Be-
rechnungsergebnisse mit dem modifizierten Tension-Stiffening-Ansatz zeigen eine gu-
te Ubereinstimmung mit den Versuchskurven, auch wenn deren sigezahnartiger Ver-
lauf in der Rissbildungsphase nicht abgebildet werden kann. Es wird deutlich, dass
das globale Tragverhalten insbesondere auf Gebrauchslastniveau mit dem vorgestell-
ten Modell wirklichkeitsnah berechnet werden kann.
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a) b)
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Bild 4.6: Scheibenzugversuche von Alvarez und Marti (1996): a) Versuchsergebnisse im Last-
Verformungs-Diagramm mit unterschiedlichen Bewehrungsgehalten im Vergleich zu den Be-
rechnungen mit Scheibenelementen und der modifizierten Tension-Stiffening-Formulierung;
b) Versuchsanordnung und Rissbild; ¢) Querschnitt der Stahlbetonscheiben und Variation der
Bewehrung

Eine Besonderheit betrifft die Versuchskurve der am hochsten bewehrten Stahlbeton-
scheibe. Diese zeigt in der Phase nach der abgeschlossenen Rissbildung ein weicheres
Tragverhalten, als es unter Berticksichtigung der verwendeten Baustoffe zu erwarten
wiére. Die Ursache hierfiir liegt im Versagen des Muffenstofses im Lasteinleitungsbe-
reich, wodurch das Verformungsverhalten des Versuchskorpers unter hohen Lasten
mafigeblich beeinflusst war. Die Auswertung der Versuche zeigt weiterhin, dass der
Rissabstand vom Verlegeabstand s der Querbewehrung bestimmt wird (s, = s), dies
jedoch keinen wesentlichen Einfluss auf das globale Tragverhalten unter Gebrauchs-
last hat.

Die Variation der Stahlgiite erfolgt in der Baustoffbeziehung des Bewehrungsstah-
les. Sie bleibt bis zum Erreichen der Streckgrenze ohne wesentliche Auswirkung
auf das globale Tragverhalten. Zur Untersuchung des plastischen Verformungsvermo-
gens von Stahlbetontragwerken mit kaltverformten Bewehrungsstédben ist die MTST-
Formulierung an die kleinere Bruchdehnung des Stahles anzupassen.

Biegebeanspruchung

Die Versuche an den 1,0 m breiten Plattenstreifen wurden durchgefiihrt, um das Rota-
tionsvermogen plastischer Gelenke zu untersuchen. Es sollte der Einfluss des Beweh-
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rungsgehaltes und des Verhiltnisses von Stiitz- und Feldbewehrung auf das Verfor-
mungs- und Schnittkraftumlagerungsvermogen beurteilt werden. In den Versuchen
wurden kaltverformte Bewehrungsstidbe verwendet, deren Dehnvermogen nach Errei-
chen der Streckgrenze eher gering ist.

Der Versuchsaufbau ist im Bild 4.7a schematisch dargestellt. Die Bilder 4.7b und 4.7c
zeigen die gemessenen und die mit der FEM berechneten Verldufe der Durchbiegung
w und des Stiitzmomentes Mp im Vergleich. Sowohl der Fliefbeginn der Bewehrung
tiber dem Lager B als auch der Tragwiderstand konnen mit dem Modell vergleichswei-
se genau berechnet werden. Der Momentenverlauf und die Schnittkraftumlagerung
werden nahezu exakt berechnet.

Die Durchbiegung der Plattenstreifen wird bis zum Entstehen des Flief3gelenkes tiber
dem mittleren Auflager bei allen drei Versuchen gut abgebildet. Erst danach zeigt
das FE-Modell ein steiferes Verhalten, und auch das FlieSplateau bei Erreichen der
Hochstlast kann mit dem Berechnungsmodell nicht exakt nachvollzogen werden. Ei-
ne Ursache hierfiir liegt in der bilinear elastischen Spannungs-Dehnungs-Beziehung,
die fiir den Bewehrungsstahl angesetzt wurde. Hiermit lassen sich weder ein ausge-
dehnter FlieSbereich der Bewehrung noch eine Dehnungslokalisierung im Hauptriss
des FliefSigelenkes berticksichtigen. Im gesamten Bereich bis zum Gebrauchslastniveau

liefert das Modell auch bei der Verformungsprognose gute Ergebnisse.

Eine weitere Besonderheit bei der Untersuchung der Rissbildung in Stahlbetontrag-
werken stellt die Tatsache dar, dass FE-Modelle mit verschmierter Rissbildung keine
diskreten Risse abbilden konnen. Dennoch ist es entsprechend Gleichung (3-23) (S.
43) moglich, die Rissbreite w, tiber die mittlere Elementdehnung &)y und mithilfe der
elastischen Betondehnung ¢¢! darzustellen:

Wer = Srm (EM — sﬁl) (4-26)
. o,

mit € = FC (4-27)
C

Hierin bezeichnet . den verbliebenen Traganteil des Betons zwischen den Rissen,
welcher aus der modifizierten Tension-Stiffening-Formulierung fiir den Beton abgeleitet
wird.

Im Bild 4.7d sind die im Stiitzbereich an der Oberseite des Plattenstreifens gemes-

senen Rissbreiten kurz vor Bildung des Fliefsgelenkes dargestellt. Dem gegentiberge-
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Bild 4.7: Plattenstreifenversuche von Alvarez und Marti (1996): a) Versuchsaufbau; b) Ver-
gleich der berechneten Stiitzmomente am Lager B mit den Versuchsergebnissen; ¢) mittlere
Durchbiegung w in den Versuchen und im Modell; d) Rissbreite w,, an der Plattenoberseite
im Stiitzbereich kurz vor dem Fliebeginn der Bewehrung
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stellt sind die mit dem FE-Modell berechneten Rissbreiten. Auch hier ist eine gute

Ubereinstimmung erkennbar.

4.1.6 Zusammenfassung

Die vorangehenden Abschnitte geben einen Uberblick iiber die Berechnung von Stahl-
betontragwerken mithilfe der Finite-Elemente-Methode. Die aus dem Zuggurtmodell
entwickelte MTST-Formulierung kann als Baustoffbeziehung fiir Beton im Zugbereich
verwendet werden. Die durchgefiithrten Vergleichsrechnungen stehen in guter Uber-
einstimmung mit den Ergebnissen der von Alvarez und Marti (1996) durchgefiihrten

Versuche zum Tragverhalten von Scheiben und Platten.

Die hier beschriebene Methode ist geeignet, Stahlbetontragwerke im Gebrauchszu-
stand und auch dartiber hinaus zu analysieren. Durch den Einsatz von Schalenele-
menten mit verschmiertem Rissansatz konnen grofle und komplexe Flachentragwerke
mit gleichzeitiger Beanspruchung in der Ebene und senkrecht dazu berechnet werden.
Damit sind die Voraussetzungen gegeben, die Rissbildung in fugenlosen Kaianlagen
unter einer kombinierten Beanspruchung aus Last und Zwang zu untersuchen.

4.2 Rissbildung in massigen Stahlbetonbauteilen

4.2.1 Besonderheiten massiger Bauteile

Fiir die Berechnung von massigen Bauteilen aus Stahlbeton gelten prinzipiell diesel-
ben mechanischen Grundlagen wie fiir schlanke Bauteile (siehe Abschnitt 3). Auf-
grund der grofien Abmessungen spielen hier die Eigen- und Zwangspannungen ei-
ne besondere Rolle. Innere Zwangspannungen treten insbesondere durch Schwinden
und Temperaturgradienten als Folge freigesetzter und abflielender Hydratationswér-
me wahrend der Herstellung auf. Wahrend bei zwédngungsfreier Lagerung hierdurch
allein Eigenspannungen induziert werden, konnen diese bei einer Behinderung der
freien Verformung zusitzlich von zentrischen und Biegezwangspannungen tiberla-
gert werden. Auflere Zwangspannungen entstehen beispielsweise durch klimatisch
bedingte Temperatureinwirkungen sowie ungleichméaflige Lagersenkung. Dabei fiih-
ren insbesondere bei massigen Bauteilen die Eigen- und Zwangspannungen zu einer
frithen Rissbildung, wenn die Zugfestigkeit im jungen Beton noch nicht ausreichend
entwickelt ist.
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Eine Abgrenzung zwischen schlanken und massigen Bauteilen ist in der Literatur
nicht exakt definiert. Im Allgemeinen werden solche Betonbauteile als massig bezeich-
net, deren kleinste Abmessung mehr als 0,8 m betrdgt (Eifert und Rendchen, 2006;
DAfStb, 2010; ZTV-W LB 215, 2004). Ein weiteres Kriterium zur Beurteilung, ob ein
Bauteil als massig bezeichnet werden kann, ist das Verhiltnis eii/n aus der Hohe der

effektiven Betonzugzone ¢ zur absoluten Bauteildicke /1 (Fischer, 1993).

In Kollo (2001) wird erganzt, dass bei massigen Bauteilen besondere Mafsnahmen zur
Vermeidung einer frithen Rissbildung erforderlich sind. Fiir eine Entscheidung in Be-
zug auf Art und Umfang der Mafinahmen sind neben der Bauteildicke aber auch die
Betonausgangsstoffe, der Mischungsaufbau sowie die Einbau- und Erhédrtungsbedin-
gungen mafigebend.

Ein augenfilliges Merkmal zur Differenzierung zwischen schlanken und massigen
Bauteilen ist das sich einstellende Rissbild. Bei einem schlanken Stahlbetonstab un-
ter zentrischer Zugbeanspruchung entstehen bei Erreichen der Zugfestigkeit des Be-
tons Risse, die senkrecht zur Beanspruchungsrichtung verlaufen und den Querschnitt
vollstindig durchtrennen (Bild 4.8a). Die gesamte Zugnormalkraft wird im Rissquer-
schnitt ausschliefSlich von der vorhandenen Lingsbewehrung aufgenommen. Von ei-
nem solchen Trennriss ausgehend wird ein Teil dieser Stahlzugkraft mittels Verbund-
wirkung entlang der Krafteinleitungslédnge /. in den umliegenden Beton tibertragen.
Bei schlanken Bauteilen liegen die Bewehrungslagen so dicht beieinander, dass sich
am Ende der Krafteinleitungsldnge ein nahezu homogener Spannungszustand ein-
stellt (Bild 4.9a). Die Hauptzugspannungen breiten sich rasch gleichmifSig im Be-
tonquerschnitt aus, so dass bei Erreichen der Zugfestigkeit ein neuer Trennriss im
Abstand [, entstehen kann. Zu diesem Rissbildungsprozess existieren verschiedene
aus zahlreichen Untersuchungen hervorgegangene Modelle, mit denen Rissabstinde
und Rissbreiten in schlanken Bauteilen berechnet werden kénnen (vgl. Abschnitte 3.5
und 4.1). Eine Ubertragung dieser Modelle auf biegebeanspruchte Bauteile ist durch
die Idealisierung der Biegezugzone als zentrisch gezogener Stahlbetonstab (Zuggurt)
moglich. Bild 4.8b zeigt einzelne Biegerisse, die vom Zugrand ausgehend senkrecht
bis zur Dehnungsnulllinie des Biegebauteiles verlaufen und die Biegezugzone A

vollstandig durchtrennen.

Bei Bauteilen mit einer im Vergleich zum restlichen Querschnitt stark bewehrten Rand-
zone, beispielsweise hohe Stege von Biegetrdgern und massige Bauteile, {iberschreiten
nicht alle Risse diese Randzone. Innerhalb des unmittelbaren Wirkungsbereiches der
Bewehrung bilden sich viele Einrisse (auch Sekundérrisse genannt) mit geringem Ab-
stand und folglich kleinen Rissbreiten. Auflerhalb dieser Randzone vereinigen sich die
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Bild 4.8: Arten von Rissbildern (aus Leonhardt, 1978): a) Trennrisse bei Zugstdben; b) Biege-
risse bei schlanken Balken; ¢) Sammelrisse in hohen Stegen von Plattenbalken; d) Trennrisse
und Einrisse in massigen Bauteilen bei zentrischer Zugbeanspruchung; e) Lings- oder Ver-
bundrisse entlang der Bewehrungsstibe; f) Oberflichen- oder Netzrisse infolge von Zwang-
und Eigenspannungen
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Bild 4.9: Kraftausbreitung (nach Maurer, 2007): a) gleichméfig verteilte Betonspannungen am
Ende der Krafteinleitungsldange beim schlanken Zugstab; b) Verlauf der Hauptzugspannungen
beim massigen Bauteil unter Zugbeanspruchung

feinen Einrisse zu wenigen klaffenden Rissen (Primérrisse), die bis zur Dehnungsnull-
linie bzw. ins Bauteilinnere vordringen (Bilder 4.8c und 4.8d). Diese fiir massige Bau-
teile typischen Sammelrisse entstehen, weil die Krafteinleitung aufgrund der aufsen
liegenden Bewehrung konzentriert am Bauteilrand erfolgt. Dadurch entsteht ein tiber
die Querschnittshohe inhomogener Spannungszustand mit geneigten Hauptzugspan-
nungen (Bild 4.9b). In der Randzone wird bereits am Ende der Krafteinleitungslange /e
die Zugfestigkeit des Betons erreicht, obwohl im Inneren des Betonquerschnittes noch
keine Zugbeanspruchung auftritt. So bilden sich im unmittelbaren Wirkungsbereich
der Bewehrung Einrisse mit einem fiir schlanke Bauteile typischen Rissabstand. Ein
weiterer Trennriss kann nach Maurer (2007) frithestens in der Entfernung auftreten,
wo die Hauptzugspannungen wieder gleichmafig tiber den Querschnitt verteilt sind.
In der Biegezugzone von Tragern mit hohen Stegen stellt sich ein dhnlicher raumli-
cher Kraftfluss ein. Bedingt durch den Verlauf der Hauptzugspannungen neigen sich
die Einrisse hin zu den wenigen Trennrissen; es entsteht das typische Rissbild mit
Sammelrissen (Bild 4.8c). Die Anzahl der Einrisse zwischen zwei Trennrissen sowie
deren Abstand werden im Wesentlichen durch die Bewehrung bestimmt. Hierbei sind
insbesondere der Bewehrungsgehalt, Stabdurchmesser und -abstand sowie die Lage
der Bewehrung mafigebend.

In der Praxis konnen zudem auch Langs- und/oder Verbundrisse beobachtet werden
(Bild 4.8e). Diese verlaufen entlang der Bewehrungsstibe und werden beispielswei-
se durch das Setzen des Frischbetons hervorgerufen (Zilch und Zehetmaier, 2010).

Weiterhin konnen Langsrisse durch die Volumenvergrolerung korrodierender Beweh-
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rungsstdbe und durch tiberméaflige Langsdruckspannungen bzw. Verbundschubspan-
nungen entstehen. Durch eine hohe Verarbeitungsqualitdt bei der Herstellung des
Betonbauteiles sowie eine grofse Betondeckung kann die Bildung von Langs- und Ver-

bundrissen vermieden werden.

Neben der durch dufiere Lasten und Zwéngungen verursachten Rissbildung treten
insbesondere bei massigen Bauteilen netzartige Oberfldchenrisse auf (Bild 4.8f). Sol-
che Risse bilden sich hédufig bereits wiahrend der Hydratation, wenn durch den Tempe-
raturgradienten zwischen dem Kern und dem Rand des Betonbauteiles die Eigenzug-
spannungen grofler sind als die Zugfestigkeit des noch jungen Betons. Im erhéarteten
Beton werden Zugspannungen an der Bauteiloberfliche durch Trocknungsschwinden
sowie durch eine behinderte Volumenreduktion in der Abkiihlphase verursacht.

Die Entstehung von Rissen im jungen Beton ist ein komplexer Vorgang, da die Warme-
entwicklung im Bauteil wie auch die Entwicklung der mechanischen Eigenschaften
und damit der Zwangaufbau gleichzeitig, jedoch mit unterschiedlichen Geschwindig-
keiten ablaufen. Die Vorgdnge wihrend des Erhértens des Betons konnen mithilfe

eines Reifirahmenversuches (Springenschmid, 1984) untersucht werden.

Der Abbindevorgang des Betons ist ein chemischer Prozess, bei dem durch die Hydra-
tation des Zementes Warme frei wird, die tiber die Bauteiloberfliche an die kiihlere
Umgebung abgegeben wird. Ist die freigesetzte Hydratationswarme grofer als die im
gleichen Zeitraum abgegebene Warmemenge, so erwarmt sich der Betonkorper und
es entsteht eine dreidimensionale, zeitlich verdnderliche Temperaturverteilung. Die
Erwdrmung ist umso grofer, je dicker das Betonbauteil und je grofer die Warmefrei-
setzung des Zementes bei der Hydratation ist. Eine weitere Ursache fiir hohe Kern-
temperaturen in massigen Bauteilen ist die schlechte Warmeleitfahigkeit des Betons,
infolge derer die freigesetzte Hydratationswarme nur langsam zur Bauteiloberfldche

geflihrt wird.

Im Folgenden wird die Entwicklung von Temperaturen, Spannungen und Baustoffei-
genschaften im erhédrtenden Beton anhand eines vollstindig verformungsbehinderten
Betonbauteiles genauer erldutert. Dazu ldsst sich die Hydratationsphase nach Sprin-
genschmid (1984) in fiinf Stadien einteilen (Bild 4.10a):

Nach einer Ruhephase (Stadium I) beginnt mit der einsetzenden Hydratation des Ze-
mentes ein rascher Temperaturanstieg im Bauteil (Stadium II). Die damit einhergehen-
de Volumenvergroflerung erzeugt selbst beim verformungsbehinderten Bauteil noch
keine Zwangspannungen, weil sich die Steifigkeit (Elastizititsmodul E.) des Betons
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noch nicht entwickelt hat und die Temperaturdehnungen durch plastische Verformun-

gen vollstandig abgebaut werden.

Mit dem Ansteifen des Betons erfolgt im Bauteil der Aufbau von Druckspannungen

(Stadium III). Die Bauteiltemperatur zu Beginn dieses Stadiums wird als 1. Nullspannungstemperat:
Tni bezeichnet. Die maximale Bauteiltemperatur und die Dauer dieses Stadiums hén-

gen im Wesentlichen von der Bauteildicke (Bild 4.10b) und dem verwendeten Zement

ab.

Nach Erreichen des Temperaturmaximums Tax werden die Druckspannungen in der
anschliefenden Abkiihlphase wieder abgebaut (Stadium IV). Die freigesetzte Hydra-
tationswérme ist ab diesem Zeitpunkt kleiner als die an die Umgebung abgegebene
Wiarmemenge. Die Bauteiltemperatur zum Zeitpunkt vollstdndig abgebauter Druck-
spannungen wird als 2. Nullspannungstemperatur Ty bezeichnet. Sie liegt oberhalb
von Ty und ist umso grofer, je dicker das Bauteil ist.

Mit der weiteren Abkiihlung des Betons erfolgt im Stadium V der Aufbau von Zug-
spannungen als Folge der behinderten Volumenverkleinerung. Ausschlaggebend fiir
die Entwicklung dieser Zwangzugspannungen ist die Differenz zwischen der 2. Null-
spannungstemperatur Ty und der Umgebungstemperatur Ty 5. Wachsen die Zwang-
spannungen schneller an, als sich die Zugfestigkeit im Bauteil entwickelt, so kommt

es zur Rissbildung.

Bei massigen Bauteilen konnen nach Bodefeld (2010) je nach Randbedingungen be-

reits bei Bauteildicken ab 2m ,quasi-adiabatische” Temperaturen im Kern des Quer-

schnittes auftreten. Durch die langanhaltend hohen Temperaturen wird die Festig-

keitsentwicklung im Kern beschleunigt und eine hohe 2. Nullspannungstemperatur

T begtinstigt. Die Zugspannungen erzeugende Temperaturdifferenz zur Umgebungs-
luft wiachst an. Dadurch verldngert sich der Abkiihlvorgang und die Neigung zur

Rissbildung steigt.

Eine genaue Prognose von Art und Umfang der frithen Rissbildung in massigen Bau-
teilen ist nur mit sehr hohem Aufwand moglich (vgl. Kraufl, 2006) und ldsst sich
schlecht verallgemeinern. Einerseits entwickeln sich die mechanischen Eigenschaften
aufgrund des instationdren, dreidimensionalen Temperaturfeldes an jeder Stelle im
Bauteil mit unterschiedlicher Geschwindigkeit. Hohe Temperaturen wirken hierbei
beschleunigend, so dass sich im Bauteil verschiedene Nullspannungstemperaturen
ergeben. Andererseits werden die entstehenden Zwangspannungen auch vom visko-
elastischen Baustoffverhalten des Betons beeinflusst. Wird ein Betonkorper dauerhaft

belastet, so nehmen die durch Spannungen verursachten Verformungen kontinuier-
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Bild 4.10: Stadien der Hydratationsphase in einem massigen, verformungsbehinderten Be-
tonbauteil: a) zeitliche Entwicklung der Temperatur und der Zwangspannung sowie der
Steifigkeit und der Zugfestigkeit (nach Springenschmid et al.,, 1988; Fehsenfeld, 2007);
b) Einfluss der Bauteildicke (h; < hy < h3) auf das Temperaturmaximum und die
2. Nullspannungstemperatur (Springenschmid, 1984)

lich zu, der Beton kriecht. Durch Relaxation hingegen verringern sich mit der Zeit
die aus aufgezwungenen Verformungen resultierenden Spannungen. Im jungen Be-
ton ist das Kriech- und Relaxationsvermogen noch sehr hoch, so dass insbesondere
die anfanglichen Druckspannungen, aber auch ein Teil der Zugspannungen abgebaut
werden konnen. Mit fortschreitender Erhédrtung des Betons nehmen die Effekte aus

Kriechen und Relaxation ab.

Ein wichtiger Aspekt bei der Untersuchung der frithen Rissbildung in massigen Bau-
teilen sind nichtlinear tiber den Querschnitt verteilte Eigenspannungen. Sie entstehen
durch die Temperaturdifferenz zwischen dem Kern und dem Rand des Querschnittes
sowie durch Trocknungsschwinden und fithren zur Rissbildung an der Bauteilober-
flache des bereits erhérteten Betons. Nach dem Abklingen der Temperaturdifferenzen
und der Eigenspannungen kénnen sich die Oberflachenrisse wieder schlieffen und bei
Feuchtigkeitszufuhr sogar heilen. Die Ausbreitung von Oberfldchenrissen beschrankt
sich nach Leonhardt (1978) meistens auf die unbewehrten Betonrandzonen, so dass
diese durch die Wahl der Bewehrung kaum zu beeinflussen ist. Dringen die Ober-
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flachenrisse bis zur Bewehrung vor, so kann dies neben dem Erscheinungsbild auch
die Dauerhaftigkeit beeintrdchtigen. Bei sehr dicken Bauteilen kénnen die Oberfla-
chenrisse sogar die bewehrte Randzone ins Bauteilinnere vordringen und sogenannte
Einrisse bilden, wodurch die effektive Zugfestigkeit im massigen Bauteil reduziert
wird (BAW, 2004). Hierauf wird im Abschnitt 4.2.2 genauer eingegangen. Durch Ei-
genzugspannungen allein konnen keine Trennrisse hervorgerufen werden. Werden
diese zusétzlich von Zwangzugspannungen {iiberlagert, dringen die Einrisse weiter

ins Bauteilinnere vor und konnen sich zu Trennrissen vereinigen.

In Bodefeld (2010) wird gezeigt, dass fiir Stahlbetonbauteile bis 6 m Dicke eine Be-
grenzung der durch Eigen- und Zwangspannungen verursachten Rissbreiten zur Er-
haltung der Dauerhaftigkeit erforderlich und mit moderaten Bewehrungsgehalten
moglich ist. Grundsatzlich ist es sinnvoll, die Entstehung von Eigen- und Zwang-
spannungen wéhrend der Hydratation und die damit einhergehende friihe Rissbil-
dung ursédchlich zu verringern. In der DAfStb-Richtlinie ,,Massige Bauteile aus Beton”
(DAfStb, 2010) werden hierfiir verschiedene Mafinahmen klassifiziert. Dieser Maf3-
nahmenkatalog wird ergdnzt durch das gleichnamige Zement-Merkblatt (Eifert und
Rendchen, 2006) und das DBV-Merkblatt ,Beton fiir massige Bauteile” (DBV, 1996).
Im Folgenden werden die verschiedenen Mafsnahmen zur Reduzierung der frithen

Rissbildung aus den vorgenannten Literaturstellen zusammengefasst:

e konstruktive Mafinahmen
Rissbreitenbegrenzung durch Bewehrung, Vermindern/Vermeiden des &ufieren
Zwanges (zwangarme Lagerung, Anordnung von Fugen, Wahl von Bauabschnit-

ten), Vorspannung;

e betontechnische Mafsnahmen
Betonzusammensetzung, Zementauswahl (moglichst geringe Hydratationswarme-
entwicklung), Zementmenge (geringer Zementgehalt, teilweiser Ersatz durch Flug-
asche), Betonzusédtze, Gesteinskornung (optimierte Sieblinie, schattige Lagerung),
Frischbetontemperatur (Anmachwasser abkiihlen oder durch Scherbeneis ersetzen,
Verkiirzen der Misch- und Transportzeiten);

e Mafsinahmen bei der Bauausfiihrung
Berticksichtigung der Witterungsbedingungen, Arbeitsvorbereitung, Betonierpla-
nung (Betonierabschnitte, schichtweises Betonieren frisch-in-frisch), Steuerung des
Waérmeabflusses (friithzeitiges Entschalen und plotzliche Abkiihlung vermeiden,
Waérmeableitung durch Rohrinnenkiihlung), Betonverarbeitung (Férdern, Einbrin-
gen, Verdichten), Nachbehandlung.
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Die aufgefiihrten MafSnahmen wirken auf unterschiedliche Weise und sind sorgfal-
tig aufeinander abzustimmen. Einerseits sind die konstruktiven Mafinahmen geeig-
net, die Verformungsbehinderung gering zu halten oder eine unkontrollierte Rissbil-
dung und grofie Rissbreiten zu vermeiden. Andererseits zielen die betontechnischen
und ausfiihrungstechnischen Mainahmen darauf ab, den Anstieg der Bauteiltempera-
tur und grofle Temperaturgradienten wirksam zu vermindern und die Baustoffeigen-
schaften des jungen Betons zu verbessern. Neben den technischen Aspekten ist bei
der Planung der risskontrollierenden Mafinahmen auch die Wirtschaftlichkeit zu be-
riicksichtigen. Die Wirksamkeit solcher Mafinahmen kann nach Krauf8 (2006) mithilfe
probabilistischer Betrachtungen nachgewiesen werden. Danach kénnen 50...70% al-
ler Unsicherheiten in der Prognose der Zwangspannungen durch umfassende und

sorgféltige Betonuntersuchungen verringert werden.

4.2.2 Wirksame Betonzugfestigkeit im Bauwerk

Die Bildung von Zwangrissen bei verformungsbehinderten Bauteilen kann im Allge-
meinen trotz sorgfaltiger Planung der risskontrollierenden Mafsnahmen nicht ausge-
schlossen werden. Durch die Wahl einer geeigneten Oberflichenbewehrung kénnen
die Rissbreiten gezielt kontrolliert und so die Gebrauchstauglichkeit des Bauwerkes
sichergestellt werden. Nach aktuellen Regelwerken ist die Bewehrung so auszulegen,
dass sie die gesamte Risskraft F¢ aufnehmen kann und dabei maximal bis zur Streck-

grenze beansprucht wird:

A > T (4-28)
fy
Die Risskraft
Fct = fct Act (4'29)

hangt hierbei allein von der Grofle der Zugzone im ungerissenen Zustand Aq und
von der Zugfestigkeit des Betons f ab.

Die mit Gleichung (4-28) ermittelte Mindestbewehrung soll einer Dehnungslokalisie-
rung in einem einzelnen Trennriss mit grofier Rissbreite vorbeugen. Ist bei Erstrissbil-
dung infolge dufieren Zwangs ein Flieffen der Bewehrung ausgeschlossen, so konnen
sich weitere Risse bilden. Der Zwang kann abgebaut und die Dehnung auf viele Risse
mit geringer Rissbreite verteilt werden. Bei massigen Bauteilen gilt im Prinzip dersel-
be Ansatz, jedoch fiihrt hier Gleichung (4-28) aufgrund der grofSen Querschnittsflache
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zu unwirtschaftlich hohen Bewehrungsgehalten, welche die statisch erforderliche Be-
wehrungsmenge um ein Vielfaches tiberschreiten. Aus diesem Grund wird hier, unter
Berticksichtigung der Lastausbreitung und des Zwangabbaues durch Sekundarrissbil-
dung, mit einer reduzierten wirksamen Querschnittsflache gerechnet.

Einen wesentlichen Einfluss auf die Zwangrissbildung hat die im Bauwerk wirksamen
Betonzugfestigkeit. Diese kann insbesondere bei massigen Bauteilen erheblich kleiner
sein als die mit f& = 0,3 fcz/ 3 (Gleichung (3-4)) aus der Festigkeitsklasse ermittelte
Betonzugfestigkeit. Ziel ist es daher, schon bei der Planung die zum Zeitpunkt der

Rissbildung wirksame Zugfestigkeit im Bauteil moglichst genau zu kennen.

Zusammenfassend unterliegt die Entwicklung der mechanischen Eigenschaften des
Betons grofien Streuungen, die auch bei vergleichsweise genauer Berechnung der
Temperatur- und Spannungsfelder in der Hydratationsphase nicht allumfénglich er-
fasst werden koénnen. So fiihrt unter anderem die von Eigenspannungen initiierte
Bildung von Oberflachenrissen zu einer Schiadigung des Bauwerkes, wodurch die
wirksame Zugfestigkeit herabgesetzt wird. Es ist weiterhin davon auszugehen, dass
die wirksame Zugfestigkeit durch Stérungen im Betongefiige erheblich beeinflusst
wird, weil beispielsweise Kornnester und andere Storstellen, aber auch Biigel- oder
Querbewehrung zu Spannungsspitzen und Initialstellen der Rissbildung fiihren.

Die Arbeit von Onken und Rostasy (1995) liefert einige pragmatische Ansétze zur Be-
rechnung der wirksamen Zugfestigkeit im Bauwerk. Diese werden nun kurz erldutert
und mit anderen Modellvorstellungen verglichen. Abschliefiend erfolgt eine Zusam-

menfassung und Empfehlungen zur baupraktischen Anwendung.

Im Allgemeinen wird die rechnerische Zugfestigkeit f. aus der Druckfestigkeit f.
des Betons abgeleitet. Letztere wird im Labor an zylindrischen oder wiirfelférmigen
Priifkorpern ermittelt oder geht aus der gewédhlten Betonfestigkeitsklasse hervor. Der
Zusammenhang zwischen der Druckfestigkeit des Betons und seiner Zugfestigkeit
war in der Vergangenheit Gegenstand zahlreicher Forschungsarbeiten. Die wesentli-
chen Erkenntnisse hieraus wurden von Rostdsy und Kraufs (2001) zusammengestellt.
Danach sind neben der eigentlichen Druckfestigkeit insbesondere die Art deren Er-
mittlung (in der Planungsphase festgelegte Druckfestigkeitsklasse oder Ergebnis ei-
ner Laborpriifung an Prifkorpern) und die zu kldrende Fragestellung (Auslegung der
Mindestbewehrung oder Kontrolle thermisch bedingter Risse) von Bedeutung. Dies

wird in der Beziehung

foo = cf (4-30)
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nach Heilmann (1969) und Riisch (1975) durch den Beiwert ¢ berticksichtigt, welcher
den oben genannten Randbedingungen entsprechend zu wéhlen ist. Der Ausdruck f.
wird an dieser Stelle synonym fiir die Nenndruckfestigkeit und die an Laborproben
ermittelte Zylinder- bzw. Wiirfeldruckfestigkeit verwendet. Der Ansatz in Gleichung
(4-30) liefert in der Regel einen zu hohen Wert fiir die wirksame Zugfestigkeit und
fiihrt hdufig zu einer unwirtschaftlichen Bemessung. Zur Berficksichtigung der vielen
verschiedenen Einfliisse auf die wirksame Bauwerkszugfestigkeit f.; o¢r wird in Onken
und Rostasy (1995) die Beziehung

fct,eff = kE kz,t kT kD kV . 0/3 fCZ/S (4—31)

angegeben, deren einzelne Faktoren im Folgenden erldutert werden.

Rechnerische Betonzugfestigkeit 0,3 fg/ }

Mit Gleichung (4-30) wird basierend auf den Untersuchungen von Heilmann (1969)
und Riisch (1975) die Nennzugfestigkeit nach 28 Tagen ermittelt. Zur Vereinfachung
kann der planende Ingenieur den Beiwert ¢ zu 0,3 annehmen (vgl. Gleichung (3-4)),
womit dann bereits die in der Praxis haufig auftretenden Uberfestigkeiten der Bau-
stellenbetone berticksichtigt sind.

Eigenspannungsfaktor kg

Der Beiwert kg beriicksichtigt die zuvor ausfiihrlich erlduterte Schadigung des Bau-
teiles durch die Bildung von Einrissen als Folge von Eigenspannungen. Dabei wird
angenommen, dass durch Einrisse die Betonfliche A signifikant reduziert wird und
folglich eine geringere (Zwang-)Zugkraft zur Bildung eines Trennrisses erforderlich
ist. Entsprechend ist die Mindestbewehrung nach Gleichung (4-28) zur Aufnahme der
Rissschnittgrofie mit der reduzierten Querschnittsfléche zu ermitteln. Alternativ wird

die Zugfestigkeit mit dem Eigenspannungsfaktor

ke = h;ied (4-32)

abgemindert (Bild 4.11).

Weil Eigenspannungen und die frithe Rissbildung gerade bei massigen Bauteilen
einen entscheidenden Einfluss auf die wirksame Bauwerkszugfestigkeit haben, gab es

dazu in der Vergangenheit eine Vielzahl an Untersuchungen. Dennoch konnte bisher
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Bild 4.11: Bildung von Einrissen verursacht durch Eigenspannungen: Reduzierung des Beton-
querschnittes und Abbau der Betonspannungen

kein Zusammenhang zwischen der Bauteildicke und dem Ausmaf3 der Vorschadigung
durch Einrissbildung physikalisch begriindet werden.

Schief] (1989) geht nach theoretischen Uberlegungen davon aus, dass der schiadigen-
de Einfluss der Eigenspannungen bereits bei schlanken Bauteilen spiirbar ist und mit
zunehmender Bauteildicke weiter anwéachst. Ohne auf Versuchsergebnisse zuriickgrei-
fen zu konnen, hilt er eine Abminderung um 40% bei Bauteilen ab 0,8 m Dicke fiir
sinnvoll (Bild 4.12).

In Rostdsy und Henning (1990) wird angenommen, dass sich bei Bauteilen mit mehr
als 0,5m Dicke wahrend der Hydratation durch Eigenspannungen verursachte Ober-
flachenrisse bilden, die sich bei anschliefender Abkiihlung auch wieder schliefien. Bei
spater einsetzendem zentrischen Zwang steht nicht mehr die gesamte Querschnittsfla-
che zur Verfiigung, so dass der Bruttoquerschnitt bei mehr als 1,0 m dicken Bauteilen
um 15% reduziert sein kann.

In aktuelleren Untersuchungen (Konig und Tue, 1996; Rostasy und Kraufs, 2001; Mau-
rer et al., 2005) wird erldutert, dass der Einfluss nichtlinear verteilter Eigenspannun-
gen infolge der Hydratation selbst bei massigen Bauteilen nicht so grofs sein kann,
dass dadurch eine Reduzierung der wirksamen Bauwerkszugfestigkeit um mehr als
20% gerechtfertigt ist. Eine Abminderung der Zugfestigkeit mit kg-Werten kleiner als
0,8 kann hiernach mit Eigenspannungen allein nicht begriindet werden. Stattdessen
sollte der mit der sekundédren Rissbildung einhergehende Zwangabbau bei der Be-
rechnung explizit erfasst werden. Eigenspannungszustinde, die auf eine behinderte
Schwindverkiirzung des Betons zuriickzufiihren sind, kénnen nach Koénig und Tue
(1996) zu einer zusitzlichen Schidigung fiihren. Daher ist eine Reduzierung des Ei-
genspannungsfaktors auf kg = 0,7 gerechtfertigt, wenn der wirksame Bewehrungs-
gehalt pegs grofer als 2% ist.
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4.2 Rissbildung in massigen Stahlbetonbauteilen

Zu dhnlichen Erkenntnissen kommt auch Bodefeld (2010) mit seinen numerischen Un-
tersuchungen zur Rissmechanik in massigen Bauteilen. Seinen Berechnungen zufolge
sind bei Querschnittsdicken bis 0,3 m die Eigenspannungen infolge der Hydratation
von untergeordneter Bedeutung. Erst bei Bauteildicken von mehr als 0,8 m werden

diese relevant.

Der planende Ingenieur wird ohne genauere Untersuchungen auf die aktuellen Re-
gelwerke im Bauwesen zuriickgreifen. Nach Eurocode 2 (2011) werden nichtlinear
verteilte Eigenspannungen, die zum Abbau von Zwang fithren, ab einer Bauteildicke
von 0,3m bertiicksichtigt. Bei massigen Bauteilen ab 0,8 m Dicke darf der Eigenspan-
nungsfaktor mit 0,65 angesetzt werden, wobei Zwischenwerte linear zu interpolieren
sind. Das BAW-Merkblatt , Frither Zwang” (BAW, 2004) stiitzt sich hingegen auf den
Ansatz von Schiefd] (1989). Mit der Annahme, dass im Wasserbau Betonbauteile tibli-
cherweise dicker sind als 0,8 m, ist hier zur Berechnung der Mindestbewehrung nach
Gleichung (4-28) stets der Beiwert kg = 0,6 anzusetzen.

kE ['] T T T T T

1,0 |

———
\\\
~
~

~
\\———-

0,8 fr—r— .

0,6
Konig und Tue (1996)

04 F B
Eurocode 2 (2011)

02 F =—=—=— Rostasy und Henning (1990) -
—-=—=- Schiefl (1989)

0,0 1 1 1 1 1
00 02 04 06 08 10 h[m]

Bild 4.12: Beiwert kg zur Berticksichtigung nichtlinear verteilter Eigenspannungen

Faktor zur Beriicksichtigung des Betonalters k,;

Dieser Beiwert berticksichtigt, dass sich die Zugfestigkeit des jungen Betons erst ent-
wickeln muss. Da die Zementart und der Zementgehalt einen wesentlichen Einfluss
auf die Zugfestigkeitsentwicklung haben, werden in Onken und Rostasy (1995) die
k, i-Werte tabellarisch in Abhédngigkeit von diesen Parametern angegeben.

Untersuchungen haben gezeigt, dass sich die Zugfestigkeit in den ersten 3 bis 7 Tagen

wesentlich schneller entwickelt als die Druckfestigkeit. Dennoch wird beispielsweise
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im Eurocode 2 (2011) zur Berticksichtigung des Betonalters die anhand von Druckfes-
tigkeitspriifungen ermittelte S..-Altersfunktion verwendet und fiir k, ; angesetzt, weil
keine entsprechenden Versuche fiir die Zugfestigkeit vorliegen:

ki = Pec(t) = es<17 2*‘8). (4-33)

Hierin ist s ein vom Zementtyp abhangiger Beiwert; t bezeichnet das Betonalter in
Tagen. Durch Ansetzen dieser Altersfunktion wird die tatsdchliche Zugfestigkeitsent-

wicklung unter Umstdnden unterschétzt.

Zur Berticksichtigung der geringen Zugfestigkeit bei einer frithen Rissbildung inner-
halb der ersten 3 bis 5 Tage nach Einbringen des Betons darf nach DIN 1045-1 (2008)
und Eurocode 2 (2011, Nationaler Anhang) die wirksame Zugfestigkeit zu

fetert = 0,5 fet (4-34)

aus der mittleren Zugfestigkeit f. nach 28 Tagen geméfs angestrebter Betonfestig-
keitsklasse abgeschétzt werden. Allerdings zeigen nach Rostdsy und Kraufs (2001)
nicht nur Berechnungsergebnisse, sondern auch Praxisbeobachtungen, dass Zwang-

risse erst in der Kontraktionsphase, also eher spit auftreten (k,; > 0,5).

Bei Wasserbauwerken, wie beispielsweise Schleusenkammern, ist hdufig die Rissbil-
dung in langen Wanden auf Fundamentplatten zu untersuchen. Da hierbei der Riss-
zeitpunkt nicht explizit ermittelt wird, darf entsprechend dem BAW-Merkblatt ,Frii-
her Zwang” (BAW, 2004) die zum Zeitpunkt der Rissbildung wirksame Zugfestigkeit
mit dem Faktor k,; = 0,7 aus der 28-Tage-Zugfestigkeit der Eignungspriifung ermit-
telt werden.

Bauteiltemperaturfaktor kr

Die Temperaturentwicklung im Bauteil beeinflusst die Zugfestigkeit ebenso wie die
Druckfestigkeit des Betons. Insbesondere bei massigen Bauteilen wirkt sich die lang-
sam abfliefende Hydratationswarme beschleunigend auf die Festigkeitsentwicklung
aus. Onken und Rostésy (1995) empfehlen daher die Ber{icksichtigung der Bauteiltem-
peratur tiber den Temperaturbeiwert k1. Dieser kann in Abhédngigkeit von verschie-
denen Randbedingungen wie Zementart, Zementmenge, Bauteildicke, Umgebungs-
temperatur und Betonalter ermittelt werden. Der Hydratationsfortschritt gegentiber
einer isothermen Erhartung bei 20 °C kann auf Basis von Temperaturberechnungen
mithilfe der Reifefunktion nach Svante Arrhenius bestimmt werden. Die angesetzten

84



4.2 Rissbildung in massigen Stahlbetonbauteilen

kr-Werte werden in der Regel und insbesondere bei massigen Bauteilen grofer als 1,0
sein (siehe Onken und Rostasy, 1995).

Dauerzugbeanspruchungsfaktor kp

Die an Betonproben gemessenen Festigkeitswerte sind abhédngig von der Belastungs-
geschwindigkeit. Bei langsamer Laststeigerung oder langer Belastungsdauer sinken
die Steifigkeit und die Festigkeit ab (Zilch und Zehetmaier, 2010). Nach Untersu-
chungen von Onken und Rostasy (1995) kann der schddigende Einfluss einer dauer-
haften Zwangbeanspruchung auf die Zugfestigkeit im Mittel mit einer Reduzierung
von 15% gegeniiber einem unbelasteten Bauteil berticksichtigt werden (dies entspricht
kp =~ 0,85). Dabei bleibt offen, inwieweit sich die schddigende Wirkung mit zuneh-
mender Betongiite verdndert und ob eine gleichzeitige Wirkung von Eigenspannun-
gen und Zwang zu einem hoheren Schidigungsgrad fithren kann. In Rostdsy und
Krauf$ (2001) wird anhand von Versuchen bekriftigt, dass ein langsamer Zwangauf-
bau die Zugfestigkeit im Bauteil um ca. 15% reduziert, dies jedoch keinen Einfluss
auf die Druckfestigkeit hat.

Verdichtungsfaktor ky

Untersuchungen von Onken und Rostasy (1995) haben gezeigt, dass die Verdichtung
des Bauwerksbetons hdufig schlechter ist als die in gesondert hergestellten Priifkor-
pern. Hierbei hat die Verdichtungshohe (Hohe des betonierten Bauabschnittes) einen
wesentlichen Einfluss. Mit steigendem Verdichtungsdruck in tiefer liegenden Betonla-
gen steigt auch die Zugfestigkeit an. Weiterhin ist im Gegensatz zur Druckfestigkeit
die Zugfestigkeit von der Betonierrichtung abhingig. Parallel zur Betonierrichtung
kann die Zugfestigkeit erheblich geringer ausfallen als rechtwinklig dazu. Dem Rech-
nung tragend und Querschnittsschwachungen durch Biigelbewehrung, Kornnester
oder Ahnliches beriicksichtigend schlagen Onken und Rostésy (1995) einen Verdich-
tungsfaktor ky = 0,85 vor. In Rostdsy und Kraufs (2001) wird der Einfluss der Ver-
dichtung des Betons von gesondert hergestellten Proben im Vergleich zu aus dem
Bauteil entnommenen Kernen mit einer Abminderung der Zugfestigkeit um 10% be-
ziffert.
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Zusammenfassen der Einflussfaktoren

Aus Griinden der Vereinfachung empfiehlt es sich, einzelne Faktoren zusammenzu-
fassen, wenn sie gleichen Ursprungs und stets gemeinsam anzusetzen sind. So bietet
es sich beispielsweise an, die Beiwerte kp und ky in einem Beiwert ki, = 0,75 zu
vereinen (BAW, 2004), da sowohl der Dauerzugbeanspruchungsfaktor als auch der
Verdichtungsfaktor berticksichtigen, dass die im Labor ermittelte Zugfestigkeit im
Bauwerk nicht erreicht werden kann. In Rostdsy und Krauf3 (2001) wird vorgeschla-
gen, beide Einfliisse mit dem Faktor 0,75 zu erfassen. Auch in Onken und Rostdsy

(1995) werden diese beiden Parameter vereint, so dass sich Gleichung (4-31) zu
fevett = kekzikr 0,22 f° (4-35)

vereinfacht.

In DIN 1045-1 (2008) und im Eurocode 2 (2011, Nationaler Anhang) werden die nicht-
linear verteilten Eigenspannungen und alle weiteren risskraftreduzierenden Einfliisse

in einem globalen Beiwert k zusammengefiihrt und somit Gleichung (4-31) zu
fetet = k-030f° = k fo (4-36)

zusammengefasst. Dabei wird zwischen der Bemessung fiir inneren und &ufieren
Zwang unterschieden. Zur Berechnung der Mindestbewehrung gegen Zugspannun-
gen aus im Bauteil selbst hervorgerufenem Zwang (z.B. Eigenspannungen infolge
abflieSender Hydratationswarme) darf der Beiwert je nach Bauteildicke zwischen
k=08((urh < 03m)und k = 0,5 (fiir h > 0,8m) angesetzt werden (Bild 4.13).
Nach Konig und Tue (1996) ist hierbei die zwangkraftreduzierende Wirkung der Se-
kundaérrissbildung in massigen Bauteilen, also die Bildung von Einrissen direkt nach
der Entstehung eines Trennrisses und der damit verbundene Zwangkraftabbau, be-
reits berticksichtigt. Kann bei der Bemessung fiir dufleren Zwang (z.B. behinderte
Bauteilverformung oder Stiitzensenkung) nicht sichergestellt werden, dass zum Zeit-
punkt der Rissbildung auch Eigenspannungen im Bauteil vorhanden sind, so ist von

einem ungeschéddigten Bauteil auszugehen und k = 1 anzusetzen.

In Meyer und Meyer (2007) wird vorgeschlagen, die nach Norm durchgefiihrte lineare
Interpolation des k-Wertes zwischen 0,3 m und 0,8 m Bauteildicke durch eine Parabel
der Form

03-(1,0—h)?

k() = 05+

(03m < h < 1,0m) (4-37)
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zu ersetzen (Bild 4.13). Die Beziehung (4-37) ist dabei fiir Bauteildicken zwischen 0,3 m
und 1,0 m giiltig und kann als gleichwertig zu der in Deutschland giiltigen Normung
betrachtet werden. Beide Ansitze konnen angewendet werden, wenn nichtlinear ver-
teilte Eigenspannungen und innerer Zwang gemeinsam an einer Reduzierung der

effektiven Bauwerkszugfestigkeit beteiligt sind.
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Bild 4.13: Beiwert k in Abhangigkeit von der Art der Zwangbeanspruchung

Auch bei den im Abschnitt 4.1.5 vorgestellten Versuchen von Alvarez und Marti (1996)
an Stahlbetonscheiben und -platten mit Querschnittshohen von 0,22m bzw. 0,24m
fiihrten Eigenspannungen zu verminderten Zugfestigkeiten im Vergleich zu den an
zusétzlichen Priifkorpern ermittelten Festigkeitswerten. Die Reduzierung betrug hier
im Mittel 30...40%, so dass bei der Modellvalidierung die effektive Zugfestigkeit mit
k =~ 0,7 berechnet wurde. Als Hauptursache fiir die stark reduzierte Bauteilzugfestig-
keit kann hier die (Zug-)Vorspannung im Beton als Folge der durch die Bewehrung
behinderten Schwindverkiirzung gefunden werden. Solche eingepragten Betonzug-
spannungen treten insbesondere in schlanken Bauteilen mit hohen Bewehrungsgehal-

ten auf.

Die in der Vergangenheit durchgefiihrten Untersuchungen zeigen, dass neben der
Bauteildicke auch andere Rahmenbedingungen, wie beispielsweise die Wahl des Ze-
mentes oder Art und Dauer der Nachbehandlung, Einfluss auf die wirksame Bau-
werkszugfestigkeit haben. Insbesondere der Grad der Verformungsbehinderung ist
im Einzelfall zu tiberpriifen und sollte im Sinne einer wirtschaftlichen Bemessung
nicht unberticksichtigt bleiben.
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4.2.3 Mindestbewehrung und Rissbreitenbegrenzung

Die Entstehung von Rissen ist in zugbeanspruchten Stahlbetonbauteilen nahezu un-
vermeidbar. Zur Sicherstellung der Dauerhaftigkeit und einer ordnungsgemafsen Nut-
zung des Tragwerkes sowie zur Wahrung des Erscheinungsbildes muss die Rissbil-
dung begrenzt werden. Einerseits wird ein Mindestmaf$ an konstruktiver Bewehrung
gefordert, um ein duktiles Bauteilversagen mit entsprechender Vorankiindigung zu
gewdhrleisten. Zur Vermeidung eines sproden Bauteilversagens sicherzustellen, dass
die Rissschnittgrofie vom Tragwerk aufgenommen wird, ohne dass die Bewehrung
fliefSt. Zusatzlich ist beispielsweise durch die Anordnung der Bewehrung (Beweh-
rungsgehalt, Stabdurchmesser und -abstand) das Auftreten grofier Rissbreiten zu ver-
hindern. Im Folgenden werden daher die normativen Regelungen zur Mindestbeweh-

rung fiir beide Félle erldutert.

Die zulassigen Rissbreiten liegen im Allgemeinen zwischen 0,2mm und 0,4 mm. In
besonderen Féllen, beispielsweise bei wasserundurchldssigen Bauteilen, wird sogar
Rissefreiheit angestrebt. Dies kann mithilfe der Mindestbewehrung zur Begrenzung der
Rissbreite ohne direkte Berechnung nach Gleichung (4-38) erreicht werden (DIN 1045-
1, 2008; Eurocode 2, 2011):

kc kfct Act
O '

As 2

(4-38)

Hierin sind k. und k die Beiwerte zur Beriicksichtigung der Spannungsverteilung in-
nerhalb der Zugzone A bzw. nichtlinear verteilter Betonzugspannungen (vgl. Bild
4.13). Uber die Stahlspannung o5 geht die Beanspruchung des Tragwerkes in die Be-
rechnung ein.

Bei massigen Bauteilen unter zentrischem Zug (k. = 1) und duflerem Zwang (k = 1)
fithrt Gleichung (4-38) haufig zu unwirtschaftlich groffen Bewehrungsmengen. Hier
darf daher die Mindestbewehrung zur Begrenzung der Rissbreite auf die effektive
Randzone Aot bezogen werden (Bild 4.14, S. 91). Der erforderliche Bewehrungsquer-
schnitt je Bauteilseite betrdgt somit

f ct Ac,eff
os

As > (4-39)

Detaillierte Erlauterungen zum Wirkungsbereich der Bewehrung in massigen Bautei-
len enthilt der Abschnitt 4.3.
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Untersuchungen von Maurer et al. (2005) zeigen, dass durch die Verwendung eines
langsam erhdrtenden Zementes mit geringer Hydratationswarmeentwicklung sowie
durch eine thermische Nachbehandlung die Zwangkraft und damit die erforderli-
che Bewehrung wesentlich reduziert werden konnen. Es wird vorgeschlagen, fiir den
Nachweis des Abflielens der Hydratationswérme die erforderliche Bewehrungsmen-
ge um jeweils 10% abzumindern (langsam erhértender Zement: 0,9 A, thermische
Nachbehandlung: 0,9 As). Dieser Vorschlag wurde ansatzweise auch in den aktuellen
Normen (DIN 1045-1, 2008; Eurocode 2, 2011) aufgegriffen. Hiernach darf die mit den
Gleichungen (4-28), (4-38) und (4-39) ermittelte Mindestbewehrung mit dem Faktor
0,85 abgemindert werden, wenn langsam erhdrtende Betone mit r < 0,3 verwendet
werden. Der Kennwert fiir die Festigkeitsentwicklung r wird aus dem Quotienten der
mittleren Druckfestigkeiten nach 2 Tagen und nach 28 Tagen ermittelt:

y = Jem2 (4-40)

f cm28
Die entsprechenden Rahmenbedingungen (Art, Umfang und insbesondere die Dauer
der Nachbehandlung) miissen mit den Bauausfithrenden abgestimmt werden und

sind in den Ausfiihrungsunterlagen zu vereinbaren.

Die Begrenzung der Stahlspannung und des Durchmessers der Bewehrung, wie es
in DIN 1045-1 (2008) und Eurocode 2 (2011) vorgeschlagen wird, ist eine sehr verein-
fachte Methode zur Kontrolle der Rissbreiten. Sie basiert auf dem Mechanismus der
Rissbildung in schlanken Stahlbetonbauteilen, wie er im Abschnitt 3.5 beschrieben
ist. Mit einer zuséatzlichen Modifikation des Grenzdurchmessers in Abhangigkeit von
der Bauteilhohe soll die Sekundarrissbildung bei massigen Bauteilen berticksichtigt
werden. Die Einhaltung der Grenzwerte stellt auf pragmatische Weise die Rissbreiten-
begrenzung sicher, kann aber zu unwirtschaftlich grofien Bewehrungsmengen fiihren,
insbesondere wenn aus Griinden der Dauerhaftigkeit oder der Wasserundurchlassig-
keit strengere Anforderungen an die Rissbreitenentwicklung bestehen. Eine bessere
Methode ist daher die direkte Berechnung der Rissbreite. Hierfiir sind in den beiden
oben genannten Normen zwei nahezu identische Rechenverfahren angegeben. Mit-
hilfe des maximalen Rissabstandes s;max wird die charakteristische Rissbreite wy in
beiden Verfahren tiber die Beziehung

Wx = Srmax (ssm - Ecm) (4-41)
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4 Numerische Berechnung von Stahlbetontragwerken

ermittelt. Dabei unterscheiden sich beide im Wesentlichen nur bei der Berechnung des
Rissabstandes. Wahrend DIN 1045-1 (2008) den maximalen Rissabstand tiber primér
mechanische Zusammenhinge ableitet:

ds

= i 4-42
Srmax 36 Dot ( )
wird im Eurocode 2 (2011) die semi-empirische Beziehung
ds
Srmax = ksc+kiky kg — (4'43)
Peff

angegeben. Hierin sind k bis k4 die Beiwerte zur Berticksichtigung der Verbundeigen-
schaften und der Dehnungsverteilung sowie zur Anrechnung der Betondeckung c.

Die Differenz der mittleren Dehnungen von Betonstahl und Beton (esm — €cm) wird
bei beiden Verfahren weitestgehend identisch ermittelt:
—k Setett 1
Os t ( +n peff) g

Petf

€sm — €eom = E > 0,6 E—S . (4-44)

Lediglich beim Volligkeitsbeiwert k; fiir die Spannungsverteilung zwischen den Ris-
sen wird nach Eurocode 2 (2011) zwischen einer kurzzeitigen (k; = 0,6) und einer
langfristigen (k; = 0,4) Lasteinwirkung unterschieden, wihrend nach DIN 1045-1
(2008) dieser Wert auf k; = 0,4 festgelegt ist. Die Beanspruchung des Tragwerkes
findet tiber die unter der Annahme eines gerissenen Querschnittes ermittelte Stahl-
spannung o Eingang in die Rissbreitenberechnung.

4.3 Zuggurtmodell fiir massige Bauteile

Die im Abschnitt 4.2.3 beschriebenen Verfahren zur direkten Berechnung der Rissbrei-
ten, insbesondere Gleichung (4-44), basieren auf Rissmechanismen, die fiir schlanke
Stahlbetonbauteile gefunden wurden. Sie sind nur eingeschrankt auf massige Bauteile
tibertragbar, weil bei diesen ein anderer Rissbildungsprozess mafigebend ist. Im Fol-
genden wird daher fiir Stahlbetonbauteile, deren Rissbildung durch die Entstehung
von Trennrissen und Einrissen geprégt ist, ein spezielles Rissmodell vorgestellt, mit
dem eben diese Besonderheiten berticksichtigt werden konnen. Bereits in Fehsenfeld
(2007) wird gezeigt, dass die mechanischen Grundlagen des Zuggurtmodells auch bei
massigen Bauteilen giiltig sind und somit deren Rissverhalten analytisch beschrie-
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4.3 Zuggurtmodell fiir massige Bauteile

ben werden kann. Das in dieser Arbeit entwickelte Zugqurtmodell fiir massige Bauteile
(ZGMmB) wird anschlieflend in ein nichtlineares Baustoffmodell tiberfiihrt, so dass
hiermit die Grundlagen fiir die einfache Berechnung massiger Stahlbetonstrukturen
mit beliebigen FE-Programmen gelegt sind. Dabei erfolgt die Rissbreitenberechnung

unter direkter Berticksichtigung der Sammelrissbildung.

SLE S
—¢t Einrisse Oc K feteff
! : : 4 ' ta s [ R
| 4 I, . o !
| ; | — % N T & i
5 s i i
i N i i
1 1 1 1
i i [ i i
F i unbewehrter AN i i h
| Kernbereich ; d ! 3
i N i i
i ! i !
: Bewehrung : ] : :
1 i [ 1 1
! / | | I heffI: : :
Lyl —¢

| | I R B |
Wirkungsbereich 1 ;

der Bewehrung ceff

Bild 4.14: Massiges Stahlbetonbauteil unter zentrischer Zugbeanspruchung mit nach der Ab-
kiihlung tiberdriickten Einrissen (Vorschddigung infolge von Eigenspannungen)

Im ZGMmB wird ein massiges Stahlbetonbauteil der Hohe /1 mit der Einheitsbreite
von 1 m betrachtet, welches zentrisch auf Zug beansprucht wird. Die Bewehrungssta-
be sind gleichméflig nahe den beiden Oberflichen des Zuggurtes mit regelmafligem
Stababstand s angeordnet (Bild 4.14). Als Folge von Eigenspannungen haben sich wih-
rend der Hydratation oberflichennahe Einrisse gebildet. Mit dem Abkiihlen konnen
sich diese wieder geschlossen haben, sie verheilen jedoch nicht vollstindig, so dass
sie eine Vorschddigung des Bauwerkes darstellen. Fiir die weiteren Untersuchungen
zur Rissbildung in massigen Bauteilen unter von aufien aufgebrachter Zugbeanspru-
chung (Last bzw. Zwang) wird angenommen, dass der Querschnitt vor der Belastung
spannungsfrei ist. Eventuell aus der Hydratationsphase verbliebene Eigen- und innere

Zwangspannungen werden iiber die Abminderung der Betonzugfestigkeit erfasst.

Die Einrisse durchtrennen den Querschnitt nicht, stattdessen sind sie auf den Wir-
kungsbereich der Bewehrung begrenzt und fiihren hier zu einer Verteilung der Ele-
mentdehnung auf viele kleine Risse. Im unbewehrten Bauteilinneren verliert die Be-
wehrung ihre rissverteilende Wirkung, so dass hier bei Trennrissbildung grofie Riss-
breiten auftreten. Die Dauerhaftigkeit des Bauteiles wird hierdurch nicht beeintréch-
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tigt, solange die Rissbreiten an der Oberfldche klein sind. Die mittlere Rissbreite auf

Hohe der Bewehrung kann entsprechend Gleichung (4-41) zu
Wer = SpE (Esm - 8cm) (4-45)

bestimmt werden. Hierbei wird davon ausgegangen, dass sich, beispielsweise hervor-
gerufen durch eine gleichméflig angeordnete Querbewehrung oder Biigel, ein regel-
mafliges Rissbild mit konstantem Einrissabstand s,g einstellt. Dieser kann mithilfe
von Gleichung (3-26) angewendet auf den Wirkungsbereich der Bewehrung zu

- %‘fd L= peit (4-46)
o0  Peff
2
mit e = A s (4-47)

Aceff 4 heg s

berechnet werden. Voraussetzung ist, dass der Stababstand s klein genug ist, um die
Ausbildung einer gleichmafiigen Zugzone auch in Querrichtung zu gewéhrleisten. Im
Eurocode 2 (2011) wird zur Berechnung des Rissabstandes nach Gleichung (4-43) ein
Stababstand von

s < 5<c+dzs) = 54, (4-48)

gefordert. Die Erfiillung dieser Anforderung stellt bei massigen Bauteilen, die haufig
sehr grofie Bewehrungsmengen aufweisen, im Allgemeinen keine Schwierigkeit dar.

In Gleichung (4-47) bezeichnet k¢ die Hohe der wirksamen Zugzone. Sie ist abhédngig
vom Beanspruchungsniveau, dem vorliegenden Rissbild, der Anordnung der Beweh-
rung am Zugrand und dem Spannungszustand (Zilch und Zehetmaier, 2010) und war
bereits in der Vergangenheit Gegenstand zahlreicher Forschungsarbeiten. Eine Uber-
sicht dazu ist in Fehsenfeld (2007) gegeben. In die Normen wurde die auf Schief3]
(1989) zurtickgehende Formulierung

=

heit = 25(h—d) = 25d < 3 (4-49)

als untere Grenze tibernommen.

Damit wird die Hohe des Wirkungsbereiches der Bewehrung von vielen Autoren tiber-

einstimmend als Vielfaches des Abstandes di der Bewehrung vom gezogenen Bauteil-
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Bild 4.15: Wirkungsbereich der Bewehrung: Vergleich der Ansétze von SchiefSl (1989) und
Ko6nig und Tue (1996) mit den Berechnungsergebnissen von Bodefeld (2010)

rand definiert. Fischer (1993) findet aus umfangreichen FE-Berechnungen und unter

Annahme einer Spannungsausbreitung unter 45° den Ausdruck

hett = (h—d)+ % > 25(h—d), (4-50)
worin s; den mafigebenden Rissabstand zwischen zwei Primérrissen (Trennrissen) be-
zeichnet. Konig und Tue (1996) gehen hingegen von einer Kraftausbreitung im Ver-
hiltnis 1 : 2 (= 26°) aus und schlagen vor, dass bei massigen Bauteilen in Abhin-
gigkeit von der Beanspruchung (Biegung oder zentrischer Zug) und vom Verhiltnis
h/a, die wirksame Zugzonenhthe auf 5d; erhoht werden kann. Diese Empfehlung
wurde auch in die aktuellen Normen (DIN 1045-1, 2008; Eurocode 2, 2011) aufge-
nommen. Es sollen so die Besonderheiten der Rissbildung bei massigen Bauteilen
berticksichtigt werden. Dem entgegen stehen numerische Untersuchungen von Bode-
feld (2010), wonach die wirksame Zugzonenhohe insbesondere bei massigen Bautei-
len (08m < h < 6,0m) den Wert 2,5d; nicht iiberschreitet (Bild 4.15).

Im hier erlduterten Zuggqurtmodell fiir massige Bauteile wird die Kraftausbreitung ins
Bauteilinnere sowie die Bildung von Trennrissen und Einrissen explizit erfasst. Daher
wird hier der unmittelbare Wirkungsbereich der Bewehrung mit Gleichung (4-49) er-
mittelt. Fiir primér biegebeanspruchte Bauteile kann es sinnvoll sein, die wirksame

Zugzonenhohe auf hee < h/4 zu begrenzen.

Die geometrischen Beziehungen im Zuggurtmodell fiir massige Bauteile sind im Bild
4.17a dargestellt. Die Angaben zur Kraftausbreitung und Rissbildung basieren auf der

Annahme, dass der Beton beim Erreichen der Zugfestigkeit reiit und er tiber den Riss
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keine Zugkréfte mehr tibertragen kann (Bild 4.16a). Hierfiir steht allein die Beweh-
rung zur Verfligung, fiir die eine linear elastisch-ideal plastische Baustoffbeziehung
angesetzt wird (Bild 4.16b). Beanspruchungen, die zu Stahlspannungen oberhalb der
Streckgrenze fiihren, konnen daher besonders im Hinblick auf Dehnungslokalisierun-
gen nur eingeschrankt berticksichtigt werden. Bei der Berechnung von Tragwerken
unter Gebrauchslast hat sich diese einfache Idealisierung der Arbeitslinie des Stahles
als uneingeschrankt anwendbar erwiesen. Zur Ubertragung der Krifte von der Beweh-
rung in den Beton wird eine starr-ideal plastische Verbundschubspannungs-Schlupf-
Beziehung mit der konstanten Verbundschubspannung T,y angesetzt (Bild 4.16c). Mit
dieser Vereinfachung kann der Abbau der Stahlspannung mittels Verbundwirkung
entlang einer Lange | ohne aufwendige Integration zu
4 Tho

Bos(l) = =21 (4-51)

berechnet werden.

Bei dem vorgestellten Rissmodell wird angenommen, dass die Rissbildung in einem
massigen Bauteil unter zentrischer Zugbeanspruchung sukzessiv erfolgt. Dabei wird
von einem bereits vorhandenen Trennriss ausgegangen, der den gesamten Betonquer-
schnitt durchtrennt. Da im Trennriss keine Betonzugspannungen tibertragen werden
konnen, muss die gesamte Zugnormalkraft F von der Bewehrung aufgenommen wer-
den. Bei gleichem Bewehrungsquerschnitt As am oberen wie auch am unteren Bau-

teilrand betrédgt die Stahlspannung im Trennriss

F

A (4-52)

Osr,T =
Vom Trennriss ausgehend wird mittels Verbundwirkung die Zugkraft von der Beweh-
rung in den Beton tibertragen. Beim Riss wird die Zugkraft konzentriert eingeleitet
und breitet sich schnell innerhalb des Wirkungsbereiches der Bewehrung aus. Analy-

a) ¢ b) s A T
Ay S— fy oo
VAN
s
1 el
€sy  &su s )

Bild 4.16: Idealisierte Baustoffbeziehungen im massigen Zugstab: a) linear elastisches Verhal-
ten des Betons bis zum Erreichen der Zugfestigkeit; b) linear elastisch-ideal plastische Stahl-
kennlinie; ¢) starr-ideal plastische Verbundschubspannungs-Schlupf-Beziehung

94
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tische Untersuchungen und FE-Berechnungen von Fehsenfeld (2007) zeigen, dass in
diesem Bereich von einer linearen Spannungsausbreitung unter einem Winkel von 45°
(1:1) ausgegangen werden kann. In grofierer Entfernung zum Trennriss flacht der Aus-
breitungswinkel ab, so dass im Mittel die Spannungsausbreitung unter einem Winkel
von ungefahr 26° erfolgt (vgl. Konig und Tue, 1996) und sich an deren Ende ein ho-
mogener Zugspannungszustand einstellt. Ein weiterer Trennriss kann erst entstehen,
wenn im gesamten Betonquerschnitt die Zugspannungen wieder gleichméflig verteilt
sind und zwischen den Rissspitzen zweier gegeniiberliegender Einrisse die Zugfes-
tigkeit fo erreicht wird. Bezogen auf die gesamte Querschnittshohe bedeutet dies,
dass hier die Betonspannung gerade 0. = f.f betrdgt. Dies ist nach Maurer (2007)
frithestens im Abstand von

min ST = h—2 dl (4-53)

moglich (vgl. Bild 4.9b). Diese Beziehung basiert allein auf der Bauteilgeometrie und
der Annahme einer Lastausbreitung im Verhaltnis 2:1. Der Bewehrungsgehalt und die
Form der Sekundarrissbildung (Einrissabstinde) werden vernachléssigt. Diesem An-
satz entgegen stehen die Versuche von Rostdsy und Henning (1990), die zeigen, dass
sich der Bewehrungsgehalt p und insbesondere der Durchmesser ds der verwendeten
Bewehrungsstédbe direkt auf die Abstdnde der Einrisse und in der Folge auch auf die
Trennrissabstdnde auswirken. Mithilfe des ZGMmB konnen diese Beobachtungen zur
Rissbildung in massigen Bauteilen bestatigt werden.

Unter Einhaltung der Vertrdglichkeitsbedingung fiir die Verformung im ungerisse-
nen Querschnitt (¢, = &) muss die Stahlspannung am Ende der Verbundlidnge 05 =
1 forefe betragen. Die zur Ubertragung der Zugkraft von der Bewehrung in den Beton-

querschnitt erforderliche fiktive Verbundlédnge . ergibt sich somit zu

OseT — N feteff
lo = 2 IRy 4-54
e 4Tb(] S ( )

Wiirden die Einrisse die gleichméflige Kraftausbreitung ins Bauteilinnere nicht stéren,
so konnte sich theoretisch bereits nach dieser Entfernung ein neuer Trennriss bilden.
Der tatsdchliche Trennrissabstand wird jedoch durch die Sekundérrissbildung maf-
geblich beeinflusst.

Da in der Rissbildungsphase die Stahlspannung im Trennriss

1+p0(ﬂ—1)

-, (4-55)

Osr,T = f ct,eff
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. 2A
mit po = ACS (4-56)
betragt, kann Gleichung (4-54) auch wie folgt geschrieben werden:
I = Jetett 1= p0 a.. (4-57)

410  po

Eine kontinuierliche Kraftiibertragung von der Bewehrung ins Bauteilinnere inner-
halb der Lange /. ist bei massigen Bauteilen nicht moglich, weil Einrisse den Wir-
kungsbereich der Bewehrung kreuzen und so die Spannungsausbreitung stéren. Dies
ist an dem im Bild 4.17b dargestellten Spannungsverlauf in der Bewehrung erkenn-
bar. Vom Riss ausgehend baut sich die Stahlspannung entlang der Verbundladnge Ie 1
ab, bevor sie im Einleitungsbereich des benachbarten Einrisses [, wieder anwéchst.
Mit der Annahme, dass die Verbundschubspannung T,y konstant ist, konnen Span-
nungsabbau und -zuwachs in jedem Risselement durch Einsetzen der jeweiligen Ver-
bundldnge in Gleichung (4-51) berechnet werden. Die Differenz Ao, g zwischen den
Stahlspannungsspitzen in zwei benachbarten Einrissen betragt daher

Ao'sr,E = Aas(le,l) — A(75<le,2) (4-58)

mit le,l = SyE — le,2 . (4-59)

Diese Spannungsdifferenz ist ein Maf fiir die aus der bewehrten Zugzone in den
unbewehrten Kernbereich tibertragene Zugkraft

Mit der Annahme einer linearen Kraftausbreitung unter einem Winkel von 45° ergibt
sich fiir die Lange der Lasteinleitungsbereiche /., an beiden Enden eines Risselemen-
tes der Ausdruck

lep = hegs—dy . (4-60)

Fiir die Ubertragung der Zugkraft aus der wirksamen Betonzugzone ins Bauteilinnere

steht daher je Risselement lediglich die Lange .3 zur Verfligung:
leg = spg — 2 (hegg — d1) - (4-61)

Bei einer groflen wirksamen Zugzonenhohe /¢ in Verbindung mit einem relativ klei-
nen Einrissabstand s, g fiihrt dieser Ansatz zu einer sehr kleinen Linge der wirksa-
men Kraftausbreitung. Damit wird eine grofse Anzahl an Risselementen a,g ~ le/I,;
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Bild 4.17: Rissbildung im massigen Bauteil: a) Sammelrissbild und Ausbreitung der Zugkraft
von der wirksamen Zugzone ins Bauteilinnere; b) Verlauf der Stahlspannungen entlang des
Bauteiles beim einzelnen Trennriss; ¢) Vergleich der Stahlspannungen bei weiterer Trennriss-
bildung am Ende der Kraftausbreitung ausgehend von den Einrissen E4 (schwarz) und E5

(grau)
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erforderlich, um die zur Trennrissbildung benétigte Zugkraft in das Bauteilinnere zu
tibertragen. Dieser Ansatz fiihrt folglich zu einem unrealistisch grofien Trennrissab-
stand. Daher wird der maximale Trennrissabstand maxs,t auf den 1,5fachen Wert
des kiirzesten Abstandes zweier Trennrisse nach Gleichung (4-53) begrenzt. So ergibt
sich eine untere Schranke fiir die Lange der wirksamen Kraftausbreitung ins Bauteil-

innere:
le
leg > (4-62)
max a, g
mit maxa,g = maxsyr (4-63)
SrE
und maxs,t = 1,5 mins,t = 1,5(h—2dy) . (4-64)

Hierin beschreibt maxa,y die groitmogliche Anzahl von Risselementen zwischen
zwei Trennrissen.

Die Begrenzung von I, 3 nach Gleichung (4-62) greift nur bei sehr kleinen Einrissab-
stinden, die wiederum von hohen Bewehrungsgehalten und kleinen Stabdurchmes-
sern verursacht werden. In solchen Fallen kann die Spannungsausbreitung im Rissele-
ment auch unter einem Winkel > 45° erfolgen, so dass die Lange /., allgemein mit
der geometrischen Beziehung

1
le,2 = E (Sr,E - le,3) (4-65)

beschrieben werden kann. Gleichung (4-58) lésst sich folglich zu

47
Aogp =~ lea (4-66)
s

vereinfachen.

Damit ist der Stahlspannungszustand ausgehend von einem einzelnen Trennriss mit
den zugehorigen Einrissen bekannt (Bild 4.17b). Aus der Differenz zwischen der Stahl-

spannung im Trennriss und der Stahlspannung im ungerissenen Querschnitt kann mit

4-67
AUsr,E ( )

die rechnerische Anzahl von Risselementen bis zum néchsten Trennriss ermittelt wer-
den. Sie stellt gleichzeitig das Kriterium zur Beantwortung der Frage nach dem Uber-
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gang vom schlanken zum massigen Bauteil dar. Im Rissbild schlanker Bauteile durch-
trennen alle Risse den Querschnitt vollstindig, so dass hier a,5 = 1 gilt. Erst bei
einer grofleren Anzahl an Risselementen kann davon ausgegangen werden, dass die
im ZGMmB beschriebenen Rissmechanismen wirksam werden und folglich vom mas-

sigen Bauteil gesprochen werden kann.

Das ZGMmB zeigt, dass der Ubergang vom schlanken zum massigen Bauteil nicht nur
von der Dimension des Betonquerschnittes, sondern auch von der Art und Menge der
Bewehrung bestimmt wird. Im Bild 4.18 ist die Anzahl der Risselemente zwischen
zwei Trennrissen bei abgeschlossener Rissbildung tiber die Querschnittshohe /i auf-
getragen. Der Bewehrungsgehalt ist durch die erforderliche Mindestbewehrung nach
Gleichung (4-91) (S. 110) festgelegt und wird durch unterschiedliche Stabdurchmesser
in einer bzw. zwei Bewehrungslagen erreicht.

Ein grofler Bewehrungsgehalt bewirkt kleine Verbundldangen und somit auch kleine
Rissabstidnde, so dass schon bei weniger massigen Bauteilen mehrere Risselemente
zwischen den Trennrissen auftreten konnen. Sehr grofle Bewehrungsgehalte konnen
bei Verwendung kleiner Stabdurchmesser ds nur mit geringen Stababstdnden s er-
reicht werden, welche zur Sicherstellung der Betonierbarkeit auf s > 3ds begrenzt
sind. Daher werden die Kurven bei Unterschreiten des Mindestabstandes gekappt.
Die grafische Auswertung von Gleichung (4-67) im Bild 4.18 ergibt, dass der Uber-
gang vom schlanken zum massigen Bauteil bei Querschnittshohen zwischen 0,5m
und 1,0m erfolgt.

arg [-] T T T T
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25 eragts K K k = 1 (duflerer Zwang)
ds = 12mm / /! / —
S ' ’ ’ T = 5,8N/mm2
| 16 mm S K /]
20 20mm ',' ," '/ fy = 500 N/ mm?
2mm A ¢ = 55mm (Betondeckung)
15 A n = 625
10 - Bewehrungsgehalt:
o Mindestbewehrung
5k %Cauitt‘ill;e nach Gleichung (4-91)
2 v | minimaler Stababstand:
0
00 04 08 12 16 20 h[m] s > 3ds

Bild 4.18: Rechnerische Anzahl an Risselementen zwischen zwei Trennrissen nach Gleichung
(4-67) und Ubergang von schlanken zu massigen Bauteilen
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4 Numerische Berechnung von Stahlbetontragwerken

Ist die Einrissanzahl bekannt, so kann schliellich der Trennrissabstand s, ermittelt

werden:
S, T = OrESyE- (4-68)

Hieraus wird deutlich, dass der Trennrissabstand nicht allein durch die Bauteilgeo-
metrie definiert ist, wie dies vereinfachend mit dem Ansatz s, ~ h —2d; angenom-
men wird. Vielmehr haben Art und Umfang der oberflichennahen Bewehrung einen
mafigebenden Einfluss: Bild 4.19 zeigt einen nahezu linearen Zusammenhang zwi-
schen dem Einrissabstand s,r nach Gleichung (4-46) und dem Verhéltnis aus dem
Stabdurchmesser ds zum wirksamen Bewehrungsgehalt peg. Durch die Verwendung
kleiner Stabdurchmesser in Verbindung mit geringen Stababstdnden wird die Entfer-
nung zwischen den Einrissen reduziert. Dies wirkt sich giinstig auf die Rissbreitenent-
wicklung aus. Dariiber hinaus steht bei kleinen Einrissabstinden nur eine verkiirzte
Ubertragungsliange I 3 fiir die Kraftausbreitung aus dem Wirkungsbereich der Beweh-
rung ins Bauteilinnere zur Verfiigung, wodurch wiederum grofle Trennrissabstande
auftreten. Dieser Zusammenhang wird im Bild 4.20 veranschaulicht. Die Versuchser-
gebnisse von Rostasy und Henning (1990) bestatigen sowohl fiir die Einrisse als auch
fuir die Trennrisse die im Zuggurtmodell fiir massige Bauteile erfassten Zusammenhan-
ge zwischen den Rissabstinden und dem Verhéltnis 4s/p« aus dem Stabdurchmesser
und dem wirksamen Bewehrungsgehalt.

Es liegt nahe, dass im Verlauf der Rissbildung zusétzliche Trennrisse immer aus be-
reits vorhandenen Einrissen hervorgehen, so dass die Anzahl an Risselementen zwi-
schen zwei Trennrissen stets ganzzahlig sein wird. Daher muss bei der Ermittlung der
mittleren Stahlspannung lediglich zwischen einer geraden oder ungeraden Anzahl
von Risselementen unterschieden werden. Der Verlauf der Stahlspannung zwischen
zwei Trennrissen bei abgeschlossener Rissbildung ist fiir die beiden Félle a,p = 4
und a,5 = 5 im Bild 4.17c dargestellt.

Die gemittelte Stahlspannung & kann mithilfe von Reihenentwicklungen in Abhéan-
gigkeit von der Anzahl der Risselemente berechnet werden. Die Ergebnisse werden
im Folgenden beginnend mit dem Sonderfall des schlanken Zugstabes (s;1 = s.E)
zusammengestellt. Hierbei durchtrennt jeder Riss den Querschnitt vollstandig und

es verbleiben keine zusétzlichen Einrisse. Die Stahlspannung wird gleichmédfig vom
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4.3 Zuggurtmodell fiir massige Bauteile

SLE [mm] T T T T T
" o
L .T—T x 4
s
300 [ b
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200 X .
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X
100 K b
X Versuche
 zm
0 1 1 1 1
00 02 04 06

1
08 1,0 9s/pe [m]

Bild 4.19: Vergleich der berechneten Abstinde der Einrisse s,z nach dem Zuggurtmodell fiir
massige Bauteile (ZGMmB) mit den Versuchsergebnissen von Rostasy und Henning (1990),
aufgetragen iiber das Verhaltnis aus dem Stabdurchmesser ds und dem wirksamen Beweh-

rungsgehalt pqf
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Bild 4.20: Vergleich der berechneten Trennrissabstdnde s, nach dem Zuggurtmodell fiir mas-
sige Bauteile (ZGMmB), nach Fehsenfeld (2007) und Maurer (2007) mit den Versuchsergebnis-
sen von Rostdsy und Henning (1990), aufgetragen tiber das Verhaltnis aus dem Stabdurchmes-

ser d; und dem wirksamen Bewehrungsgehalt o
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4 Numerische Berechnung von Stahlbetontragwerken

Trennriss ausgehend zur Mitte des Risselementes um Ao (s:5/2) abgebaut (vgl. Ab-
schnitt 3.5). Die Spannung 051 fiir a,g = 1 betragt somit

_ T
Us1 = Us,T — % SrE - (4-69)
s

Mit zunehmender Bauteildicke konnen sich vereinzelt Einrisse zwischen zwei Trenn-

rissen bilden. Fiir a,g = 2 betrdgt die gemittelte Stahlspannung

_ tep

A 4-71
2 SeE Usr,E ( 0)

_ 1
Us2 = UsrT — E AUis(le,l)

und fiir alle weiteren geraden a,-Werte

1 llr’E

‘75,gerade = Osp — > (7 - ) AUsr,E . (4-71)

Fiir ungerade a,g-Werte gilt:

i 1 /(. ) g — 1)
Us,ungerade = a <Us,1 + (ar,E - 1) Us2 — % AasnE) . (4'72)
T,

Schlieflich kénnen die Gleichungen (4-69) bis (4-72) wie folgt zusammengefasst wer-

den:
Os = U1 — AC (4-73)
Ao, , a d
mit Ao — { gerade wenn 4, gerade . (474)
A(Tungerade , Wenn arg ungerade

Hierin beschreiben

agg  len 2Ty lep
A — e 4 A . 4-75
Ugerade ( 4 5 5r,E> OstE + ds ( )

und

e2
e A(T
e ds 2 + sr,E) +

ds SrE

1 —1) (41! l
ACyngerade = —— |:Tb0 S + (11 ) ( 0 e,1

(4-76)

(”r,E - 1)2

T

A‘7'sr,E:|
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4.4 Mittleres Bauteilverhalten im ZGMmB

die Differenz zwischen der Stahlspannung im Trennriss und der mittleren Stahlspan-
nung fiir eine gerade bzw. ungerade Anzahl an Risselementen zwischen zwei Trenn-

rissen.

Ist die mittlere Stahlspannung G bekannt und wird die elastische Betondehnung ¢!
vernachléssigt, so kann die mittlere Rissbreite im massigen Bauteil tiberschldgig mit
0
Wer =~ StE Fs = SpE Eeff (4-77)
S
abgeschitzt werden. Fiir eine genauere Rissbreitenberechnung nach Gleichung (4-45)
muss der Traganteil des Betons innerhalb der wirksamen Zugzone (Tension-Stiffening-
Effekt im massigen Bauteil) ermittelt werden. Die Grundlagen hierfiir werden im fol-
genden Abschnitt 4.4 erldutert.

4.4 Mittleres Bauteilverhalten im ZGMmB

Analog zum Vorgehen in den Abschnitten 4.1.3 und 4.1.4 wird nun das globale Trag-
verhalten eines massigen Bauteiles mithilfe der Grundlagen aus dem Zuggurtmodell er-
lautert. Obwohl die Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen ein Dehnungseffekt
ist, der zu einer Versteifung der Arbeitslinie des Zuggurtes im Vergleich zum reinen
Bewehrungsstahl fiihrt (Bild 4.21a), kann dieser Effekt als Traganteil des Betons in-
terpretiert und in eine Zugspannungs-Dehnungs-Beziehung fiir den Beton tiberfiihrt
(Bild 4.21b) werden. Dies ist moglich, da bei der Modellierung mit verschmierter Riss-
bildung das gesamte Zugglied mit all seinen Trennrissen und Einrissen integral be-
trachtet wird.

Die Grundlage fiir die im Folgenden entwickelte Tension-Stiffening-Formulierung bil-
det der im Bild 4.17 dargestellte Ausschnitt aus einem massigen Bauteil unter zentri-
scher Zugbeanspruchung. Im Gegensatz zu Abschnitt 4.1 wird der Zuggurt zunéchst
nur bis zum Erreichen der Streckgrenze der Bewehrung betrachtet, weil die FlieSpha-
se bei der Berechnung im Gebrauchszustand von untergeordnetem Interesse ist. Es
wird davon ausgegangen, dass das Bauteil vorgeschadigt ist, sich also als Folge von
Eigenspannungen im Beton wahrend des Erhartens oberflachennahe Einrisse gebildet
haben. Diese Vorschddigung sowie Einfliisse aus Querschnittsschwachungen durch
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4 Numerische Berechnung von Stahlbetontragwerken

Biigelbewehrung, Kornnester usw. (siehe Abschnitt 4.2.2) werden mit dem Beiwert k

bei der Berechnung der wirksamen Bauwerkszugfestigkeit f. of berticksichtigt:

fct,eff = kfct . (4'78)

Hierin ist fo die aus der Festigkeitsklasse oder an Priifkérpern ermittelte zentrische
Zugftestigkeit des Betons.

Ein Mafs fiir die Streuung der Festigkeitswerte um diesen Mittelwert kann mit den so-
genannten p-Quantilen angegeben werden. Dabei bezeichnet das 5%-Quantil fe.0,05
genau diejenige Zugfestigkeit, die von 5% aller Proben unterschritten wird. In den
deutschen Normen (DIN 1045-1, 2008; Eurocode 2, 2011) wird dieser Wert einheitlich
mit fogc005 = 0,7 for angegeben.

Mit der Annahme, dass auch im Bauteil die Zugfestigkeit einer Streuung unterliegt,
wird zur Berechnung der Zugfestigkeit bei initialer Trennrissbildung fqtmin der Bei-
wert ks = 0,7 eingefiihrt, so dass sich die minimale Zugfestigkeit im Bauwerk zu

fct,min = kS kfct = kact,eff (4'79)

ergibt. Bei gleichméafliger Zugbeanspruchung entsteht der erste Trennriss in dem Quer-
schnitt mit der geringsten wirksamen Zugfestigkeit. Die Zugkraft zur Entstehung des
ersten Trennrisses betrdgt somit

Ft = fct,min Ac (1 + o (7’1 - 1)) . (4-80)

Bis zum Erstriss verhalt sich das massige Zugglied linear elastisch, so dass die zugeho-
rige mittlere Bauteilverformung beim Ubergang vom ungerissenen Zustand I (Phase
A) in die Rissbildungsphase (Phase B) durch

e = fetmin (4-81)

definiert ist.

Im Verlauf der Rissbildungsphase treten weitere Trennrisse auf, bis sich ein abge-
schlossenes Rissbild einstellt. Die Arbeitslinie ist in dieser Phase durch grofse Verfor-
mungen und einen geringen Kraftzuwachs gekennzeichnet. Die Lage neuer Trennris-
se wird dabei zunehmend durch das bereits vorhandene Rissbild gepragt. Der letzte
Trennriss entsteht in einem Querschnitt, in dem die mittlere Zugfestigkeit ungefihr

fet ist. Der Einfluss der Streuung nimmt also ab, bis im Zustand der abgeschlosse-
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4.4 Mittleres Bauteilverhalten im ZGMmB

nen Rissbildung der Beiwert ks = 1 ist. Die Gesamtzugkraft bei abgeschlossenem
Rissbild betragt daher
Far = feetf Ac (14 p0(n—=1)) = Frst + Foar (4-82)

und setzt sich aus den beiden Traganteilen des Betons in der Zugzone und der Beweh-
rung zusammen (Bild 4.21a). Die zugversteifende Mitwirkung des Betons zwischen
den Rissen resultiert allein aus dem auf die wirksame Zugzone bezogenen Anteil der
tiber Verbundwirkung in den Beton {ibertragenen Zugkraft. Diese kann aus der Span-
nungsdifferenz Ac nach Gleichung (4-74) berechnet werden, so dass der Betontrag-
anteil

2 hegt 0
Frsr = —f oo A A = 24, P2 A (4-83)
h Peff
betragt.
a) F
F Bruch
v'
7
AT
P2
/‘/ \ linear elastisch-
f 2.2 modifizierte | 1de2] plastische
Fet P ~" | Frst Stahlkennlinie ahlkenniinie
ke
K
e
/‘/‘/ F s,aR
A ESAs
10,5
Esy €su &M
| A B C D Phasen der Rissbildung
b) Oc
f ct,min Tension-Stiffening
Formulierung fiir
massige Bauteile
Z\ Ec v’fc,aR
1
Ect €aR ey €u M

Bild 4.21: Mittleres Bauteilverhalten im ZGMmB: a) Arbeitslinie eines massigen Bauteiles bei
Zugbeanspruchung (ohne Verfestigung im plastischen Bereich); b) mittlere Betonzugfestigkeit
zur Berticksichtigung der zugversteifenden Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen
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4 Numerische Berechnung von Stahlbetontragwerken

In der Rissbildungsphase nimmt die Tragwirkung des Betons stetig ab, bis sich das
abgeschlossene Rissbild eingestellt hat (Bild 4.21b). Die danach verbleibende Resttrag-
fahigkeit des Betons wird {iber die Betonspannung

2
_ Frst _ Lo Ao (4-84)

Ac(1—po)  pest (1 —po)

beschrieben. Aus dem Traganteil der Bewehrung

Oc,aR

Fs,aR = FaR - PTST (4'85)

kann schliefslich die mittlere Bauteilverformung e,r bei abgeschlossener Rissbildung
berechnet werden:

 Far 7l 1+p0(n71)7&
€aR = ZESAS - Es <fct,eff 00 Deft Ao | . (4 86)

Nachdem sich das abgeschlossene Rissbild eingestellt hat, erfolgt der Kraftzuwachs
mit zunehmender Lingsverformung auch im massigen Zugglied allein durch einen
Spannungsanstieg in der Bewehrung. Die Arbeitslinie des Zuggliedes ist nun durch
den parallelen Versatz zum Verlauf der linear elastischen Stahlkennlinie gekennzeich-
net (Phase C). Erreicht die Stahlspannung in den Trennrissen die Streckgrenze des
Stahles, so beginnt die Bewehrung zu fliefen. Aufgrund der zugversteifenden Mitwir-
kung des Betons zwischen den Rissen ist die mittlere Bauteilverformung bei Flief3-
beginn kleiner als die des reinen Bewehrungsstahles (ey < 8sy). Sie kann aus der
FlieSzugkraft abztiglich des Betontraganteiles zu
Fy — Frst po Ao

gy = £ DL — o 02 4-87
Y 2EsAs ¥ pete Es (4-87)

ermittelt werden.

Wie schon bei der im Abschnitt 4.1.4 beschriebenen MTST-Formulierung fiir schlanke
Stahlbetonbauteile muss auch im ZGMmB die Stahlkennlinie zur Berticksichtigung
des Betontraganteiles modifiziert werden. Die mittlere Stahlspannung bei Fliefbeginn

wird wie zuvor mit 05y = ey Es definiert.

Mit dem Fliefen der Bewehrung (Phase D) sind sehr grofle Lingsdehnungen verbun-
den, die aufgrund der in erster Ndherung vereinfachend linear elastisch-ideal plas-
tisch angesetzten Stahlkennlinie zu keinem weiteren Anwachsen der Zugkraft fithren.

Aufgrund der Lokalisierung der Stahldehnung in den Rissen ist der Flieflbereich des
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4.4 Mittleres Bauteilverhalten im ZGMmB

massigen Stahlbetonzuggliedes kiirzer als der des reinen Bewehrungsstahles. Gesi-
cherte Aussagen zur Bruchdehnung kénnen aufgrund fehlender Versuchsergebnisse
nicht getroffen werden. Zur Beurteilung von massigen Bauteilen im Gebrauchszu-
stand ist eine Betrachtung bis zum Flieffbeginn der Bewehrung ausreichend.

Im Bild 4.22 sind die Arbeitslinien von drei Zugversuchen aus Rostdsy und Henning
(1990) mit unterschiedlichen Bewehrungsarten dargestellt. Es sind die jeweiligen Stahl-
spannungen im Trennriss oy, 1 tiber die mittlere Bauteilverformung ey aufgetragen
(durchgezogene Linie). Die Berechnungsergebnisse mit der FEM und dem ZGMmB
sind mit Punktlinien dargestellt und zeigen eine gute Uberstimmung im Vergleich
zu den Versuchsergebnissen. Die aus dem ZGMmB abgeleitete TST-Formulierung
kann folglich als Baustoffmodell zur numerischen Untersuchung des Trag- und Ver-
formungsverhaltens massiger Bauteile aus Stahlbeton verwendet werden.

Die Berechnung der Rissbreiten kann bei FE-Modellen mit verschmierter Rissbildung
nur indirekt {iber die gemittelte Elementverformung ey erfolgen. Mithilfe der mitt-
leren Stahlspannung s nach Gleichung (4-73) kann die mittlere Dehnung & in der
wirksamen Zugzone wie folgt geschrieben werden:

_ 1 1-— po )
Eoff = EM + — oc—Ac | . 4-88
eff M E. ( 00 c ( )
Diese entspricht der mittleren Stahldehnung &gy, in Gleichung (4-45). Die zugehorige
Betondehnung e., in selbiger Gleichung kann mit dem elastischen Dehnungsanteil
der Betonverformung ¢! gleichgesetzt werden und wird mit

fem = € = € (4-89)

berechnet. Damit ergibt sich schlief3lich folgender Ausdruck zur Ermittlung der Riss-
breite w., in massigen Bauteilen:

Wa = Su [eM + L <1p°(”+1) oo — Aa)] . (4-90)
Es 0o

Bild 4.23 zeigt die Entwicklung der Rissbreite mit zunehmender Langsdehnung fiir
Ausschnitte aus einer massigen Stahlbetonwand (z.B. Schleusenkammerwand) mit
unterschiedlicher Bewehrungsanordnung. Die mit der FEM berechneten Rissbreiten
(Punktlinien) liegen dabei etwas hoher als die von Rostasy und Henning (1990) ge-
messenen. Eine Ursache hierfiir liegt in der bereits in Abschnitt 3.5 erlduterten Verein-

fachung der Verbundschubspannungs-Schlupf-Beziehung. Der Ansatz einer konstan-
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Osr,T [N/mm?] T T T T T T
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Bild 4.22: Arbeitslinie der Wandausschnitte nach Rostdsy und Henning (1990): Vergleich der
Verlaufe der Stahlspannung im Trennriss tiber die mittlere Langsverformung zwischen Ver-
suchsergebnissen und Berechnungen mit dem ZGMmB

Wer [mm] T T T T

03 F
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Bild 4.23: Mittlere Rissbreiten an Wandausschnitten nach Rostdsy und Henning (1990): Ver-
gleich zwischen Versuchsergebnissen und Berechnungen mit dem ZGMmB
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4.5 Schlussfolgerungen

ten Verbundschubspannung und linearer Dehnungsverlaufe fiihrt zu einer Uberschit-
zung der mittleren Rissbreite unter Kurzzeitbelastung. Es ist weiterhin zu beachten,
dass die Rissbreite insbesondere aufgrund der streuenden Zugfestigkeit des Betons
starken Schwankungen unterliegt. Zudem hangt die gemessene Rissbreite von der
Messmethode ab.

Insgesamt liefert das hier entwickelte Modell eine zufriedenstellende Ubereinstim-
mung mit den Versuchsergebnissen. Versuche und Modell zeigen einen verstarkten
Anstieg der Rissbreite, nachdem sich das abgeschlossene Rissbild eingestellt hat. Es ist
weiterhin erkennbar, dass auch bei massigen Bauteilen eine fein verteilte Oberflachen-
bewehrung (kleine Stabdurchmesser und -abstdnde) zu kleinen Einrissabstanden (vgl.
Bild 4.19) und folglich zu kleinen Rissbreiten fiihrt. Weiterhin zeigen die von Rostédsy
und Henning (1990) durchgefiihrten Rissbreitenmessungen, dass die an Trennrissen
auftretenden Rissbreiten nur unwesentlich grofer sind als die Rissbreiten der Einris-
se. Daraus schliefsen sie, dass eine gesonderte Betrachtung der Trennrissbreiten nicht
erforderlich ist.

4.5 Schlussfolgerungen

Die Ausfiihrungen dieses Kapitels zeigen, dass (unter Verwendung geeigneter Bau-
stoffbeziehungen) Berechnungsmodelle mit verschmierter Rissbildung geeignet sind,
das Tragverhalten massiger Bauteile mit der FEM abzubilden. Mithilfe des hier entwi-
ckelten Zuggurtmodells fiir massige Bauteile konnen grofle Strukturen unter zentrischer
Zwangbeanspruchung berechnet werden. Dabei ist es moglich, den giinstigen Einfluss
der Rissbildung auf den Zwangabbau zu beriicksichtigen. Es wird davon ausgegan-
gen, dass das ZGMmB auch auf massige Bauteile mit Biegebeanspruchung iibertragen

werden kann. Dies kann jedoch mangels geeigneter Versuche nicht validiert werden.

Mit dem ZGMmB wird dem Tragwerksplaner ein Werkzeug an die Hand gegeben,
mit dem die Begrenzung der Rissbreite auch bei massigen Bauteilen durch eine direk-
te Berechnung erfolgen kann. Ein Ausdruck fiir die erforderliche Mindestbewehrung
in massigen wie auch in schlanken Stahlbetonbauteilen resultiert aus der Forderung,
dass die Rissbildung abgeschlossen sein muss, bevor die Stahlspannung im Riss die
Streckgrenze erreicht (F,r < fy As). Nach Umformen von Gleichung (4-82) ergibt sich
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ein Ausdruck fiir die Mindestbewehrung in schlanken wie auch in massigen Bautei-

len:

fetefe

Ag > Ac.
° = fyffct,eff(nil) ‘

(4-91)

Dies entspricht ndherungsweise dem Mindestwert der Bewehrung zur Aufnahme der
Rissschnittgrofie nach Gleichung (4-28), bezogen auf den Gesamtquerschnitt. Bei der
Berechnung der wirksamen Zugfestigkeit f.f sollte die Art der Zwangbeanspru-
chung, fiir die das Bauteil zu bemessen ist, tiber den Beiwert k nach Eurocode 2
(2011) wie im Bild 4.13 dargestellt beriicksichtigt werden. Fiir iibliche Festigkeitswerte
(fae = 3N/mm?, fy = 500N/mm?,n = 6,25) und eine Bemessung fiir &ufleren Zwang
(k = 1, keine Vorschadigung durch Eigenspannungen) ergibt sich der erforderliche
geometrische Bewehrungsgehalt zu minpy = 0,62%.

Beispielhaft sind im Bild 4.24 der Zugkraftverlauf und der Verlauf der Stahlspan-
nung im Trennriss fiir einen 1,5m hohen Stahlbetonquerschnitt mit der Einheitsbreite
von 1m aufgetragen. Beim mindestbewehrten Querschnitt geht die Arbeitslinie nach
abgeschlossener Rissbildung direkt in die FlieSphase tiber (hellgraue Linie). Mit zu-
nehmendem Bewehrungsgehalt verkiirzt sich die Rissbildungsphase, so dass bereits
bei geringerem &dufleren Zwang (z. B. behinderte Bauteilverkiirzung bei Abkiihlung)
grofle Zwangkrifte auftreten konnen. Bei schwicher bewehrten Bauteilen kénnen
grofie Zwangungen durch die Bildung neuer Risse besser abgebaut werden. Nach der
abgeschlossenen Rissbildung schldgt sich eine zusétzliche Langsdehnung in einem
raschen Anwachsen der Rissbreite nieder (vgl. auch Bild 4.23).

Bild 4.24b zeigt den Verlauf der Stahlspannung oy, 1 im Trennriss. Es wird deutlich,
dass in der Rissbildungsphase mit steigendem Bewehrungsgehalt die Beanspruchung
in der Bewehrung abnimmt; es besteht eine indirekte Proportionalitdt zwischen den
beiden Groflen (vgl. Gleichung (4-55)). Weiterhin ist zu erkennen, dass bei mindest-
bewehrten Querschnitten die Stahlspannung bei der initialen Trennrissbildung bei ca.
70% der Streckgrenze liegt. Dies wirkt sich besonders ungiinstig auf die Rissbreite
aus, weil der Bewehrungsgehalt iiber die Stahlspannung quadratisch in die Berech-
nung der Rissbreite eingeht. Daher fiihrt bereits die Ethohung der Bewehrungsmenge
um ca. 40% zu einer Halbierung der Rissbreiten. Durch eine Verdopplung der Beweh-
rungsmenge kann innerhalb der Rissbildungsphase die Rissbreite etwa auf 1/4 redu-
ziert werden, wie Bild 4.25 zeigt. Nach abgeschlossener Rissbildung ist der Einfluss
der Bewehrungsmenge auf die Rissbreite weniger stark ausgepréagt, obwohl auch hier
gilt, dass mit grofleren Bewehrungsgehalten die Rissbreiten reduziert werden konnen.
Die Verwendung kleinerer Stabdurchmesser erweist sich als wesentlich effektiver.
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Bild 4.24: Einfluss der Bewehrungsmenge auf das Tragverhalten eines 1,5m hohen massigen
Stahlbetonzuggliedes: a) Zugkraftverlauf; b) Stahlspannung im Trennriss. Parameter: fo@ =
3N/mm?, k = 1 (duflerer Zwang), min A; = 93 m’*/m (= @25 — 105 einlagig je Seite)

In massigen Bauteilen bewirkt die Entstehung vieler Einrisse zwischen zwei Trenn-
rissen, dass die mittlere Rissbreite erheblich kleiner ist als in schlanken Bauteilen
mit identischem Bewehrungsgehalt. Daraus kann gefolgert werden, dass bei massi-
gen Bauteilen die Mindestbewehrung nach Gleichung (4-91) zugleich eine effektive
Rissbreitenbegrenzung gewéahrleisten kann. Im Bild 4.25a ist fiir unterschiedliche Stab-
durchmesser ds die mit Gleichung (4-45) ermittelte Rissbreite w,, {iber die Bauteilhthe
h aufgetragen. Es ist augenfillig, dass einlagig angeordnete Bewehrungsstébe besser
geeignet sind, die Rissbildung zu kontrollieren als eine {iber mehrere Lagen verteilte
Bewehrung. Weiterhin haben Bewehrungsstibe mit kleinem Durchmesser aufgrund
des giinstigeren Verhéltnisses ihrer Querschnittsfliche zur Oberflédche geringere Riss-
breiten zur Folge. Allerdings sind gerade bei massigen Bauteilen aufgrund des erfor-
derlichen Mindestbewehrungsgehaltes haufig grofse Stabdurchmesser oder mehrere
Bewehrungslagen erforderlich, damit die Grenzabstande zwischen den Stidben einge-
halten werden. Bei schlanken Bauteilen (7 < 0,5m) ist bei einem festen Bewehrungs-
gehalt die Rissbreite unabhingig von der Querschnittshohe.

Durch eine VergrofSerung des Bewehrungsgehaltes konnen die Rissbreiten kontrolliert
werden, da hierdurch die Einrissabstinde wie auch die Beanspruchung in der Beweh-
rung reduziert werden. Bild 4.25b veranschaulicht eine mogliche Verringerung der
Rissbreiten bei Verdopplung der Bewehrungsmenge (o9 = 1,24%). Allerdings wird

auch hier rasch der zuldssige Stababstand erreicht, so dass bei Bauteilen mit 7 > 2m
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4 Numerische Berechnung von Stahlbetontragwerken

noch grofiere Stabdurchmesser und/oder zusatzliche Bewehrungslagen erforderlich
werden. Der Vergleich der Rissbreiten bei abgeschlossenem Rissbild und beim Flief3-
beginn der Bewehrung zeigt, dass sich die Risse nach Abschluss der Rissbildungspha-
se weit offnen. Es kann daher sinnvoll sein, die Bewehrung so auf die tatsdchlich zu
erwartende Beanspruchung auszulegen, dass die Zwangkréfte innerhalb der Rissbil-
dungsphase abgebaut werden konnen, die Rissbildung also noch nicht abgeschlossen
ist.

Zur realistischen Ermittlung der Zwangbeanspruchung sind nichtlineare FE-Modelle
der Gesamtstruktur empfehlenswert, bei denen sowohl die Rissbildung des Betons als
auch die Steifigkeit der tragenden Unterkonstruktion und des Bodens berticksichtigt
werden. Dies soll im folgenden Kapitel 5 anhand einer Modellrechnung zur fugenlo-

sen Ausfiihrung des Predohlkais im Hamburger Hafen aufgezeigt werden.

a) b)
Wer [mm] wWer [mm]
1,2 T 1,2 T T T T T
einlagig = StahlflieBen
10 zweilagig | 10 0 = abgeschl. Rissbild
/ /
25mm ds = 25mm
20 mm 20mm
0,8 16 mm T 08 - 16mm T

12mm

0,6 - 0,6

zulwcr\
02 [ \ .___...-;-...____..-: 0,2 S -

zulwe,. L s e e Il e

0,0 1 1 1 1 1 0,0 1 1 1 1 1
00 04 08 12 16 20 h[m] 00 04 08 12 16 20 h[m]

04 - 0,4

Bild 4.25: Rissbreite w. infolge duBleren Zwangs (k = 1) nach dem ZGMmB bei Quer-
schnitten mit: a) Mindestbewehrung in einer oder zwei Bewehrungslagen bei os,1 = fy;
b) dem zweifachen Mindestbewehrungsgehalt (nur zweilagig) bei abgeschlossenem Rissbild
(07 = 258N/mm?) bzw. beim Fliefbeginn der Bewehrung
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei

fugenlosen Kaianlagen

5.1 Anwendungsbeispiel: Pred6hlkai Hamburg

In den Kapiteln 3 und 4 wird das Tragverhalten und die Rissbildung bei schlanken
und massigen Bauteilen aus Stahlbeton diskutiert. Die dabei entwickelten Model-
le konnen fiir die Behandlung baupraktischer Fragestellungen in beliebigen Finite-
Elemente-Programmen verwendet werden. Im Folgenden soll das Vorgehen hierzu
anhand der Berechnung eines fugenlosen Kaimaueriiberbaues aus Stahlbeton veran-
schaulicht werden (Wasner und Sigrist, 2011). Als Referenz dient der Kaimauerquer-
schnitt von der Erweiterung des zweiten Liegeplatzes am Predohlkai im Hamburger
Hafen (Bild 5.1).

Der Predohlkai begrenzt den Waltershofer Hafen an der stidwestlichen Seite und ist Teil
des von EUROGATE betriebenen Containerterminals Hamburg (CTH, Bild 5.2). Die ge-
gentiiberliegende Seite des Hafenbeckens bildet der ebenfalls im Ausbau befindliche
Burchardkai. In den Jahren 2003 bis 2009 wurden die vorhandenen Liegeplidtze 1 bis 4

Othmarschen Ottensen St. Pauli

Walters= \\g

ANVIITHOX

SNy

Bild 5.1: Neubau des zweiten Liegeplatzes
am Predohlkai im Hamburger Hafen (Uber-
sichtsplan)

Bild 5.2: Containerterminal Hamburg mit
Predohlkai nach der zweiten Ausbaustufe
(© EUROGATE)
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

am Predohlkai zur Schaffung von drei neuen leistungsfahigen Liegepldtzen fiir Grof3-
containerschiffe ausgebaut. Der neue Liegeplatz 2 wurde in Verlingerung des ersten
Bauabschnittes auf einer Gesamtldnge von ca. 390 m fiir eine Hafensohle von -16,70 m
und eine spitere Vertiefung auf -18,80m bezogen auf den mittleren Meeresspiegel

erstellt.

Bild 5.3 zeigt den Querschnitt der neuen Kaimauer am Predohlkai, welche im Abstand
von 36,9m vor die alte Kaikonstruktion vorgesetzt wurde. Die Ausfiihrung erfolgte
in der ,Neuen Hamburger Bauweise” als Pfahlrostkonstruktion, bei der der Geldn-
desprung von 22,5 m durch eine gemischte Stahlspundwand (Achse B) aus Tragbohlen
mit Fiillbohlen und riickwértigen Klappankern gesichert wird. Zur Tiefgriindung der
Uberbauplatte sind drei Reihen Ortbetonrammpfihle (Achsen C bis E) angeordnet,
die mittels in die Kaiplatte integrierter Pfahlkopfbalken an den Uberbau angeschlos-
sen sind. Die Reibepfahlreihe (Achse A) dient als Kolkschutz und zur Sicherung der
Kaikante sowie zur Griindung des durch die wasserseitige Kranbahn belasteten Kai-
mauerkopfes. Der landseitige Kranbahnbalken wurde fugenlos und getrennt von der

eigentlichen Kaikonstruktion auf einem separaten Pfahlbocksystem errichtet.

Zur Reduzierung des Erd- und Wasserdruckes sowie zum Abbau der Wellenenergie
wurden im oberen Bereich der gemischten Spundwand die Fiillbohlen herausgeschnit-
ten, so dass sich unterhalb der Uberbauplatte eine Wellenkammer mit natiirlicher Bo-
schung ausbilden konnte. Um ein weites Ausspiilen zu verhindern, wurde landseitig
am Ende der Uberbauplatte eine Spundwandschiirze angeordnet.

Die Herstellung der drei neuen Liegeplitze erfolgte jeweils in Wasserbauweise. Dabei
wurden zunédchst die Tragbohlen von einer Hubinsel aus in den Baugrund eingetrie-
ben und anschlieffend die Fiillbohlen gerammt. Zur Verankerung der Kaimauer wur-
den Klappanker tiber Rundbolzen an die Tragbohlen angeschlossen, auf die vorhan-
dene Hafensohle abgelassen und an den Ankertafeln zur Lagesicherheit eingertittelt.
Anschliefend wurde die Kaimauer mit Sand hinterftillt, so dass die Ortbetonrammp-
fahle und die Reibepfdhle von der neuen Arbeitsebene aus eingebracht werden konn-

ten.

Der Stahlbetoniiberbau wurde blockweise in Abschnitten von ca. 30 m hergestellt. Ta-
belle 5.1 gibt einen Uberblick iiber die Dimensionen des Querschnittes und die vorhan-
denen Bewehrungsmengen. Die Stabdurchmesser und -abstdnde konnten den Beweh-
rungspldnen entnommen werden. Sie wurden fiir die Modellbildung vereinheitlicht
und in einer oberen und einer unteren Bewehrungslage zusammengefasst. Im Inte-
gral entsprechen die Angaben der tatsdchlich eingelegten Bewehrung im jeweiligen
Querschnittsteil. Um spétere Berechnungen mit unterschiedlichen Parametern besser
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5.1 Anwendungsbeispiel: Predohlkai Hamburg

landseitige
Kranbahn

HWS-Wand

HWS-Schiirze

Auffiillung

Reibepfahl

gemischte
Spundwand

neue
Hafensohle

-13,4m
~

Bodenaus-
tausch

Sand

191m Steine, Sand, Kies
Avd

Glimmerton/
Glimmerschluff

Bild 5.3: Querschnitt der Kaikonstruktion am Predohlkai — Liegeplatz 2: neue Kaianlage als
,vorgeschuhte Losung” vor den bestehenden Liegeplitzen ((© Arge Ziiblin / Aarsleff)

vergleichen zu konnen, ist in der Spalte Gesamtquerschnitt die Bewehrungsmenge als
Summe tiber den Querschnitt in Tonnen Stahl pro Meter Kaildnge angegeben.

Es ist davon auszugehen, dass bei zukiinftigen Hafenbauprojekten in Hamburg nicht
nur der landseitige Kranbahnbalken, sondern der gesamte Kaimaueriiberbau ohne
Dehnfugen ausgefiihrt wird. Hierdurch werden das Tragverhalten und die Dauerhaf-
tigkeit der Kaikonstruktion verbessert sowie der Unterhaltungsaufwand in der Nut-
zungphase reduziert. Zur Bewertung der Bestiandigkeit des Uberbaues gegeniiber che-
mischen Angriffen aus Tausalz und Meer- oder Brackwasser wird im Stahlbetonbau
tiblicherweise die an der Bauteiloberfldche sichtbare Rissbreite herangezogen. Diese
soll im Hafenbau auf Werte kleiner als 0,25 mm begrenzt werden, um die Selbsthei-
lung der Risse im Beton zu ermdglichen. In Verbindung mit einer grofsen Betoniiber-
deckung von ¢ = 55mm kann so der Korrosion der Bewehrung vorgebeugt werden.
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

Tabelle 5.1: Geometrie und Kennwerte des in Blocken von ca. 30 m hergestellten Stahlbeton-
tiberbaues am Predihlkai nach Querschnittsteilen

Kaimauer- Balken in Balken in den Platten- Gesamt-
kopf Achse B Achsen C bis E streifen querschnitt
Abmessungen
Hohe 2,8m 14m 1,0m 0,6 m 263 m2
Breite 4,6m 1,3m je 1,0m insg. 14,3m ’
Beton
Festigkeitsklasse C30/37 C30/37 C25/30 C25/30
Betontiberdeckung c = 55mm
Bewehrung
oben 225 —-145 220—-120 225 —120 212 — 150 0,60/
unten 220 —-120 216 — 140 225 — 150 212 — 150 oum

Eine wichtige Rolle bei der Herstellung dauerhafter Stahlbetonstrukturen spielt auch
die Betonrezeptur, d.h. die Wahl der einzelnen Bestandteile des Frischbetons. Auf
diese soll hier nicht detailliert eingegangen werden, weil die genaue Rezeptur zur
Untersuchung des Tragverhaltens der fugenlosen Kaianlage unter Betriebslasten, also
bei einer kombinierten Beanspruchung aus Last und Zwang, von untergeordneter Be-
deutung ist. Sie wird bei Hafenbauwerken insbesondere fiir einen hohen Widerstand
gegeniiber chemischen Angriffen ausgelegt. Dariiber hinaus wird insbesondere bei
massigen Bauteilen die Betonrezeptur so gewdhlt, dass die Warmeentwicklung wah-
rend der Hydratation sowie das Frithschwindmaf$ moglichst gering gehalten werden,
weil diese mafigeblich fiir die initiale Rissbildung verantwortlich sind (vgl. Abschnitt
2.2.2).

5.2 Modellbildung

5.2.1 FE-Modell des Kaimaueriiberbaues

Der Kaimaueriiberbau aus Stahlbeton wird als ebenes dreidimensionales Schalentrag-
werk modelliert, um sowohl die Scheibentragwirkung (Beanspruchung in der Elemen-
tebene) als auch die Plattentragwirkung (Beanspruchung senkrecht zur Elementebene)
abbilden zu kénnen. Fiir die Berechnungen wird die kommerzielle Finite-Elemente-
Software Abaqus (2010) in der Programmversion 6.10 mit dem iterativen Gleichungs-

l6ser Abaqus/Standard verwendet.
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Bild 5.4: FE-Modell des Kaimaueriiberbaues: a) Querschnitt mit abschnittsweise variabler
Schalendicke; b) Grundriss (Ausschnitt) und Anordnung der elastischen Stiitzungspunkte

Das Modell des Kaimaueriiberbaues wird entsprechend der unterschiedlichen Bau-
teildicken in die Abschnitte Kaimauerkopf, Balken in Achse B, Balken in den Achsen
C bis E und Plattenstreifen unterteilt (Bild 5.4). Diese werden nach der Vernetzung
durch viereckige 8-Knotenelemente mit reduziertem Integrationsansatz (S8R, sog. di-
cke Schalenelemente mit endlicher Schubsteifigkeit) reprasentiert. Die Kraft- und Ver-
formungsgrofien der Elemente sind {iber die Baustoffbeziehungen fiir die jeweiligen
Betonquerschnitte verkntipft (Tabelle 5.2). Die Bewehrung wird mittels einer fiktiven
Bewehrungslage im starren Verbund (*REBAR LAYER) berticksichtigt. Dies bewirkt eine
Erhohung der Biege- und Dehnsteifigkeiten (EI und EA) der einzelnen Querschnitts-
teile.

Die nichtlinearen Baustoffbeziehungen des Betons und des Bewehrungsstahles wer-
den als Spannungs-Dehnungs-Beziehungen vorgegeben. Fiir Beton im Druckbereich
ist diese parabelformig und wird durch die Gleichungen (3-5) und (3-7) bestimmt
(vgl. Abschnitt 3.2.2). Im Zugbereich verhilt sich der Beton linear elastisch bis zum
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

Erreichen der Zugfestigkeit, gefolgt von einer sukzessiven Entfestigung (verschmierte
Rissbildung). Die zugehorige Tension-Stiffening-Formulierung wird mithilfe des hier
entwickelten Zuggurtmodells fiir massige Bauteile (ZGMmB) definiert. Dabei wird un-
terstellt, dass die Hauptbeanspruchung im Kaimaueriiberbau durch den zentrischen
Zwang hervorgerufen wird, so dass in den jeweiligen Querschnittsteilen in Langs-
richtung (globale X-Richtung) die Mindestbewehrung nach Gleichung (4-91) fiir die
Ermittlung der nichtlinearen Baustoffbeziehungen mafigebend ist.

In Querrichtung (globale Y-Richtung) ist die Zwangbeanspruchung als gering einzu-
schétzen, so dass hier die mafsgebliche Beanspruchung aus dem Abtragen und Weiter-
fithren der vertikalen Einwirkungen bis zur Pfahlgriindung resultiert. Daher werden
hier die Stabdurchmesser und -abstinde den vorliegenden Bewehrungspldnen vom
Predohlkai — Liegeplatz 2 entnommen. Gleiches gilt fiir die Laingsbewehrung der Pfahl-
kopfbalken in den Achsen C bis E, weil hier die nach statischer Berechnung erforder-
liche Bewehrungsmenge grofser ist als die Mindestbewehrung. Tabelle 5.2 gibt eine
Ubersicht tiber die im FE-Modell angesetzten Baustoffkenngréen und Bewehrungs-
gehalte.

Tabelle 5.2: Im Modell verwendete Baustoffkenngrofien und Bewehrungsgehalte

Kaimauer- Balken in Balken in den Platten- Gesamt-
kopf Achse B Achsen C bis E streifen querschnitt

Beton

fo (in N/mm?) 38 38 33 33

E. (in N/mm?) 29700 29700 28000 28000

fet (in N/mm?) 2,9 2,9 2,6 2,6

k 0,5 0,5 0,5 0,6

fct,eff (11’1 N/mmz) 1,45 1,45 1,30 1,55
Bewehrungsstahl

fy (in N/mm?) 500

E; (in N/mm?) 200000
Lingsbewehrung

oben 225—-115 220 —-120 225 —120 212 —90 0,81t/

unten 225 —115 216 — 95 225 —150 212 —90 ! m

5.2.2 Boden-Bauwerk-Interaktion

Eine duflere Zwangbeanspruchung tritt immer dann auf, wenn eine dem Tragwerk
aufgezwungene Verformung aufgrund einer statisch {iberbestimmten Lagerung be-
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5.2 Modellbildung

hindert wird. Fiir die Beurteilung der Zwangschnittgrofien ist es daher erforderlich,
nicht nur die Einwirkungen zu kennen, sondern auch die Festhaltungen moglichst
realistisch abbilden zu konnen. Bei den Kaikonstruktionen der ,Neuen Hamburger
Bauweise” kann der Stahlbetoniiberbau als allein auf den Pfdhlen gebettet betrach-
tet werden. Diese sind wiederum in den Baugrund eingebunden und verhindern so
aufgrund ihrer Biege- und Dehnsteifigkeit eine freie Verformung des Uberbaues in
horizontaler bzw. in vertikaler Richtung. Dabei ist die Biegesteifigkeit der Pfahle im
Vergleich zur axialen Tragfahigkeit als sehr gering einzuschétzen, jedoch wirken in
Léangsrichtung die vielen ,in Reihe” stehenden Einzelpfihle als Pfahlgruppen. Sie
bilden so eine kontinuierliche horizontale Bettung fiir den Uberbau und behindern
dessen axiale Verformung. In Querrichtung sind hingegen geneigte Klappanker erfor-

derlich, um die Lagestabilitit der Kaimauer zu gewdhrleisten.

Um den Einfluss der Pfahlbettung auf die Zwangbeanspruchung zu untersuchen,
miissen der Uberbau, die Pfihle und der Bodenkorper und ihre gegenseitige Wechsel-
wirkung betrachtet werden. Aufgrund des nichtlinearen Baustoffverhaltens aller drei
Bauwerksteile und der Kontaktbedingungen zwischen diesen, wird das Gesamtmo-
dell sehr umfangreich und hochgradig komplex. Fiir die Berechnung des Uberbaues
muss das Modell daher auf die relevanten Tragwerksteile reduziert werden.

Als erste Vereinfachung kann auf die explizite Modellierung des Baugrundes mit Vo-
lumenelementen verzichtet werden. Das Tragwerk aus Pfihlen und Uberbau wird
mit Strukturelementen abgebildet. Dabei werden die Pfdhle als Biegestdbe modelliert,
deren Bettung im Baugrund mittels seitlicher, segmentweise {iber die Tiefe angeord-
nete Federn erfasst wird. Dies kann beispielsweise mit dem klassischen Bettungsmo-
dulverfahren geschehen. Werden die Federkennlinien mit der p-y-Methode bestimmt,
konnen sogar das nichtlineare Baustoffverhalten des Bodens und die raumliche Span-
nungsausbreitung ber{icksichtigt werden (Wiemann et al., 2004).

Um den Modellierungs- und Berechnungsaufwand des fugenlosen Kaimauertiberbau-
es moglichst gering zu halten, wird die Bettung auf dem Pfahlrost durch elastische
Normalkraftfedern in den drei Raumrichtungen ersetzt. Fiir die axiale Pfahlbeanspru-
chung wird angenommen, dass die Pfahle am Fuffpunkt starr gelagert sind und sich
jeweils nur entsprechend ihrer Dehnsteifigkeit EAp,p, elastisch verformen. Die Stei-
figkeit Cz der Vertikalfedern kann folglich mit

E Apgani

Cy =
Lpfan

(-1)
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

berechnet werden, worin Lp¢,p, die gesamte Pfahllange vom Kopf- bis zum FufSpunkt
bezeichnet. Alternativ konnen nichtlineare Federn tiber die Widerstands-Setzungs-
Linien der Pfdhle ermittelt und im FE-Modell angesetzt werden.

Fiir die Berechnung der zentrischen Zwangbeanspruchung des Stahlbetoniiberbaues
ist insbesondere der Widerstand der Pfahle gegentiber einer horizontalen Kopfpunkt-
verschiebung von Bedeutung (Bild 5.5a). Dieser kann mithilfe des Bettungsmodulver-
fahrens nach Titze (1970) abgeschdtzt werden. Hierbei muss zwischen biegeweichen
Pféhlen und starren Pfihlen unterschieden werden. Wahrend sich letztere in Rich-
tung einer horizontal angreifenden Last im Baugrund verdrehen, kann bei den bie-
geweichen Pfahlen davon ausgegangen werden, dass der Einfluss einer am Pfahlkopf
angreifenden Horizontallast bis zum Pfahlfufs abgeklungen ist. Die Biegelinie eines
solchen Pfahles beschreibt die Form einer stark geddampften Schwingung, so dass der
Pfahlfufl weder Verschiebungen noch Verdrehungen erfahrt (Bild 5.5b) und der Pfahl
als unendlich lang betrachtet werden kann.

Die Abgrenzung zwischen starren und biegeweichen Pfdhlen erfolgt tiber die Schlank-
heit Apgpy = L/Lo, wobei L die Einbindeldnge des Pfahles in den Baugrund bezeich-
net. Die elastische Lange Ly des Pfahles ist abhidngig von der Pfahlsteifigkeit Elpg,
sowie von der Steifigkeit des umgebenden Bodens. Letztere wird mithilfe des Bet-
tungsmoduls ks beschrieben und sollte nach Moglichkeit an horizontalen Pfahlpro-
bebelastungen quantifiziert werden. Je nach Art und Beschaffenheit des anstehenden
Baugrundes wird der Bettungsmodul als konstant oder als mit der Tiefe anwachsend
angesetzt. Fiir Pfahle in Sand kann mit Gleichung (5-2) ein linear mit der Tiefe z
zunehmender Bettungsmodul ermittelt werden:
z

Do (5-2)

ks (Z) = kR
Hierin sind Ds der Pfahldurchmesser und kg ein empirischer Hilfswert, der fiir die
locker bis mitteldicht gelagerten Sande im Bereich der eingespiilten Hinterfiillung
der Kaimauer zu kg = 4,0MN/m? angenommen wird. Die elastische Lange ergibt sich
schlie8lich zu

Lo — 5 Elptani (5-3)
kr

Pfdhle, deren Einbindeldnge grofer als die fiinffache elastische Lange ist (Apgn > 5),
werden als schlank und biegeweich bezeichnet. Fiir Apg < 1 spricht man von kurz-
en starren und im Ubergangsbereich (1 < Apgp < 5) von gedrungenen Pfahlen.
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Bild 5.5: Ermittlung der Ersatzfedersteifigkeit zur Beriicksichtigung der Pfahlbettung: a) Griin-
dungspfahl unterhalb der Uberbauplatte mit horizontaler Einheitslast Hp; b) Ersatzsystem zur
Ermittlung der Pfahlverschiebung 19 an der GOK bei linear anwachsendem Bettungsmodul
ks; ¢) am FuSpunkt eingespannter Ersatzpfahl mit identischer Verschiebung vy auf Hohe der
GOK

Die Schlankheiten der Ortbetonrammpféhle unterhalb der Uberbauplatte sind grofier
als Apgny = 5, so dass diese als in den Baugrund eingespannt angenommen werden
konnen. Die zugehorige Verankerungstiefe L, ergibt sich aus der Forderung, dass die
Pfahlverformung yo auf Hohe der Baugrundoberfliche genau so grofs sein soll wie
die Pfahlkopfverschiebung nach dem Bettungsmodulverfahren (Bild 5.5b). Nach Titze
(1970) erhalt man yo durch Uberlagerung der Beanspruchung aus der Einheitslast Hy
und dem daraus resultierenden Moment My = Hj L; unter Ansatz der Beiwerte fiir
schlanke Pfdhle:

Yo = kfz% <2,43 +1,62 i;) . (5-4)
Aus der Biegelinie des eingespannten Pfahles mit der Ersatzldnge L, ergibt sich fiir
die Verschiebung an der Baugrundoberfldche die Beziehung

Hy (L} 2. L
], _ il R rs Ers 5-5
y(z*=Ly) Eloins < G 1t | (5-5)

tiber die durch Gleichsetzen mit Gleichung (5-4) die Ersatzlinge Lg, iterativ berech-

net werden kann. Die Verankerungstiefe L, des Ersatzpfahles entspricht dabei in etwa

der doppelten elastischen Lange, so dass
Lgs = 2Lo+ L1 (5-6)

in erster Naherung fiir die Losung herangezogen werden kann.

121



5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

Uber die Ersatzldnge kann schlieflich die Steifigkeit Cy der Horizontalfeder fiir den
am Pfahlkopfbalken gelenkig angeschlossenen Pfahl aus der Beziehung
3 Elpfani Hy

C = —— = — 5'7
Y L%rs VErs ( )

ermittelt werden.

Analoges Vorgehen liefert die horizontalen Federsteifigkeiten Cx in Langsrichtung,
sowohl fiir die Ortbetonrammpféahle als auch fiir die Tragbohlen als Teil der gemisch-
ten Spundwand. Die Reibepfiahle weisen aufgrund der vergleichsweise geringen Ein-
bindeldnge nur eine Schlankheit von Apgp ~ 2 auf und miissen demnach als ge-
drungene Pfdhle betrachtet werden. Vereinfachend wird hier angenommen, dass die
Einspannung direkt am Pfahlfuf$ erfolgt, so dass Lgys = Lpgany gilt. Damit wird die
horizontale Bettungssteifigkeit der Reibepfahle zwar leicht tiberschitzt, angesichts der
im Vergleich zu den anderen Pfdhlen sehr kleinen Federsteifigkeit ist die Auswirkung

auf die Berechnung des Uberbaues jedoch gering.

Die Unverschieblichkeit der Kaimauer in Richtung des Hafenbeckens wird durch die
geneigten Klappanker sichergestellt. Durch sie werden die abtreibenden Horizontal-
kréfte aus Erd- und Wassertiberdruck, aber auch quergerichtete Lasten aus dem Ter-
minalbetrieb im Baugrund riickverankert. Die Klappanker werden dabei vornehmlich
axial beansprucht, so dass fiir sie unter Berticksichtigung ihrer Neigung (¢« = 34,6°)
eine horizontale Ersatzfeder mit der Steifigkeit

EA
CY,B _ Klappanker COS & (5-8)

LKIappanker
bei den Lagerpunkten in Achse B angesetzt wird. Die hieraus resultierende Federstei-
figkeit ist so grof3, dass eine zusatzliche Bettung durch die Tragbohlen in Querrichtung
vernachlassigt werden kann. Im oberen Teil von Tabelle 5.3 sind die so ermittelten Er-
satzfedersteifigkeiten zusammengefasst.

Bei den bisherigen Betrachtungen wurde stillschweigend angenommen, dass die Pfah-
le mit dem Kaimaueriiberbau gelenkig verbunden sind. Dies ist in der Realitdt nicht
der Fall, so dass die berechneten Federsteifigkeiten einen unteren Grenzwert fiir die
Bettung des Uberbaues auf dem Pfahlrost darstellen und diese im Folgenden als wei-
che Lagerung bezeichnet wird. Tatsdchlich entsteht durch die monolithische Verbin-
dung der Pfihle mit dem Uberbau eine Teileinspannung. Fiir die zu Vergleichszwe-
cken eingefiihrte steife Lagerung wird angenommen, dass die Pfahle voll eingespannt
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5.2 Modellbildung

sind und sich deren horizontale Federsteifigkeiten entsprechend Gleichung (5-7) aus

der Beziehung

12 Elpgant

(5-9)
L%rs

Cxy =
ableiten lassen. Dies stellt einen oberen Grenzwert fiir die Bettung dar, der viermal
grofer ist als der untere Grenzwert. Durch den Vergleich der Berechnungsergeb-
nisse bei weicher bzw. steifer Lagerung wird spater der Einfluss der Boden-Bauwerk-
Interaktion auf das globale Tragverhalten veranschaulicht.

5.2.3 Einwirkungen auf die Kaianlage

Ziel dieser Untersuchung ist die Beurteilung der Rissbildung einer fugenlosen Kai-
mauer unter der kombinierten Beanspruchung aus Last und Zwang. Die Lastbean-
spruchung ergibt sich zunichst aus den standigen Einwirkungen, also dem Eigenge-
wicht des Stahlbetoniiberbaues und dem Gewicht der Bodenauffiillung oberhalb der
Uberbauplatte. Das Eigengewicht wird im Modell direkt iiber die Hohe der einzel-
nen Querschnittsteile ermittelt, wobei fiir Stahlbeton ein Raumgewicht (Wichte) von
YBeton = 25kN/m? angesetzt wird. Die Auffiillung hat im Mittel eine Machtigkeit von
1,8 m und wird im Modell durch eine Fliachenlast von pays = 32,4kN/m? im Bereich
der Uberbauplatte ersetzt (die Bodenwichte betrdgt Ypoden = 18kN/m?). Eine diffe-
renzierte Betrachtung der Oberflichenbefestigung in diesem Bereich wird nicht vor-
genommen, da hierdurch keine signifikante Anderung der Einwirkung zu erwarten

ist.

Tabelle 5.3: Im Modell angesetzte horizontale (Cx, Cy) und vertikale (Cz) Federsteifigkeiten
(in MN/m) zur Berticksichtigung der Bettung des Kaimauertiberbaues auf dem Pfahlrost

Pfahlachse A B C D E
weiche Lagerung
Cx 03 3,6 0,6 11 19
Cy 03 93,2 0,6 11 1,9
Cz 432 458 241 272 296
steife Lagerung
Cx 11 144 2,6 4,2 7,8
Cy 1,1 93,2 2,6 4,2 7.8
Cz 432 458 241 272 296
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

Nach dem Aufbringen der stindigen Lasten wird in einem weiteren Lastschritt die
zu tiberlagernde Zwangbeanspruchung initialisiert. Ausgehend von einer homogenen
Bauwerkstemperatur von 15 °C erfolgt eine Abkiithlung nach der im Abschnitt 3.6.3 er-
lauterten Modellvorstellung. Die einzelnen Querschnittsteile werden dabei nach ihrer
Exposition zu direkter Sonneneinstrahlung und zur Umgebungsluft den entsprechen-
den Bereichen im Bild 3.11 zugeordnet. Daraus ergeben sich dann, in Abhangigkeit
von der Bauteilhohe, die charakteristischen Temperaturprofile mit konstanten, linea-
ren und nichtlinearen Anteilen (sieche Anhang A), die im Modell als Einwirkung an-

gesetzt werden.

Da die Temperatureinwirkungen zeitlich verdnderlich sind, miissen zusitzlich die fiir
die Bemessung charakteristischen Werte festgelegt werden. In der Regel werden diese
so gewdhlt, dass sie wahrend eines Jahres mit einer Wahrscheinlichkeit von 2% bzw.
in flinfzig Jahren im Mittel einmal tiberschritten werden. Weiterhin sind die Auftre-
tenswahrscheinlichkeiten der konstanten, linearen und nichtlinearen Temperaturan-
teile in ihrer Kombination von Interesse. So ergeben die Untersuchungen von Aber-
spach (2010), dass fiir eine auf dem Baugrund gebettete Stahlbetonplatte (Bereich A
im Bild 3.11) der maximale konstante Temperaturanteil nahezu gleichzeitig mit dem
minimalen linearen Temperaturanteil auftreten kann. Dies ist beispielsweise der Fall,
wenn sich nach einer langeren Phase mit hoher Lufttemperatur die Kerntemperatur
im Bauteil angeglichen hat und im Anschluss eine rasche Abkiihlung erfolgt. In um-
gekehrter Weise treffen niedriger konstanter Temperaturanteil und positiver linearer
Temperaturanteil mit nahezu maximaler Grofie aufeinander, wenn nach einer langen
Kaélteperiode das Bauteil durch Sonneneinstrahlung von der Oberfldche her erwarmt
wird. Dieses Prinzip ist auf den hier betrachteten Kaimaueriiberbau am Predohlkai

direkt iibertragbar.

Die Uberbauplatte ist von einer 1,8 m méachtigen Sandschicht bedeckt (Bereich D), die
einerseits eine solare Erwdrmung verhindert und andererseits vor einer schnellen Ab-
kiihlung bei fallender Lufttemperatur schiitzt. Auf der Unterseite ist sie direkt der
Umgebungsluft ausgesetzt, was im letzteren Fall zu einem grofien Temperaturgradi-
enten in der Uberbauplatte fiihrt. Ein hoher konstanter Temperaturanteil muss folg-
lich mit einem positiven linearen Temperaturanteil kombiniert werden, wahrend ein
niedriger konstanter Temperaturanteil mit einem negativen linearen Temperaturanteil
zu kombinieren ist. Die letztgenannte Kombination ist in dieser Berechnung von vor-
dergriindigem Interesse, weil ein minimaler konstanter Temperaturanteil dyqng; tiber
den Ausdehnungskoeffizienten ar =~ 1,2 -107°1/K mit einer erheblichen Bauteilver-
kiirzung einhergeht. Aufgrund der horizontalen Pfahlbettung wird diese behindert,
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5.2 Modellbildung

so dass als Folge mit maximalen zentrischen Zwangzugspannungen zu rechnen ist.
Mit der Annahme, dass die Extremalwerte der Anteile nicht gleichzeitig auftreten,
wird beim linearen Temperaturanteil der 5%-Quantilwert dy,0,05 angesetzt.

Der Kaimauerkopf ist dem Bereich F im Bild 3.11 zuzuordnen. Er ist oben und an
der Stirnseite direkt der Sonneneinstrahlung ausgesetzt, wiahrend an der Untersei-
te lediglich ein Warmeaustausch mit der Umgebungsluft tiber Konvektion stattfindet.
Durch den Temperaturgradienten zur Stirnseite entsteht auch ein linearer Temperatur-
anteil in horizontaler Richtung und folglich ein dreidimensionales Temperaturfeld.
Aufgrund des Groflenverhiltnisses aus Breite und Hohe v/n = 46m/28m kann dies in
erster Ndherung vernachldssigt werden. Die Kombination des konstanten mit dem li-
nearen Temperaturanteil erfolgt in gleicher Weise wie bei der Uberbauplatte. Hieraus
ergibt sich die in Tabelle 5.4 dargestellte Temperatureinwirkung. Vereinfachend wird
im Modell fiir alle Querschnittsteile des Kaimaueriiberbaues eine einheitliche Abkiih-

lung auf dyonst = —14°C angesetzt.

Tabelle 5.4: Temperaturanteile der einzelnen Querschnittsteile des Kaimauertiberbaues

Kaimauer-  Balken in Balken in den Platten-

kopf Achse B Achsen Cbis E  streifen
Temperaturanteil
konstant: Gyonet (in °C) -14 -10 -12 -14
linear: Oyin0,05 (in °C) -5 -5 -5 -5

Die nichtlinearen Anteile in den Temperaturprofilen erzeugen Eigenspannungen, die
tiber den jeweiligen Querschnitt mit sich selbst im Gleichgewicht stehen. Sie sollen zu-
ndchst unberiicksichtigt bleiben. Die herstellungsbedingten Eigenspannungszustiande
und die hierdurch hervorgerufene initiale Rissbildung finden tiber die Reduzierung
der wirksamen Betonzugfestigkeit Eingang in die Berechnung. Zusitzliche Einwir-
kungen, wie beispielsweise vertikale und horizontale Krifte am Kaimauerkopf aus
Anlegedruck und Pollerzug (Resultierende des Trossenzuges eines Schiffes bei Tiden-
hub), konnen bei dem Modell ebenfalls angesetzt werden, sind aber nicht Gegenstand
dieser Untersuchung.
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

5.3 Auswertung der Ergebnisse

5.3.1 Rissbreiten

Im Bild 5.6 ist die Entwicklung der Risse an der Ober- und Unterseite des Stahlbeton-
tiberbaues dargestellt. Die Untersuchung zeigt, dass bei der kombinierten Beanspru-
chung aus Last und Zwang die grofiten Rissbreiten in Langsrichtung auftreten (Risse
verlaufen in Y-Richtung, ,Messen” der Rissbreite in X-Richtung). Wahrend bei reiner
Biegebeanspruchung (nur Lasteinwirkung, keine Temperaturdehnung) die Untersei-
te des Stahlbetoniiberbaues quasi rissefrei bleibt, treten bei den Pfahlkopfbalken in
den Achsen C bis E oberhalb der Stiitzungspunkte erste Biegerisse mit geringer Riss-
breite auf (nicht dargestellt; max wq,x, ~ 0,05 mm). Die anschliefend durch die Bau-
werkskontraktion infolge des Temperaturabfalles verursachte zentrische Zwangbean-
spruchung wird durch eine erhebliche Rissbildung im gesamten Uberbau erkennbar.
Die grofsten Rissbreiten ergeben sich in den Plattenstreifen. Aufgrund ihrer geringen
Hohe und des kleinen Bewehrungsgehaltes entwickeln sich alle Einrisse zu Trennris-
sen (a,g = 1), so dass die Vorziige der Sekundarrissbildung in massigen Bauteilen
hier nicht zum Tragen kommen. Die Elementdehnung lokalisiert sich allein in Pri-
maérrissen und verursacht dadurch grofie Rissbreiten an der Ober- und Unterseite
der Plattenstreifen. Besonders beansprucht sind die quer verlaufenden Stiitzstreifen
zwischen den Lagerpunkten der Pfahlkopfbalken (Bild 5.6e). Hier treten Rissbreiten
VON Max Werxo = 0,24mm auf. Sie werden in den spéter folgenden Parameterunter-
suchungen als Referenzgrofle herangezogen und vereinfachend mit w.r bezeichnet.
Die in den Feldbereichen an der Unterseite berechnete Rissbreite liegt in derselben
Grolenordnung (Bild 5.6g: max we,xy = 0,23mm). Dies verdeutlicht, dass hier der

zentrische Zwang die mafigebende Beanspruchung darstellt.

Obwohl die Biegebeanspruchung in den Pfahlkopfbalken erheblich hoher ist als in
den dazwischen liegenden Plattenstreifen, sind die hier berechneten Rissbreiten ver-
gleichsweise klein (wexo = 0,18 mm). In diesen 1m dicken Bauteilen liegen, auch
aufgrund des hohen Bewehrungsgehaltes, bereits drei Risselemente zwischen zwei
Trennrissen vor, so dass sich die Elementdehnung auf mehrere Risse verteilt. Die Riss-
breiten im Kaimauerkopf werden mafgeblich durch die zentrische Zwangbeanspru-
chung verursacht und liegen zwischen 0,19 mm und 0,20 mm. Obwohl lediglich die
erforderliche Mindestbewehrung in der Berechnung angesetzt wurde, liegen hier bei
einem Trennrissabstand von ca. 3,3 m schon 17 Einrisselemente vor.
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a)

b)

)

d)

115m ) 115m T 230m /

e)

Rissbreite

Wer in MM
0,24
0,20
0,16
0,12
0,08
0,04
0,00

f)

Bild 5.6: Rissbreite w., an der Oberseite des Stahlbetontiberbaues: a) bis ¢) Zwangaufbau bei
Kaildngen von 230 m, 460 m und 920 m mit biegesteifem Pfahlkopfanschluss (steife Lagerung);
d) Vergleich des Zwangaufbaues bei weicher Lagerung; e) Rissbreite we,x, an der Oberseite
eines Ausschnittes aus dem homogenen Kernbereich (maximale zentrische Zwangbeanspru-
chung); f) Modellquerschnitt; g) Rissbreite w¢ x, an der Unterseite
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

In Querrichtung treten aufgrund der vergleichsweise geringen Zwangbeanspruchung

kleinere Rissbreiten auf (an der Oberseite: max ey, = 0,19 mm, an der Unterseite:
maxWeyy = 0,09mm). Sie unterscheiden sich kaum von denen bei reiner Biegebe-
anspruchung.

Fiir die im Modell angesetzte Einwirkungskombination aus Last und Zwang gelingt
der Rissbreitennachweis durch direkte Berechnung. Unter der vorliegenden Beanspru-
chung treten keine Rissbreiten tiber 0,25mm auf. Alternativ kann dieser Nachweis
auch ohne direkte Berechnung {iber die Begrenzung der Stahlspannung und des Be-
wehrungsdurchmessers gefiihrt werden. Die Vorgehensweise hierfiir ist im Eurocode
2 (2011) beschrieben. Unter Berticksichtigung der effektiven Bauwerkszugfestigkei-
ten ergeben sich die in Tabelle 5.5 zusammengestellten Werte fiir die zuldssige Stahl-
spannung und den Grenzdurchmesser je Querschnittsteil. Die Bewehrungsmenge zur
Kontrolle der Rissbreiten betrdgt fiir den gesamten Uberbau 0,91 Tonnen Stahl pro
laufendem Meter Kailinge und liegt damit um 50% hoher als die nach Gleichung
(4-91) erforderliche Mindestbewehrung aus dem Zuggurtmodell fiir massige Bauteile.

Bei den stark biegebeanspruchten Pfahlkopfbalken gelingt die Berechnung allein mit
der fiir zentrischen Zwang ermittelten Mindestbewehrung nicht. Hier wird die tat-
sdchlich am Predchlkai vorhandene (statisch erforderliche) Biegebewehrung mafsge-
bend, so dass sich die gesamte Langsbewehrungmenge auf 0,99t/m erhoht. Sie liegt
damit 22% tiber der im Modell angesetzten Bewehrungsmenge von 0,81 t/m (vgl. Ta-
belle 5.2).

5.3.2 Einfluss der Bettung auf das globale Tragverhalten

In diesem Teil der Beispielrechnung wird die Interaktion des Stahlbetoniiberbaues
mit der Pfahlgriindung und dem Baugrund untersucht. Hierbei steht der Zwangauf-
bau in fugenlosen Kaianlagen im Vordergrund. Um diesen zu beurteilen, wurden
Modelle des Kaimauertiiberbaues mit verschiedenen Langen (230 m, 460 m und 920 m)
sowie unterschiedlicher Pfahlbettung (steife Lagerung und weiche Lagerung) erstellt und
berechnet. Die Ergebnisse sind in den Bildern 5.6a bis 5.6d als Rissbreiten in Langs-
richtung an der Bauteiloberseite jeweils am symmetrischen Halbsystem dargestellt.

Es zeigt sich, dass die Uberbauten sehr langer fugenloser Kaianlagen entsprechend ih-
rer Zwangbeanspruchung in zwei Bereiche unterteilt werden kénnen. Wahrend sich
von den frei verschieblichen Randern ausgehend der zentrische Zwang durch die ho-

rizontale Pfahlbettung stetig aufbaut, ist nach einer bestimmten Einleitungslidnge die
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Tabelle 5.5: Erforderliche Bewehrung zur Begrenzung der Rissbreite ohne direkte Berechnung
nach Eurocode 2 (2011) im Vergleich zur Mindestbewehrung nach dem ZGMmB

Kaimauer-  Balken in Balken in den Platten- Gesamt-
kopf Achse B Achsen C bis E streifen querschnitt

Stahlspannung und Grenzdurchmesser

05 (in N/mm?) 290 310 260 240

ds (in mm) 25 17 16 14
Mindestbewehrung nach Eurocode 2

min pg (in %) 0,30 0,40 0,50 0,65

je Seite (in em’/m) 41,8 27,9 25,0 19,5 0,91Ym

Lingsbewehrung fiir Biegung und Zwang

oben 225—-115 @16 —-70 225 —120 214 —75

t
unten 025115 16-70  25-150  gla-75  O0Um
Mindestbewehrung nach ZGMmB
min pg (in %) 0,29 0,29 0,26 0,32
je Seite (in cm*/m) 41,3 20,6 13,2 9,5 0,61%m

grofstmogliche Zwangbeanspruchung erreicht. Es bildet sich ein homogener Kernbe-
reich unter vollem Zwang aus, der dadurch gekennzeichnet ist, dass sich die Pfahl-
kopfpunkte in Langsrichtung nicht verschieben und die Rissbreiten einheitlich grof3
sind. Die Verkiirzung des Uberbaues infolge der Abkiihlung wird durch die beider-
seitige Pfahlbettung verhindert. Die Rissbildung im Stahlbeton kompensiert die so
aufgezwungene Verformung und bewirkt durch den Steifigkeitsabbau eine Reduzie-

rung der Zwangkraft im Vergleich zum ungerissenen Stahlbetoniiberbau.

Die fiir den Aufbau des vollen Zwanges erforderliche Einleitungslange Lg hdngt vom
Verhiltnis der Dehnsteifigkeit des Stahlbetontiiberbaues und der Bettung durch die
Pféhle und den Baugrund ab. Beim Beispielquerschnitt des Predohlkais betrdgt diese
Lange unter Ansatz der steifen Bettung ca. 200m. Bei fugenlosen Abschnitten, die
kiirzer sind als 400m, muss folglich nicht mit der vollen Zwangbeanspruchung ge-
rechnet werden. Der Ansatz einer viermal weicheren Pfahlbettung fiihrt ungefdhr zu
einer Verdopplung der hierfiir erforderlichen Einleitungslange, so dass sich hier erst
bei Kailangen grofier als 800 m ein homogener Kernbereich ausbilden kann.

Selbstverstandlich hat auch die absolute Grofle der Zwangeinwirkung einen Einfluss
auf die Entwicklung der Einleitungsbereiche und des Kernbereiches. Im Berechnungs-
modell wurde der tiefste innerhalb von 50 Jahren zu erwartende konstante Temperatu-
ranteil zugrunde gelegt. Dieser betrdgt, entsprechend den thermischen und geometri-
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schen Randbedingungen am Predohlkai, -14 °C. Gleichzeitig wurde eine homogen ver-
teilte Herstellungstemperatur von 15 °C angenommen, so dass hieraus ein Temperatu-
rabfall um 29K resultiert. Bei einer hoheren oder geringeren Zwangeinwirkung fallt
die Zwangbeanspruchung entsprechend grofser beziehungsweise kleiner aus. Gleich-
zeitig verkiirzt bzw. verlangert sich die zum Aufbau des vollen Zwanges erforderliche

Einleitungslange.

Weiterhin fallt auf, dass die Verformung des Kaimaueriiberbaues direkt mit der zum
Aufbau des Zwanges erforderlichen Einleitungslinge in Beziehung steht. Die grofs-
ten Verschiebungen in Langsrichtung treten erwartungsgemafs an den freien Randern
auf. Sie betragen bei steifer Lagerung maximal 3,5 cm, wenn die fugenlose Kaianlage
lang genug ist, damit sich ein homogener Kernbereich ausbilden kann. Auch bei noch
langeren Kaikonstruktionen treten keine groleren Randverschiebungen auf, da die
Lénge der Einleitungsbereiche gleich bleibt und sich lediglich der homogene Kern-
bereich verldangert. Daraus folgt auch, dass die Biegebeanspruchung der Pfihle in
Langsrichtung ebenfalls begrenzt ist. Sie ist an den freien Rdndern am grofsten und
nimmt entlang des Zwangaufbaues im Uberbau sukzessiv ab, bis sie schlieflich im
Kernbereich vollstindig abgebaut ist. Im Falle der weichen Lagerung verdoppelt sich
mit der zweifachen Einleitungsldnge auch die maximale Randpunktverschiebung auf
ca. 7,0cm.

5.3.3 Schlussfolgerungen

Die hier gezeigten Berechnungsergebnisse sind formal nur fiir das zugrunde liegen-
de Modellbeispiel des Predohlkais im Hamburger Hafen zutreffend. Dennoch kénnen
daraus Verallgemeinerungen abgeleitet werden, die auf andere fugenlos hergestellte

Kaiquerschnitte tibertragbar sind.

Die Berechnungen zeigen, dass die besonderen Rissbildungsmechanismen in massi-
gen Bauteilen fiir die im Hafenbau {iblichen Querschnittsabmessungen zu bertick-
sichtigen sind, um eine wirtschaftliche Bemessung durchfiihren zu kénnen. Hierfiir
kann das Zuggurtmodell fiir massige Bauteile (mit wenig Aufwand) in beliebige Finite-
Elemente-Programme implementiert werden und gestattet so die ganzheitliche Un-
tersuchung des Tragverhaltens langer fugenloser Kaianlagen. Es wird deutlich, dass
hierdurch eine effektive und wirtschaftliche Rissbreitenbegrenzung ohne zusétzlichen

Berechnungsaufwand moglich ist.
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Die Beurteilung der tatsédchlich auftretenden Zwangbeanspruchung erfordert FE-Mo-
delle im GrofSmafsstab, bei denen die horizontale Bettung des Uberbaues auf seinen
Griindungselementen (Baugrund, Pfahlrostkonstruktion etc.) in realistischer Weise an-
gesetzt wird. Dies sollte durch eine explizite Modellierung der Substruktur oder mit-
hilfe entsprechender Ersatzsysteme erfolgen. Die Berechnungen zeigen, dass die Stei-
figkeitsverhiltnisse zwischen Bauwerk und Griindung bei der Ermittlung der Zwang-
beanspruchung von entscheidender Bedeutung sind, weil sich der Zwang im Uber-
bau innerhalb eines fiir die Gesamtstruktur charakteristischen Einleitungsbereiches
aufbaut. Die Modellrechnung zeigt weiterhin, dass sich dieser halbiert, wenn die vier-
fache Baugrundbettung angesetzt wird (vgl. Bild 5.6). In umgekehrter Weise belegen
hier nicht vorgestellte Vergleichsrechnungen, dass sich eine Vervierfachung der Uber-
bausteifigkeit in einer Verdopplung des Einleitungsbereiches niederschlagt. Folglich
kann fiir die zum vollen Zwangaufbau erforderliche Einleitungsliange Lg einer fugen-

losen Kaianlage folgende Proportionalitdt abgeschéatzt werden:

EA-

2 ~ %. (5-10)
Hierin beschreibt die Ersatzfedersteifigkeit C die horizontale Baugrundbettung in
Langsrichtung und EAgy,.4,,, Pezeichnet die axiale Dehnsteifigkeit des Stahlbeton-
tiberbaues.

Bei einem sehr steifen Betontiiberbau mit einer sehr weichen Substruktur (z. B. Pfahl-
rostkonstruktionen mit landseitiger Spundwand oder {iberbauter Béschung) erfolgt
der Zwangaufbau vergleichsweise langsam, so dass das fugenlose Bauwerk sehr lang
sein muss, damit sich ein homogener Kernbereich ausbilden kann. Bei Kaildngen,
die wesentlich kiirzer sind als die doppelte Einleitungslidnge, ist folglich nicht mit
der vollen Zwangbeanspruchung zu rechnen. Im Gegensatz dazu wird sich bei wei-
chen Uberbauten mit steifem Unterbau (z.B. schlanke Kranbahnbalken mit engem
Pfahlbockabstand) die Zwangbeanspruchung rasch aufbauen. Dies bestitigen auch
die Untersuchungen von Glimm et al. (2003) beim Kranbahnbalken am Burchardkai.
Fiir die bisher mit Dehnfugen im Abstand von ca. 30 m hergestellten Kaimauern im
Hamburger Hafen ist die Zwangbeanspruchung von untergeordneter Bedeutung.
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

5.4 Parameteruntersuchungen

5.4.1 Einfluss der wirksamen Betonzugfestigkeit

Im Abschnitt 4.2.2 wurden unterschiedliche Ursachen erldautert, warum die im Bau-
werk wirksame Betonzugfestigkeit haufig kleiner ist als die rechnerisch oder an Priif-
korpern ermittelte Zugfestigkeit. Sowohl in der Planungsphase als auch nach der
Fertigstellung eines Bauwerkes ist es duflerst schwierig, die Ursachen und ihre Aus-
wirkungen sicher zu quantifizieren. Dies zeigt auch die Vielfalt der in unterschied-
lichen Veroffentlichungen beschriebenen Methoden zur Ermittlung der wirksamen
Betonzugfestigkeit. Im Zuggurtmodell fiir massige Bauteile wird die effektive Zugfes-
tigkeit f.i e vereinfachend mit Gleichung (4-78) durch Abminderung der 28-Tage-
Zugfestigkeit f. berechnet. Der Abminderungsbeiwert k wird dabei entsprechend
Bild 4.13 unter Berticksichtigung der Art der Zwangbeanspruchung festgelegt.

Im Folgenden werden drei verschiedene Szenarien mit unterschiedlichen Ansatzen
fiir die Berechnung der Zugfestigkeit untersucht. Der erste Fall beschreibt das Auf-
treten von Zugspannungen infolge auflerhalb des Bauteiles hervorgerufenen Zwangs,
wenn der Querschnitt frei von nichtlinear verteilten Eigenspannungen ist. Hier wird
der Beiwert k = 1,0 gesetzt, so dass fier = for gilt. Dieser Ansatz ist konserva-
tiv, weil die risskraftreduzierende Wirkung von Eigenspannungen unberticksichtigt
bleibt. Eigenspannungen infolge der Hydratation konnen nach Koénig und Tue (1996)
die wirksame Zugfestigkeit in Stahlbetonbauteilen um 20% herabsetzen, so dass im
zweiten Fall der Abminderungsbeiwert unabhédngig von der Bauteildicke zu k = 0,8
gesetzt wird (vgl. Bild 4.12).

Im dritten Fall wird der Beiwert k(h) als Funktion der Bauteildicke & nach Glei-
chung (4-37) ermittelt. Dabei werden neben den Eigenspannungen auch alle ande-
ren risskraftreduzierenden Einfliisse berticksichtigt. Dieser Ansatz nach Meyer und
Meyer (2007) bildet auch die Grundlage fiir die noch folgenden Parameteruntersu-
chungen. Dem Einwand von Koénig und Tue (1996), dass eine Abminderung der Zug-
festigkeit um mehr als 20% nicht allein mit Eigenspannungen begriindet werde konne,
stehen die von Morgen et al. (2005) durchgefiihrten Untersuchungen am fugenlosen
Kaimauertiberbau in Bremerhaven entgegen. Hier wurde festgestellt, dass die Bean-
spruchung aus dem Abflieflen der Hydratationswarme bereits im jungen Betonalter
von 48 Stunden zur Rissbildung fiihrt, also vor dem Erreichen des 50%-Wertes der 28-
Tage-Zugfestigkeit. Diese oberflichennahen Einrisse stellen eine Vorschadigung des

fertigen Bauwerkes dar und sind Initialstellen fiir eine spatere Trennrissbildung.
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Die Ergebnisse der Vergleichsrechnungen sind in der Tabelle 5.6 zusammengefasst.
Fiir die drei untersuchten Ansétze (k = 1,0, k = 0,8 und k(h) als Funktion von der
Bauteilhohe) sind jeweils der erforderliche Mindestbewehrungsgehalt min pg zum Er-
reichen des abgeschlossenen Rissbildes vor FlieSbeginn nach Gleichung (4-91) darge-
stellt. Zusétzlich sind die hierfiir gewidhlten Stabdurchmesser und Stababstédnde (in
mm) angegeben. Bei den Pfahlkopfbalken ist teilweise die statisch erforderliche Be-
wehrung mafigebend, weil hier allein mit der Mindestbewehrung die Tragfahigkeit
nicht gewdhrleistet ist. Um eine bessere Vergleichbarkeit der ebenfalls angegebenen
Rissbreiten zu ermoglichen, sind die Stabdurchmesser querschnittsweise einheitlich
angesetzt worden. Die unterschiedlichen Mindestbewehrungsgehalte werden allein
tiber die Stababstdande eingestellt.

Wenn keine oder nur eine kleine Vorschdadigung angesetzt wird, so ist der erforderli-
che Mindestbewehrungsgehalt hoch, weil die aufzunehmende Erstrisskraft direkt mit
der Betonzugfestigkeit verkniipft ist. Je kleiner die effektive Zugfestigkeit im Bauteil
ist, desto geringer féllt die Mindestbewehrung aus. Dartiber hinaus werden die Trenn-
rissabstinde kleiner, so dass der Ubergang vom schlanken zum massigen Bauteil erst
bei grofierer Querschnittshohe erfolgt. Dabei verkiirzt sich auch die Rissbildungspha-
se, so dass sich bei gleicher Beanspruchung die Pfahlkopfbalken in den Achsen C
bis E unter dem Ansatz von k = 0,5 bereits im Stadium der abgeschlossenen Riss-
bildung befinden. In dieser Phase wachsen die Rissbreiten schneller an, so dass sich
die Unterschiede zwischen den drei angesetzten Vorschddigungen kaum bemerkbar
machen.

In den anderen Querschnittsteilen ist aus statischer Sicht fast tiberall die Mindestbe-
wehrung ausreichend, so dass hier die Rissbreiten mit kleinerem f o grofser werden.
Fiir die Plattenstreifen ist daher bei k = 0,6 ein Bewehrungsgehalt mit 12 — 90 er-
forderlich, um die Rissbreite auf we < 0,25mm zu begrenzen (vgl. Tabelle 5.2).

Der Einfluss des Bewehrungsgehaltes auf die Rissbreite wird auch anhand der letzten
Zeile in Tabelle 5.6 deutlich. Die kursiv gesetzten Werte beziffern die rechnerischen
Rissbreiten, die sich ergeben, wenn in dem Modell mit der nach Meyer und Mey-
er (2007) abgeminderten Zugfestigkeit die fiir k = 1,0 ermittelte Mindestbewehrung
eingelegt wird (1,25t m statt 0,74t/m). So fiihrt beispielsweise die Verdopplung des
Bewehrungsgehaltes im Kaimauerkopf zu einer Reduzierung der Rissbreite auf ein
Viertel. Dieser Effekt wirkt sich besonders dort aus, wo die statisch erforderliche Be-
wehrung kleiner ist als die Mindestbewehrung nach Gleichung (4-91). Dies zeigt noch-
mals anschaulich, dass die Bewehrungsmenge einen tiberproportionalen Einfluss auf
die Rissbreite hat.
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

Tabelle 5.6: Berticksichtigung risskraftreduzierender Einfliisse bei der Berechnung der Min-
destbewehrung nach Gleichung (4-91). Auswirkung auf die Rissbreite w, beispielhaft fiir die
jeweilige Bauteiloberseite der Querschnittsteile (A = 0,75)

Mindestbewehrung/  Kaimauer-  Balken in Balken in den Platten- Gesamt-
Rissbreite kopf Achse B Achsen C bis E streifen querschnitt
k=10
min pg (in %) 0,60 0,60 0,54 0,54
oben 228 —70 220 —70 225 —120 212 —70 125/
unten 228—70  220—70 225 — 150 212 —70 o
Wer (in mm) 0,11 0,15 0,21 0,24
k=08
min pg (in %) 0,48 0,48 0,43 0,43
oben 228 —90 220 —90 225 —120 212 — 85 103t/
unten 228 —90 220 — 90 225 — 150 212 — 85 o
Wer (in mm) 0,15 0,20 0,18 0,33
k(h) nach Meyer und Meyer (2007)
k 0,50 0,50 0,50 0,60
min pg (in %) 0,29 0,29 0,26 0,32
oben 228 —145 220 —120 225 —120 212 — 115 0,74/
unten 228 —145 @20 — 150 225 —150 212 — 115 S
er (in mm) 0,23 0,23 0,18 0,37
Cr 0,06 0,08 0,18 0,17

5.4.2 Mittlerer Einrissabstand

In den Abschnitten 4.2 und 4.4 wurden Methoden zur Rissbreitenberechnung in
schlanken bzw. in massigen Bauteilen vorgestellt. Ihnen allen gemein ist, dass die
richtige Annahme des Rissabstandes eine essenzielle Voraussetzung fiir eine sichere
Prognose der Rissbreite ist, da zwischen beiden eine direkte Proportionalitdt besteht.

Im Zuggqurtmodell fiir massige Bauteile ist als mafigebender Rissabstand bei der Riss-
breitenberechnung die Linge der Risselemente in der bewehrten Zugzone definiert
(Einrissabstand s, ). Sie wird mittels unterschiedlicher Parameter abgeschéatzt und fiir
jedes Bauteil einheitlich angenommen, wobei die Unter- und Obergrenzen durch den
minimalen bzw. den maximalen Rissabstand bestimmt sind. Als Folge von Storstel-
len, groflen Streuungen bei der Zugfestigkeit und wechselnden Verbundbedingungen
(z.B. in Bereichen von Ubergreifungsstoen) kann das Rissbild sehr unregelmafig
ausfallen, so dass diese Grenzwerte auch tiber- bzw. unterschritten werden konnen.
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Die Lange der Risselemente wird im ZGMmB in Gleichung (4-46) {iber den Beiwert
A in Verbindung mit dem maximalen Einrissabstand derart beschrieben, dass mit
A = 05und A = 1,0 die untere bzw. obere Grenze fiir die Grofle des Einrissab-
standes festlegt ist. Im Folgenden soll nun der Einfluss dieses Beiwertes auf die Riss-
breitenberechnung untersucht und die Empfindlichkeit des Modells gegentiber einer
Variation dieses Beiwertes beurteilt werden. Daher sind in Tabelle 5.7 die Rissabstan-
de s.g und Rissbreiten w¢ zunédchst fiir die beiden Grenzfille gegentiibergestellt. Es
zeigt sich, dass eine Halbierung des Einrissabstandes nicht in halben Rissbreiten re-
sultiert. Durch die Sekundérrissbildung bei massigen Bauteilen verdandert sich mit
dem angesetzten Einrissabstand auch der Abstand der Trennrisse s, und folglich das
Gesamttragverhalten des Zuggurtes. Ein kleinerer Einrissabstand fiihrt dazu, dass je
Risselement ein geringerer Zugkraftanteil aus dem Wirkungsbereich der Bewehrung
(effektive Zugzone) in das unbewehrte Bauteilinnere tibertragen werden kann. Die
durchschnittliche Kraftausbreitung in den Betonkern erfolgt damit unter einem fla-
cheren Winkel, so dass sich der Abstand zum nichsten Trennriss vergrofSert. Dadurch
wird die Stahlspannung langsamer abgebaut und die zugversteifende Mitwirkung
des Betons nimmt ab. Dies wirkt sich schlieSlich auch auf die Rissbreiten aus, die

hierdurch etwas grofier werden.

Die tatsachliche Rissbildung wird mafsgeblich durch die oberflichennahe Querbeweh-
rung beeinflusst, so dass sich bei gleichmé&fligen Stababstianden ein regelméafliges Riss-
bild einstellen kann. Die Einrisse entstehen dabei erfahrungsgeméafl im Abstand des
einfachen oder doppelten Stababstandes der Querbewehrung. Im vorliegenden Bei-
spiel betrdgt dieser einheitlich 150 mm. Die im dritten Block in Tabelle 5.7 dargestell-
ten Einrissabstinde wurden folglich so festgelegt, dass der Beiwert A jeweils zwi-
schen 0,5 und 1,0 liegt, die Rissabstande sich also innerhalb der unteren und oberen
Grenzwerte befinden. Ist keine Querbewehrung vorhanden, deren Stababstand nicht
bekannt oder liegt diese nicht so weit am Rand, dass das Rissbild beeinflusst wird,
so muss der Einrissabstand geschdtzt werden. Mit dem Ansatz des maximalen Riss-
abstandes (A = 1,0) liegen die berechneten Rissbreiten zwar ,auf der sicheren Seite”,
die damit gefiihrte Bemessung kann jedoch unwirtschaftlich sein. Aus diesem Grund
wird empfohlen, den mittleren Einrissabstand mit A = 0,75 zu ermitteln, falls die
konstruktiven Randbedingungen keine genauere Abschitzung zulassen. Die so be-
rechneten Rissbreiten weichen kaum von denen mit konstruktiv gewahltem Einrissab-
stand ab. Es bleibt bei jeder Berechnung zu beachten, dass die ermittelten Rissbreiten
lediglich als Anhaltswerte zu verstehen sind und deren Unter- bzw. Uberschreitung
am fertiggestellten Bauwerk trotz Anwendung detaillierter Berechnungsmodelle nicht

ausgeschlossen werden kann.
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5 Tragverhalten und Rissbildung bei fugenlosen Kaianlagen

Tabelle 5.7: Einfluss des Einrissabstandes auf die Rissbreite an der Bauteiloberseite (Ansatz
der Vorschadigung nach Meyer und Meyer (2007))

Rissabstinde/ Kaimauer- Balken in Balken in den Platten-

Rissbreite kopf Achse B Achsen Cbis E  streifen
maximaler Einrissabstand (A = 1,0)
s¢g (in mm) 256 343 263 385
arE 11 2 2 1
Wer (in mm) 0,26 0,28 0,22 0,24
minimaler Einrissabstand (A = 0,5)
s¢g (in mm) 128 171 132 192
rE 27 8 6 2
Wer (in mm) 0,14 0,16 0,13 0,16
Einrissabstand konstruktiv bedingt
A 0,59 0,87 0,57 0,78
s:g (in mm) 150 300 150 300
Wer (in mm) 0,17 0,24 0,14 0,24
empfohlener Einrissabstand mit A = 0,75
s:g (in mm) 192 257 198 288
Wer (in mm) 0,20 0,22 0,18 0,24

136



6 Zusammenfassung und Ausblick

6.1 Zusammenfassung

Die vorliegende Arbeit liefert einen Beitrag zum Verstindnis des Trag- und Verfor-
mungsverhaltens von langen fugenlosen Kaianlagen. Der Schwerpunkt liegt dabei
auf der computergestiitzten Modellierung und Berechnung der Rissbildung im mas-
sigen Stahlbetontiberbau. Es werden die Vor- und Nachteile der fugenlosen Bauweise
beleuchtet sowie die Beweggriinde fiir den allméhlichen Verzicht auf Dehnfugen er-

lautert.

Der stetig wachsende Containerverkehr hat nicht nur Auswirkungen auf die Schiffs-
grofien, sondern auch auf die Expansion der Héafen und insbesondere der Kaianlagen.
Als Folge groflerer Tiefgange miissen die Liegepldtze immer tiefer und damit die Ge-
landespriinge immer hoher werden. Die Entwicklung der Schiffsgrofien wirkt sich
nicht nur auf die Konstruktionen der Kaianlagen aus; auch die Containerkrane wer-
den grofer, leistungsfahiger und damit auch schwerer, weil sie und ihre Umschlags-

leistung sich den steigenden Anforderungen anpassen miissen.

Mit den vertikalen Lasten steigt auch die Beanspruchung in horizontaler Richtung
infolge Windbelastung sowie durch das Bremsen und Anfahren der Containerkra-
ne. Diese Beschleunigungskrifte sind mittlerweile so grofs, dass sie bei den in Nord-
deutschland verbreiteten Pfahlrostkonstruktionen nicht mehr von den in herkémm-
licher Blockbauweise hergestellten Kaianlagen aufgenommen und in den Baugrund
gefiihrt werden konnen. Einen Ausweg bietet die fugenlose Bauweise, bei der der
gesamte Kaimaueriiberbau als monolithisches Bauwerk ohne Dehnfugen hergestellt
wird. Hierdurch verbessert sich einerseits das Tragverhalten; andererseits wird die
Robustheit der Konstruktionen gegen den Ausfall einzelner Tragglieder erhoht. Insbe-
sondere in erdbebengefihrdeten Regionen erweisen sich fugenlose Stahlbetoniiber-
bauten von Kaianlagen als vorteilhaft: Sie kénnen aufgrund ihrer Redundanz ein
progressives Versagen der Gesamtkonstruktion verhindern. Dabei ist die fugenlose

Bauweise nicht auf die Ausfiihrung bei Pfahlrostkonstruktionen beschriankt, sondern
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findet auch bei andersartigen Kaianlagen ihre Anwendung. Ein Uberblick iiber die
verschiedenen Konstruktionsweisen von Kaianlagen wird im ersten Teil dieser Arbeit
(Kapitel 2) gegeben.

Als Grundlage fiir das Verstiandnis der in dieser Arbeit entwickelten Berechnungsmo-
delle werden im Kapitel 3 die baustofflichen Eigenschaften des Betons unter einach-
siger und mehrachsiger Zug- bzw. Druckbeanspruchung beschrieben. Es wird wei-
terhin auf die Eigenschaften des Bewehrungsstahles sowie auf das Zusammenwirken
beider Komponenten des Verbundbaustoffes Stahlbeton eingegangen. Anschlieflend
werden die mafigebenden Einwirkungen vorgestellt, denen fugenlose Kaianlagen aus
Stahlbeton bei der Herstellung und wahrend der Nutzung ausgesetzt sind. Hierzu
zahlen insbesondere auch die Zwangkréfte im Stahlbetontiberbau, die unweigerlich
auftreten, weil mit dem Verzicht auf Dehnfugen die freie Langendnderung durch die
Substruktur (z.B. Pfahl- oder Baugrundbettung) behindert wird. Durch das Schwin-
den des Betons sowie durch schwankende Temperaturen entstehen Zwangzugspan-
nungen. Uberschreiten diese die Zugfestigkeit des Betons, bilden sich Risse, durch
die Wasser und darin geldste Salze in das Bauwerk eindringen und die Bewehrung

wie auch den Beton schéddigen kénnen.

Zwar ist die Entstehung von Rissen im Beton grundsatzlich nicht vermeidbar; durch
eine sinnvolle und zielgerichtete Bewehrungsfithrung konnen die zu erwartenden
Rissbreiten jedoch gesteuert und damit die Dauerhaftigkeit des fugenlosen Stahlbe-
tontiberbaues sichergestellt werden. Die Grundlagen zum Verstdndnis des Trag- und
Verformungsverhaltens von schlanken Stahlbetonbauwerken werden im Abschnitt 3.5
mittels anschaulicher Modelle vermittelt. Diese basieren auf einfachen physikalischen
Zusammenhdngen und sind in der Fachwelt seit Jahrzehnten etabliert. Bei Kaianla-
gen sind die Bauteildicken hédufig grofer als 0,8 m, so dass bei diesen ein von tibli-
chen Stahlbetontragwerken abweichendes Rissverhalten zu beobachten ist. Bei diesen
als ,massig” bezeichneten Bauteilen treten neben den Trennrissen auch so genann-
te Einrisse auf, deren Ausbreitung sich auf die bewehrten Randbereiche (wirksame
Zugzone) beschrankt, so dass sie den Gesamtquerschnitt nicht durchtrennen. Diese
Sekundarrissbildung bewirkt, dass sich die Langsdehnung nicht allein in den Trenn-
rissen lokalisiert, sondern auf eine Vielzahl von Rissen verteilt wird, wodurch die Ein-
zelrissbreiten reduziert werden. Mit dem im Abschnitt 4.3 entwickelten Zuggurtmodell
fiir massige Bauteile steht nun ein mechanisches Modell zur Verfiigung, das eben genau
diese Besonderheiten im Rissverhalten massiger Stahlbetonbauteile erfassen kann.

Fiir eine wirtschaftliche Bemessung fugenloser Kaianlagen ist neben der richtigen
Modellierung der Rissbildung auch eine realistische Ermittlung der zu erwartenden
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Zwangbeanspruchung notwendig. Daher beschiftigt sich ein wesentlicher Teil dieser
Arbeit mit der computergestiitzten Berechnung von Stahlbetontragwerken. Hierfiir
hat sich in den letzten Jahren die Finite-Elemente-Methode als geeignetes Werkzeug
erwiesen. Sie ermoglicht die ganzheitliche Berechnung einzelner Tragwerksteile oder
des Gesamttragwerkes, wobei auch die nichtlinearen Eigenschaften des Verbundbau-

stoffes Stahlbeton in verschiedenen Detaillierungsgraden abgebildet werden kénnen.

Eine explizite Modellierung des Verbundes zwischen der Bewehrung und dem Be-
ton ist fiir die meisten baupraktischen Fragestellungen nicht erforderlich. Haufig ist
es ausreichend, das Zusammenwirken dieser beiden Komponenten durch vereinfach-
te Stoffmodelle zu erfassen. Bei den sogenannten Tension-Stiffening-Modellen wird
die zugversteifende Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen entweder {iiber eine
Modifikation der Arbeitslinie der Bewehrung abgebildet — die Zugtragfihigkeit des
Betons wird dabei ganzlich vernachlassigt — oder die Tragwirkung des Betons wird
als tiber die Risse verschmiert angenommen und mithilfe einer nach dem Erreichen
der Zugfestigkeit rapide abnehmenden Restfestigkeit modelliert. Letztere Variante ist
dabei im Allgemeinen zu bevorzugen und wird auch im Rahmen dieser Arbeit ver-
wendet. Im Gegensatz zu den bisher vornehmlich empirischen Ansitzen wird im Ab-
schnitt 4.1 eine analytische Tension-Stiffening-Formulierung aus dem Zuggurtmodell von
Marti et al. (1999) abgeleitet. Auf dhnliche Weise wird spater im Abschnitt 4.4 mithilfe
des Zuggurtmodells fiir massige Bauteile eine solche auch fiir massige Stahlbetonbauteile

entwickelt.

Zur realistischen Beurteilung der Zwangbeanspruchung in fugenlosen Kaianlagen
reicht es jedoch nicht aus, den Stahlbetontiberbau fiir sich allein zu betrachten. Des-
sen Interaktion mit der Griindung und dem Baugrund hat einen ebenso bedeutsamen
Einfluss: Wihrend eine sehr steife Substruktur eine Formanderung des Uberbaues
erheblich behindert und so zur Entstehung grofler Zwangkrifte beitragt, ermoglicht
eine sehr weiche Bauwerksgriindung dem Uberbau, sich nahezu unbehindert zu ver-
formen. Andererseits haben grofie Zugspannungen im Stahlbeton die Bildung von
Rissen zur Folge, wodurch die Steifigkeit des Uberbaues im Vergleich zu der Sub-
struktur abnimmt. Als Folge werden die Zwangkrifte teilweise abgebaut.

Die vergleichenden Untersuchungen im Kapitel 5 zeigen, dass bei langen fugenlosen
Kaianlagen zwei Bereiche entsprechend der Beanspruchung unterschieden werden
konnen. An den freien Enden wird der Zwang allmahlich aufgebaut (Einleitungsbe-
reiche). Ist die Kaianlage lang genug, so kann sich dazwischen ein homogener Kernbe-
reich ausbilden. Dieser ist dadurch gekennzeichnet, dass die Verformung vollstandig
behindert wird, so dass hier iiber den gesamten Bereich gleichmifiig die maximale
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Zwangbeanspruchung auftritt. Die Lange der Einleitungsbereiche wird im Wesentli-
chen durch das Verhiltnis der Steifigkeiten von Uberbau und Substruktur bestimmt.
Dabei ist unerheblich, wie lang dieser Kernbereich. Die Frage, ob eine fugenlose Kai-
anlage fiir den vollen Zwang zu bemessen ist, kann, wenn keine Erfahrungen mit
gleichartigen Konstruktionen in dhnlichem Baugrund vorliegen, nur durch eine Mo-
dellierung des Gesamtsystems aus Stahlbetoniiberbau und Substruktur beantwortet
werden. Hierfiir wird dem Ingenieur mit dieser Arbeit ein umfangreiches Hilfsmittel
zur Verfiigung gestellt.

6.2 Diskussion und Ausblick

Durch den Fortschritt bei den Berechnungsmethoden und in der Betontechnologie
kann die Zwangbeanspruchung in langen Stahlbetonbauwerken ohne Dehnfugen heu-
te realitdtsnah ermittelt und gezielt beeinflusst werden. Damit konnen die wesentli-
chen Nachteile der fugenlosen Bauweise tiberwunden und ihre Vorteile besser aus-
genutzt werden. Die Umsetzung bleibt dabei nicht auf die Stahlbetoniiberbauten
und Kranbahnbalken von Kaianlagen beschrankt. Die gewonnenen Erkenntnisse sind
ebenso auf andere Stahlbetonkonstruktionen, wie beispielsweise Briicken und Tunnel,

tibertragbar.

Das Zuggurtmodell fiir massige Bauteile (ZGMmB) kann {iberall dort eingesetzt wer-
den, wo die Rissbildung in mehr als 0,8 m dicken Stahlbetonbauteilen untersucht wer-
den soll. Dies betrifft zum Beispiel Schleusen und Dammbauwerke, aber auch die
im Kraftwerksbau haufig notwendigen massigen Fundamentplatten. Zu beachten ist,
dass das ZGMmB primir fiir die Beurteilung einer kombinierten Bauwerksbeanspru-
chung aus Last und Zwang wihrend der Nutzung entwickelt wurde. Im Modell wird
davon ausgegangen, dass die Hydratation und die damit verbundene Warmeentwick-
lung grofitenteils abgeschlossen sind. Eigenzugspannungen, die infolge der Abkiih-
lung des bereits erhdrteten Betons sowie aus frithem Schwinden entstehen, werden
weitestgehend durch die Bildung von Einrissen abgebaut. Diese als Vorschadigung
bezeichnete Querschnittsschwachung wird durch eine Reduzierung der wirksamen

Bauwerkszugfestigkeit berticksichtigt.

Die zeitabhiangigen Eigenschaften des Festbetons, wie Kriechen, Spatschwinden und
Relaxation, konnen mit dem ZGMmB nicht direkt erfasst werden; sie miissen bei
der Modellierung getrennt betrachtet werden. Dies ist beispielsweise tiber eine hori-
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6.2 Diskussion und Ausblick

zontale Streckung bzw. vertikale Stauchung der Spannungs-Dehnungs-Beziehung des

Betons (Abminderung des Elastizititsmoduls) moglich.

Des Weiteren ist die aus dem ZGMmB abgeleitete Tension-Stiffening-Formulierung
streng genommen nur fiir eine stetige Zugbelastung von der Erstrissbildung bis zum
Bruch anwendbar. Soll auch das Verhalten bei Entlastung und Wiederbelastung un-
tersucht werden, so miissen die entsprechenden Baustoffeigenschaften gesondert de-
finiert werden. Hierfiir existieren diverse Anséitze, bei denen beispielsweise tiber ei-
ne Schadigungsfunktion der Elastizititsmodul in Abhadngigkeit von der Vorbelastung
reduziert wird. Bei einer zyklischen Zugbeanspruchung aus Belastung mit anschlie-
Bender wiederholter Entlastung und Wiederbelastung ergibt sich eine Hysteresekur-
ve, deren Einhiillende der aus dem ZGMmB abgeleiteten Zugspannungs-Dehnungs-
Beziehung entspricht. Gleiches gilt in dquivalenter Weise fiir eine zyklische Druck-
beanspruchung sowie bei einer Beanspruchung mit alternierenden Zug- und Druck-
spannungen. Die Auswirkungen einer solchen Wechselbeanspruchung auf die Riss-
bildung und insbesondere die Rissbreitenentwicklung in massigen Bauteilen wurden
bisher nur unzureichend untersucht und stellen ein gesondertes Forschungsthema
dar.

Ergénzender Forschungsbedarf besteht auch beziiglich der Anwendbarkeit von Fa-
serbeton zur Risskontrolle in fugenlosen Kaianlagen. Bei diesem vergleichsweise neu-
en Baustoff werden die diskreten Bewehrungsstibe teilweise oder ganz durch eine
Vielzahl kleiner Fasern aus Stahl, Kunststoff oder Glas ersetzt. Hierdurch wird eine
feinere Verteilung der Risse erzielt. Dies kann schlieSlich einen reduzierten Gesamt-
bewehrungsgehalt zur Folge haben. Ein mechanisches Modell zum Zugtragverhalten
faserbewehrter Stahlbetonstdbe wurde in Rauch (2010) vorgestellt. Ob dieses auch auf
massige Stahlbetonbauteile tibertragbar ist, konnte im Rahmen dieser Arbeit nicht
ndher untersucht werden.
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A Klimatisch bedingte
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Bild A.1: Definition der einzelnen Anteile am nichtlinearen Temperaturprofil
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Bild A.2: Temperaturanteile fiir den Bereich D (Uberbauplatte und Pfahlkopfbalken): Abhan-
gigkeit der Temperaturanteile von der Dicke der Betonplatte (aus Aberspach, 2010)
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Bild A.3: Temperaturanteile fiir den Bereich F (Kaimauerkopf) fiir verschiedene Bauteilbreiten:

Abhéngigkeit des konstanten und der linearen Temperaturanteile von der Bauteilhohe (aus
Aberspach, 2010)
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Bild A.4: Temperaturanteile fiir den Bereich F (Kaimauerkopf) fiir verschiedene Bauteilbreiten:
Abhéngigkeit der nichtlinearen Temperaturanteile von der Bauteilhohe (aus Aberspach, 2010)
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B Ubersicht der Modellparameter

Die folgenden Tabellen fassen die in der Beispielrechnung (Abschnitt 5.2) angesetzten

Baustoffkenngroflen sowie die hieraus resultierenden Kennwerte aus dem ZGMmB

zusammen. Weiterhin sind die zur Ermittlung der Pfahlbettung erforderlichen Para-

meter angegeben.

Tabelle B.1: Im Modell verwendete BaustoffkenngrofSen

Kaimauer- Balken in Balken in den Platten-
kopf Achse B Achsen C bis E streifen
Abmessungen
Hohe 2,8m 1,4m 1,0m 0,6 m
Breite 4,6 m 1,3m je ,0m insg. 14,3m
Beton
fe (in N/mm?) 38 38 33 33
£ - 103 22,3 2,3 2,2 22
ety - 103 -3,5 -3,5 -3,5 -3,5
E¢ (in N/mm?) 29700 29700 28000 28000
k 0,5 0,5 0,5 0,6
ky 0,7 0,7 0,7 0,7
fet (in N/mm?) 2,9 2,9 2,6 2,6
fct/eff (in N/mmz) 15 15 1,3 1,6
fct,min (in N/mmZ) 1,0 1,0 0,9 1,1
Tho (in N/mmz) 6,8 6,8 6,2 6,2
Bewehrungsstahl
fy (il‘l N/mmz) 500
fu (in N/mmz) 550
Esy * 10% 2,5
g - 10° 50
Es (in N/mm?) 200000
Esh (11‘1 N/mmz) 2222
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B Ubersicht der Modellparameter

Tabelle B.2: Bewehrungsanordnung

Kaimauer- Balken in Balken in den Platten-
kopf Achse B Achsen C bis E streifen
Querbewehrung
oben 216 —150 220 — 125 216 — 120 216 — 120
unten 214 —-150 214 —150 214 — 150 216 — 120
Lingsbewehrung
oben 225 —-115 220 —120 225 —120 212 —90
unten 225 —115 216 — 95 225 — 150 212 —90
¢ (in mm) 55 55 55 55
d1 (in mm) 84 85 84 77
Hegr (in mm) 209 213 209 193
Po (in %) 0,30 0,34 0,74 0,42
Peft (in %) 2,0 1,2 2,0 0,65

Tabelle B.3: Kennwerte zum Rissbild und zur Tension-Stiffening-Formulierung

Kaimauer- Balken in Balken in den Platten-

kopf Achse B Achsen Cbis E  streifen
Rissbild
A 0,59 0,87 0,57 0,78
s¢g (in mm) 150 300 150 300
sy (in mm) 3324 1193 751 300
a.g (in mm) 22 4 5 1
TST-Formulierung
Ao (in N/mm?) 140 167 62 154
F (in KN/m) 2900 1450 958 673
Fir (in KN/m) 4130 2070 1360 958
Fy (in kN/m) 4270 2370 3680 1260
Occt (in N/mm?) 1,02 1,02 0,91 1,09
Ocar (in N/mm?) 0,064 0,156 0,172 0,417
¢y (in N/mm?) 0,064 0,156 0,172 0,417
e - 10° 0,034 0,034 0,033 0,039
ear - 10° 2,31 1,96 0,81 141
ey 103 2,40 2,27 2,38 2,00
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Tabelle B.4: Ermittlung der horizontalen (Cx, Cy) und vertikalen (Cyz) Federsteifigkeiten zur
Berticksichtigung der Pfahlbettung

Pfahlachse A B C D E
Pfahlgeometrie
Achsabstand (in m) 5,0 2,3 4,6 4,6 4,6
Lpgan (in m) 29,4 32,4 27,0 24,0 22,0
Ly (in m) - 59 4,3 31 1,8
L (in m) - 26,5 22,7 20,9 20,2
Lo (in m) - 3,6 1,9 19 19
A= L/, - 74 11,8 10,9 10,5
Yo (in m/MN) - 0,10 041 0,34 0,27
Lgrs (in m) - 12,7 79 6,7 55
gelenkiger Anschluss am Pfahlkopfbalken
Cx (in MN/m) 0,3 3,6 0,6 1,1 19
Cy (in MN/m) 0,3 93,4 0,6 11 19
Cz (in MN/m) 432 458 241 272 296
eingespannt in den Pfahlkopfbalken
Cx (in MN/m) 1,1 14,4 2,6 4,2 7,8
Cy (in MN/m) 1,1 93,4 2,6 4,2 78
Cz (in MN/m) 432 458 241 272 296
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