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Kurzfassung

Der immer mehr zunehmende Preis- und Termindruck im Bauwesen macht eine
Weiterentwicklung der Bautechnik und damit der Bewehrungstechnik zwangslaufig
notwendig. Die Anwendung vorgefertigter Bewehrungselemente und Fertigteile erhoht die
Effizienz und die Geschwindigkeit auf der Baustelle und fiihrt damit zu wesentlich kiirzeren

Bauzeiten.

Im Rahmen dieser Arbeit wurde die Anwendungsmoglichkeit von Ankerstdben (gerippte
Bewehrungsstibe mit Ankerkopf) in drei verschiedenen Bauteilen iiberpriift. Es wurden
Rahmenecken mit negativer Momentenbeanspruchung, Rahmenendknoten und Stiitze-
Fundament-Verbindungen untersucht. Fiir alle drei Bauteilverbindungen wurden
umfangreiche numerische Parameterstudien mit dem nichtlinearen Finite-Elemente-Code
MASA3D durchgefiihrt. Weiterhin wurden Rahmenecken mit negativem Biegemoment
experimentell untersucht. Ebenso wurden fiir alle drei Bauteile Stabwerkmodelle entwickelt

und die Anwendbarkeit der Stabwerkmethode tiberpriift.

Die experimentellen sowie die numerischen Studien an Rahmenecken unter negativer
Biegemomentenbelastung haben ergeben, dass der Einsatz von Ankerstéiben gegeniiber einer
herkdmmlichen abgebogenen Bewehrung keinen Vorteil bringt. Nur durch den Einsatz einer
zusitzlichen Biigelbewehrung kann eine ausreichende Tragfdhigkeit erreicht werden.
Ankerstibe sollten somit nur bei geringer Beanspruchung der Rahmenecke verwendet

werden. Dabei ist auf eine solide konstruktive Biigelbewehrung zu achten.

Der Einsatz von Ankerstdben in Rahmenendknoten ist dagegen gut mdglich. Die Bemessung
kann anhand eines Stabwerkmodells oder anhand des semi-empirischen Bemessungsmodells

nach Roeser [Roeser, 2002] durchgefiihrt werden.

Ankerstibe sind nach den vorliegenden Untersuchungsergebnissen auch als
Verbindungselement zwischen Stiitze und Fundament gut geeignet. Der Vergleich zwischen
den Traglasten nach CC-Verfahren mit den numerischen Ergebnissen hat gezeigt, dass das
Bemessungsmodell nach CC-Verfahren fiir alle praxisrelevanten Fille sichere Ergebnisse

liefert.



Abstract

That ever more increasing price and date pressure in the building industry makes an
advancement of civil engineering technique and thus the reinforcement technology inevitably
necessary. The application of prefabricated reinforcing elements and pre-cast parts increases
the efficiency and the speed on the building site and leads thereby to substantially shorter

construction periods.

In this work the application of anchor bars (ripped reinforcing steel with welded heads) was
examined in three different construction systems. Frame corners with negative moment,
beam-column joints and column-foundation-connections were examined. For all three
different construction systems extensive numeric parameter studies with the nonlinear finite
element code MASA3D were accomplished. Further frame corners with negative bending
moment were experimentally examined. Likewise for all three different construction systems
strut-and-tie models were developed and the applicability of the strut-and-tie model was

examined.

The experimental as well as the numeric studies at frame corners under negative bending
moments resulted in that the use of anchor bars does not bring an advantage in relation to a
conventional reinforcement. Only by the employment of additional stirrup reinforcement a
sufficient load capacity can be achieved. Anchor bars should be used only when the bending

moment is very low. Thereby solid stirrup reinforcement should be applied

In contrast the use of anchor bars in beam-column joints is possible. The calculation can be
accomplished with the strut-and-tie method or on the basis the semi empirical calculation

model according to Roeser [ Roeser, 2002 ].

Anchor bars are well suitable for the column-foundation connections according to the results
of this work. The comparison between the ultimate loads according to CC-method with the
numeric results showed that the calculation model supplies safe results in all practice-relevant

cases.
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1 Einleitung

Der immer mehr zunehmende Preis- und Termindruck im Bauwesen macht eine
Weiterentwicklung der Bautechnik und damit der Bewehrungstechnik zwangsldufig
notwendig. Die Anwendung vorgefertigter Bewehrungselemente und Fertigteile erhoht die
Effizienz und die Geschwindigkeit auf der Baustelle und fiihrt zu einer geringeren
Fehlerhdufigkeit. Einlegeteile wie Kopfbolzen, Ankerschienen u. 4. werden aus diesen
Griinden in immer mehr Bauteilen eingesetzt. Neben den o. g. Vorteilen wird angestrebt, mit
vorgefertigten Bewehrungselementen Bewehrungsanhdufungen in Stahlbetonbauteilen zu
vermeiden, da die Herstellung von Bauteilen mit sehr viel Bewehrung zeitintensiv und
fehleranfallig ist.

Die vorliegende Arbeit beschiftigt sich mit der Anwendung von Ankerstiben in
Stahlbetonbauteilen. Unter einem Ankerstab versteht man einen herkdmmlich profilierten
Bewehrungsstab mit einem Kopf an einem oder an beiden Enden. Diese Ankerstdbe werden
bereits erfolgreich fiir die Anwendung als Durchstanzbewehrung oder auch zur
Schubbewehrung in Biegebauteilen verwendet. Auch der Einsatz in Rahmenendknoten ist

bereits zuléssig.

In den folgenden Kapiteln wird die Anwendung in drei verschiedenen Bauteilen numerisch,
analytisch und experimentell untersucht. Bei den Bauteilen handelt es sich um Rahmenecken
mit negativer Momentenbeanspruchung, Rahmenendknoten und Stiitze-Fundament-
Verbindungen. Fir jede dieser Anwendung werden umfangreiche numerische
Untersuchungen présentiert und die Anwendung von Stabwerkmodellen beschrieben. Fiir die
Anwendung in Rahmenecken werden auflerdem experimentelle Studien dargestellt. Fiir alle
drei Bauteiltypen werden Empfehlungen fiir die Bemessung und die konstruktive
Durchbildung gegeben. Fiir die Stiitze-Fundament-Verbindungen wird ein Ingenieurmodell

auf der Basis des CC-Verfahrens aufgestellt und verifiziert.

Fiir die numerischen Untersuchungen wird der FE-Code MASA3D eingesetzt. Die Methode
der Finiten Elemente und das Programm werden in einem extra Kapitel genau beschrieben
und die Anwendbarkeit des Programms anhand einiger Vergleiche zwischen numerischen und
experimentellen Daten demonstriert. Auf eine spezielle Kalibrierung des Programms anhand

von Versuchsergebnissen wird ausdriicklich verzichtet.
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Wie sich im Laufe der Forschung in den oben genannten drei Teilbereichen ergibt, bereitet die
Anwendung von Ankerstiben in Rahmenecken unter negativer Biegemomentenbelastung
Schwierigkeiten und zeigt keinen Vorteil gegeniiber der herkdmmlichen Bewehrungsfiihrung
mit abgebogener Bewehrung. In Rahmenendknoten konnen Ankerstibe dagegen gut
angewendet werden und anhand von Stabwerkmodellen bzw. unter Beriicksichtigung von
konstruktiven Bedingungen “sicher bemessen werden. Die beste Anwendungsmoglichkeit
von Ankerstiben besteht nach den hier vorgelegten Forschungsergebnissen bei Stiitze-
Fundament-Verbindungen. Verbindungen mit Ankerstiben zeigen ein hier ein giinstiges

Tragverhalten und konnen relativ einfach mit der CC-Methode bemessen werden.
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2 Ankerstibe

2.1 Allgemeines

Die Bezeichnung fiir einen Stahlstab mit Ankerkopf ist in der Fachsprache je nach dem

Verwendungsgebiet unterschiedlich und wird oft nicht korrekt verwendet. Man unterscheidet

im Wesentlichen drei verschiedene Bezeichnungen:

1))

2)

3)

Bei Ankerschienen werden meist glatte Ankerstibe mit zylinderformigen bzw.
konischen Kopfen auf ein C-Profil aufgeschweilit. Der Anwendungsbereich ist der
Befestigungstechnik zuzuweisen. Als Beispiel sei die Befestigung einer
Aufzugkonstruktion aufgefiihrt.

Bei Kopfbolzen werden meist glatte Ankerstibe mit zylinderformigen bzw.
konischen Kopfen auf ein beliebiges Stahlbauprofil aufgeschweifit. Der
Anwendungsbereich ist dem Verbundbau zugehorig.

Kopfbolzendiibel bestehen aus einem glatten oder gerippten Stahlstab mit einem
oder zwei aufgestauchten Ankerkdpfen. Kopfbolzendiibel kommen in der
Befestigungstechnik und im Stahlbetonbau zum Einsatz. Im Stahlbetonbau werden
die Ankerstibe als Schub- und Durchstanzbewehrung eingesetzt. In der
Befestigungstechnik werden die Kopfbolzendiibel auf eine Ankerplatte

aufgeschweift.

Einen Uberblick iiber die verschiedenen Konstruktionen gibt Abb. 2-1.

a)

b) c) d)

Abb. 2-1: a) Ankerschiene, b) Verbundtriager, ¢) Kopfbolzendiibel mit einseitigem und d)

zweiseitigem Kopf (Doppelkopfbolzen)
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Um eine sinnvolle Nomenklatur einzufithren, die auch einen anwendungsspezifischen
Hintergrund hat, werden Kopfbolzendiibel im Folgenden als Ankerstibe bezeichnet. Alle

oben genannten Varianten sind der Gruppe der Einlegeteile zuzuordnen.

2.2 Geschichtlicher Hintergrund

Die geschichtliche Entwicklung dieser Einlegeteile geht bis in die Antike zuriick. Damals
wurden keilformige Eisenteile seitlich in Steinquader eingeschoben um diese hochzuheben
(Abb. 2-2). Alle Einlegeteile iibertragen die Krifte liber Formschluss in den Beton, das
bedeutet, dass die Krifte iiber Lasteinleitungsflichen in den Beton eingeleitet werden (Abb.
2-3 a). Demgegeniiber gibt es noch die Kraftiibertragung durch Reibschluss und Stoffschluss.
Bei der reibschliissigen Kraftiibertragung erzeugen Krifte senkrecht zur dueren Einwirkung
eine Reibkraft, die mit der dulleren Einwirkung im Gleichgewicht steht (Abb. 2-3 b). Bei
stoffschliissigen Verbindungen erfolgt die Kraftiibertragung liber Adhésionskréfte zwischen
Stahl und Verbundmortel bzw. Kohésionskrifte innerhalb des Mortels (Abb. 2-3 ¢).

N

N\
\\\«uﬁ ———

7 Z 7

Abb. 2-2: Romische und griechische Kropfeisen zum Heben von Steinquadern [Miiller-

Wiener, 1988]

W77 7
77 e 7

a) b) 0

N

Abb. 2-3: Prinzipielle Lastiibertragung verschiedener Systeme a) Formschluss, b) Reibschluss
und c) Reibschluss nach Eligehausen und Mallée (2000)

18



Die ersten Anwendungen von Ankerschienen treten zu Beginn des 20. Jahrhunderts auf. Das
erste Patent wurde im Jahr 1913 vergeben. Im Jahre 1928 folgen dann die ersten Priifungen an
der Technischen Hochschule in Stuttgart. Die erste Zulassung erfolgte im Jahre 1976. Bis zum
heutigen Tage werden Ankerschienen weiterentwickelt. Die Entwicklung von Kopfbolzen
hing eng mit der Entwicklung der Schweifitechnik zusammen. In den 50iger Jahren wurden in
den USA Koptbolzen auf Stahlprofile aufgeschweilit. Dabei kam das Lichtbogen-
Bolzenschweilverfahren mit Hubziindung zur Anwendung. Die ersten Anwendungen waren
ausschlieBlich auf den Stahlbetonverbundbau begrenzt. Kopfbolzendiibel werden in der
Befestigungstechnik seit ca. 20 Jahren erfolgreich und zunehmend héufiger eingesetzt. Die
erste Zulassung zur Verankerung in Beton wurde im Jahre 1983 erteilt. Im Bereich des
Stahlbetonbaus nimmt das Anwendungsspektrum in den letzten Jahren stark zu und es liegen
Zulassungen fiir den Einsatz als Durchstanz-, Schubbewehrung und fiir die Bewehrung von

Rahmenendknoten (Rahmenecken mit durchlaufenden Stielen) vor.

2.3 Geometrie und Material

Ankerstibe gibt es in verschiedenen Ausfithrungen. Sie unterscheiden sich in der Form der
Ankerkopfe, einem glattem oder geripptem Schaft, der Verbindung zwischen Schaft und Kopf
und im Material.

Dabei treten runde, quadratische und rechteckige Kopfformen auf. Die am héufigsten

verwendete runde Kopfform kann einen konisch zulaufenden oder orthogonalen Kopf

aufweisen (siche Abb. 2-4).

@ @ @ konisch

quadratisch rechteckig rund \

orthogonal

Abb. 2-4: Verschiedene Kopfformen von Ankerstiben

Der Schaft von Stahlstdben mit Ankerkopf ist bei Ankerschienen und bei Kopfbolzen in der

Regel glatt. Bei Ankerstdben kommen sowohl gerippte als auch glatte Stibe zur Anwendung.
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Die Verbindung zwischen dem Ankerschaft und dem Kopf wird im Wesentlichen durch 3
verschiedene Herstellungsarten erzeugt. Dabei kann die Verbindung geschweilit, geschraubt
oder durch das Aufstauchen des Kopfes erzeugt werden. Fiir die Herstellung einer
Schweillverbindung sind das Lichtbogen-, Schutzgas- und das Reibschwei3verfahren im
Einsatz. Ankerstibe werden derzeit hauptsdchlich aus Betonstahl hergestellt. Daneben

kommen Ankerstibe aus Baustahl und Edelstahl zum Einsatz.
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3 Befestigungstechnik

3.1 Anwendungen

Im Rahmen der Befestigungstechnik werden Ankerstibe hauptsdchlich zum Anschluss von
Anbauteilen mit groBen Lasten verwendet. Dazu werden die Ankerstibe an Kopfplatten
angeschweilit oder mit einem Stiitzen- bzw. Wandschuh versehen und einbetoniert. Damit
lassen sich z.B. Fertigteile an Ortbetonkonstruktionen anschlieBen bzw. Fertigteile
miteinander verbinden. Auch der Anschluss von Stahl- oder Holzbauteilen an
Betonkonstruktionen ist ein hiufiges Anwendungsgebiet. Der Vorteil von Ankerstiben
gegeniiber nachtraglich installierten Befestigungsmitteln (Diibel) ist der wesentlich geringere
Schlupf unter Belastung und die geringfiigig hohere Lastaufnahme. Der wesentliche Nachteil
ist, dass die Lage vorab genau festgelegt werden muss. Dies erfordert jedoch eine genaue

Planung. Eine Anwendung im Bereich Umbau kommt somit nicht in Frage.

Stahlbauprofil |
z.B. HEA

Ankerplatte mit 4 Kopfbolzen

Abb. 3-1: FEinsatz von Ankerstiben auf einer Ankerplatte zum Anschluss eines

Stahlbauprofils an ein Betonbauteil

3.2 Versagensarten

Werden Ankerstdbe als Befestigungsmittel verwendet, treten auch die fiir Befestigungsmittel
typischen Versagensarten auf. Diese werden nach der Richtung der angreifenden Last in
Versagen unter Zug- und Querbelastung unterschieden. Werden Ankerstibe auf Zug
beansprucht, so kann es zum Herausziehen des Ankerstabes kommen. Dies ist jedoch nur bei
sehr kleinen Aufstandsflichen des Kopfes moglich. Eine weitere Versagensart ist der
Betonausbruch, der aus der ungestorten Betonfldche (Abb. 3-2 b1), am Rand (b2), in der Ecke

(b3) und als seitlicher Betonausbruch - blow-out - (b4) entstehen kann. Unter bestimmten
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Randbedingungen kann es auch zum Spalten des Bauteils kommen (c1, ¢2). Dies tritt bei sehr

schmalen Bauteilen auf. Auflerdem kann es bei grolen Verankerungstiefen zum

Stahlversagen kommen (d).

)
b4
a) Herausziehen b) Betonausbruch
| E
L] RN !
cl c2
c) Spalten d) Stahlbruch

Abb. 3-2: Brucharten bei Zugbelastung nach Eligehausen und Mallée [2000]

Werden Ankerstibe quer zu ihrer Achse beansprucht, kann es bei geniigend groBBem
Randabstand zum Stahlversagen (Abb. 3-3 a) oder zum Betonausbruch auf der
lastabgewandten Seite kommen (Abb. 3-3 d). Befindet sich die Befestigung im Bereich des
Randes oder einer Ecke tritt Betonkantenbruch (Abb. 3-3 b und c) auf. Bei schmalen

Bauteilen durchtrennt der Betonkantenbruch das gesamte Bauteil (Abb. 3-3 e und f)

oy .
W—_‘ /////V /,” I
d) e) f)

Abb. 3-3: Brucharten bei Querbelastung nach Eligehausen und Mallée [2000]
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3.3 Traglastberechnung und Bemessung nach dem CC-Verfahren

Die Berechnung der Bruchlast sowie die Bemessung von Ankerstdben in ungerissenem und
gerissenem Beton erfolgt im Anwendungsbereich der Befestigungstechnik nach dem CC-
Verfahren (Concrete Capacity). Dieses Verfahren wurde von Fuchs und Eligehausen [1995]
entwickelt und ermoglicht die Berechnung von einzelnen Ankerstiben und Ankergruppen fiir
die verschiedenen Betonversagensarten. In diesem Kapitel wird auf die Bemessung nach dem
CC-Verfahren nicht eingegangen. Die Gleichungen fiir die Bemessungslasten unterscheiden

sich gegentiiber den Gleichungen fiir die Traglasten nur durch einen Sicherheitskoeffizienten.

Fiir die Berechnung der Betonausbruchlast unter reiner Zugbeanspruchung wird zunéchst die
Betonausbruchlast eines einzelnen Ankerstabes aus einer ungestorten Betonoberfldche
berechnet. Es hat sich gezeigt, dass die Ausbruchlast ungeféhr proportional zur Quadratwurzel
der Betondruckfestigkeit By, und zur effektiven Verankerungtiefe her mit einer Potenz von 1,5

ist. Daraus ergibt sich die mittlere Ausbruchlast nach Gleichung

NL?,C =15,5: héfs '\/:BW
mit her [mm] = effektive Verankerungstiefe

Bw [N/mm?]

Wiirfeldruckfestigkeit

Das erfolgt durch die Bildung eines axialsymmetrischen, kegelformigen Betonausbruches,

wie in Abb. 3-4 gezeigt.

50 X645

Abb. 3-4: Betonausbruchkegel eines Kopfbolzens mit einer Verankerungstiefe von

hef' = 520mm Forschungs- und Materialpriifungsanstalt FMPA Baden-Wiirttemberg 1985
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Werden mehrere Ankerstibe eingesetzt, spricht man von einer Befestigungsgruppe. Bis zu
einem bestimmten Abstand der Anker zueinander bildet sich ein gemeinsamer
Ausbruchkegel. Dieser Abstand betrégt sq.n = 3her. Fiir die Betonausbruchlast hat es sich als
geniligend genau erwiesen, die Fliche des projizierten, gemeinsamen Ausbruchkegels ins

Verhiltnis zur projizierten Ausbruchfliche eines Ankers zu setzen und mit der Ausbruchlast
NS,C zu multiplizieren. Die projizierten Ausbruchflichen werden dabei als quadratisch und
nicht kreisférmig angenommen. Somit ergibt sich die Ausbruchlast der Ankergruppe zu:

N _A%.N 'NO
uC = A0 u,C
,N

Liegen Befestigungen im Bereich von Rindern und Ecken, werden sie exzentrisch belastet
oder liegen sie in Bereichen mit einer Oberflichenbewehrung, wird die Ausbruchlast durch

Korrekturbeiwerte ¥; reduziert.

Die genaue Ermittlung der projizierten Ausbruchflichen und der Korrekturfaktoren W ist

ausfiihrlich in Eligehausen und Mallée [2000] beschrieben.

Fiir die Ermittlung der Betonversagenslast bei lokalem seitlichem Betonausbruch — blow-out
— wird ein analoger Berechnungsalgorithmus angewandt. Dabei betrdgt die Versagenslast

eines einzelnen Ankers

Niw=15-¢ A A,
Diese ist somit abhingig von dem Abstand des Ankers zum freien Rand (AchsmaB), der
Quadratwurzel der Aufstandfliche der Ankerstibe und der Wirfeldruckfestigkeit. Der

Ausbruchkorper bei der Versagensart “Lokaler Betonausbruch® sowie die geometrischen

Einflussgréfen konnen Abb. 3-5 entnommen werden.
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Abb. 3-5: Seitlicher Betonausbruch: a) Bruchbild und b)Versagensmechanismus nach [Furche

and Eligehausen, 1991]

Wie schon bei der Berechnung der Betonausbruchlast unter zentrischer Zugbelastung ergibt
sich die Gruppenausbruchlast bei der Versagensart “Seitlicher Betonausbruch® aus dem
Flachenverhéltnis der projizierten Ausbruchkdrper eines einzelnen ungestorten Ankers und
der Ankergruppe. Auch bei dieser Berechnungsgleichung werden Korrekturfaktoren
eingesetzt, die seitliche Randabstinde und Exzentrizititen beriicksichtigen. Somit ergibt sich

die Ausbruchlast fiir Ankergruppen bei der Versagenslast “Seitlicher Betonausbruch® zu:

_ Ao . . CN©
Nu,cb A0 l//s,Nb l//ec,Nb Nu,cb
,Nb

Sowohl fiir die Versagensarten Spalten als auch fiir Querzug unter beliebiger Lastrichtung
wird das beschriebene Ingenieurmodell erfolgreich angewendet. Lediglich die Ausbruchlasten
eines Ankers und die Korrekturfaktoren unterscheiden sich dabei. Ausfiihrliche
Beschreibungen der Modelle fiir die Versagensart Spalten sind bei Asmus [1999] und fiir die
Versagensart Querzug unter beliebiger Lastrichtung bei Hoffmann [2004] beschrieben. Da
diese Versagensarten nur eine untergeordnete Rolle bei den in dieser Arbeit beschriebenen

Anwendungen spielen, wird hier nicht weiter darauf eingegangen.
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4 Methode der Stabwerkmodelle

Die Bemessung und konstruktive Durchbildung von Stahlbetonbauteilen beruht in der Regel
auf einer Mischung von experimentell und analytisch ermittelten Ansédtzen. Diese Methode
wird auch als halbempirisch bezeichnet. Nur fiir wenige Bauteile gibt es standardisierte
Vorgehensweisen, wie z.B. fir Balken, Stiitzen, Platten. Sobald die geometrischen und
Belastungsverhéltnisse nicht mehr dem Standard entsprechen, muss eine eigenstindige
Losung gefunden werden. Dies kann mit Hilfe der Finiten Elementen Methode erfolgen.
Diese Vorgehensweise hat zwei Nachteile. Erstens ist eine FE-Simulation sehr aufwéndig und
kompliziert. Zweitens wird der Kraftfluss nicht zwingend transparent. Um dem Ingenieur ein
einfaches, leicht an die tatsdchlichen Begebenheiten adaptierbares Werkzeug fiir die
Bemessung und Konstruktion von Stahlbetonbauteilen an die Hand zu geben, wurde die
Methode der Stabwerkmodelle entwickelt, die im Wesentlichen auf die Arbeiten von Ritter
[1899] und Morsch [1912] zuriickgeht. Aus dieser zum Teil von anderen Ingenieuren wie
Kupfer, Leonhardt usw. verfeinerten Methode entwickelten Schlaich und Schifer [1998] die
Methode der Stabwerkmodelle. Mit Hilfe dieser Methode lédsst sich fiir jede beliebige
Geometrie und Belastung ein Modell entwickeln, anhand dessen man in der Lage ist, die
Bemessung und konstruktive Durchbildung durchzufiihren. In der Regel wird anhand der
Trajektorien ein System von Zug- und Druckstreben entwickelt. Dabei muss stets das
Kriftegleichgewicht eingehalten werden. Die Vertrdglichkeitsbedingungen miissen jedoch
nicht unbedingt erfiillt sein. Das so entworfene Stabwerkmodell kann dabei sowohl statisch
bestimmt als auch statisch unbestimmt sein. Die Bemessung erfolgt durch den Nachweis der
Druckstreben und Knoten und durch die Wahl der Bewehrungsmenge in den Zugstreben. In
Abb. 4-1 ist der prinzipielle Ablauf einer Bemessung mit der Methode der Stabwerkmodelle
abgebildet.
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Eintzilung in D/E-Bereiche

Auflagerkrafte Schnittgriafien

Entwicklung Stabwerkmodel|
- Trajektarien
- Spannungsvereiung E-Thecrie

Stutze
Berachnung Stabkrafte ‘ T
leichgewicht? ‘ 400
nein l
ja ¥
242 Fundament

Bemessung Zugstahe +

Machweis Knoten und Verankerungen 242 Ble— 400 —ra 242 B

a) b)

Abb. 4-1: a) Prinzipieller Ablauf der Methode der Stabwerkmodelle, b) Einteilung in D- und
B-Bereiche

Im ersten Schritt wird die zu untersuchende Konstruktion in B- und D-Bereiche unterteilt. Im
B-Bereich gilt die Bernouille-Hypothese, d.h. die Querschnitte bleiben unter der Belastung
eben. D-Bereichen (Diskontinuitdt) grenzen sich dadurch ab, dass in diesen Bereichen die
Bernouille-Hypothese nicht gilt. Die Diskontinuitdt wird entweder durch eine Veranderung
der Geometrie (Querschnittsspriinge, Aussparungen usw.) oder Verdnderung der
Belastungssituation (Einzellasten, Auflagerlasten usw.) verursacht. In einem zweiten Schritt
werden die SchnittgroBen an den Ubergingen von den B- zu den D-Bereichen berechnet.
Dabei werden die Biegemomente in ein Kriftepaar zerlegt. Fiir den Ansatzpunkt der Krifte
werden entweder die Ergebnisse der Biegebemessung (innerer Hebelarm) oder eine giangige
Vereinfachung herangezogen. Anhand der an den D-Bereich angreifenden Kréfte wird ein
Stabwerkmodell entwickelt. Dafiir ist etwas Erfahrung mit der Methode der Stabwerkmodelle
erforderlich. Hilfreich daflir konnen auch Trajektorienbilder aus einer Finite-Elemente-
Berechnung sein. Als Grundsatz kann gelten, dass die Zugstibe moglichst kurz sein miissen.
Ist ein Stabwerkmodell gefunden, muss tiberpriift werden, ob auch ein Gleichgewicht der
Krifte erreicht werden kann. Dieser Prozess ist zum Teil relativ aufwindig. Daher ist es fiir
eine erste Berechnung sinnvoll, moglichst einfache Winkelbeziehungen bei der Entwicklung
des Stabwerkmodells zu beriicksichtigen (30, 45, 60°). Fiir komplizierte Stabwerkmodelle ist
z.B. das Freeware Programm CAST [CAST, 2002] zu empfehlen. Lésst sich mit dem
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Stabwerkmodell ein Kriftegleichgewicht erreichen, dann kann die Bewehrung der Zugstreben
dimensioniert und die Nachweise der Druckstreben und Knoten erfolgen. Da die Methode der
Stabwerkmodelle auf dem ,,Statischen Satz* [vgl. Ramm, 1994] beruht, stellt die gefundene
Losung einen unteren Grenzwert dar. Somit liefert die Methode zum Teil sehr sichere
Ergebnisse. Fiir eine ausfiihrliche Erlduterung der Methode der Stabwerkmodelle sei auf den

Sonderdruck des Betonkalenders von Schlaich und Schifer [1998] verwiesen.
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5 Forschungsschwerpunkte in der Literatur

5.1 Nationale und internationale Stahlbetonnormen

Fiir die Konstruktion und Bemessung von Stiitze-Fundament-Verbindungen, Rahmenecken
und Rahmenendknoten werden in den Stahlbetonnormen der meisten Lénder keine oder zum

Teil nur sehr spirliche Angaben getroffen. Eine Ubersicht iiber die verschiedenen Regelwerke

und deren Angaben zu diesem Thema zeigt die folgende Tabelle.

Norm Stiitze-Fundament- | Rahmenecke Rahmenendknoten
Verbindung
DIN 1045 Fassung 10/88 keine Angaben Ausfiihrliche keine Angaben
Angaben

DIN 1045-1 Entwurf 2/97

keine Angaben

reduzierte Angaben

keine Angaben

DIN 1045-1 keine Angaben keine Angaben keine Angaben
ACI 318-99 keine Angaben keine Angaben keine Angaben
ACI 318-02 keine Angaben keine Angaben keine Angaben

Neuseeldndischer Code

keine Angaben

keine Angaben

keine Angaben

EC2 keine Angaben reduzierte Angaben keine Angaben
ONORM B4700 keine Angaben keine Angaben keine Angaben
SIA 162 keine Angaben keine Angaben keine Angaben
MC90 keine Angaben keine Angaben keine Angaben

Tab. 5-1: Angabe zu Stiitze-Fundament-Verbindungen, Rahmenecken und Rahmenendknoten

in verschiedenen Normen

In der DIN 1045 werden in Kapitel 18.9 eindeutige Regelungen zur Bewehrung von

Rahmenecken angegeben. Diese lassen sich wie folgt zusammenfassen:

e Die Bemessung der Bewehrung erfolgt iiber eine herkémmliche Biegebemessung am
Anschnitt. Diese beinhaltet den Nachweis der Druckzone. Alle weiteren Nachweise
werden durch eine konstruktive Bewehrung abgedeckt.

e Umlenkkréfte, hervorgerufen durch Richtungsidnderung der Zugkréfte, sind durch
zusitzliche Bewehrungselemente oder besondere Bewehrungsformen abzudecken.

e Der Eckbereich eines balkenartigen Rahmens ist konstruktiv zu verbiigeln.
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e Der Beton muss mindestens die Festigkeit B25 aufweisen.

e Es diirfen nur gerippte Stabstéhle als Bewehrung verwendet werden.

e Bei Rahmenecken mit positivem Moment ist abhidngig vom Biegebewehrungsgrad
eine Schrigbewehrung zu wiéhlen.

e Wird in Rahmenecken mit positivem Moment keine schlaufenférmige Bewehrung
gewdhlt, so ist entlang des gedriickten Auflenrandes eine iiber die Querschnittsbreite

verteilte Bewehrung anzuordnen und im anschlieBenden Bauteil zu verankern.

Die Bewehrungsfiihrung fiir Rahmenecken unter positivem und negativem Biegemoment sind

in Abb. 5-1 dargestellt.

a) b)

Abb. 5-1: Bewehrungsfithrung von Rahmenecken nach DIN 1045 fiir a) positives und b)

negatives Biegemoment

Der Entwurf zur DIN 1045-1 [E DIN 1045-1, 1997] enthélt nur noch spirliche Angaben zur

Bewehrungsfiihrung von Rahmenecken unter positiver und negativer

Momentenbeanspruchung sowie fiir Rahmenendknoten und Rahmeninnenknoten (vgl. Abb.

5-2 und Abb. 5-3)

Abb. 5-2: Empfehlung fiir die Bewehrung von Rahmenecken unter negativer
Biegemomentenbelastung nach E DIN 1045-1, a) bei plattenartigen Bauteilen und b) bei

balkenartigen Bauteilen
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Abb. 5-3: Empfehlung fiir die Bewehrung von Rahmenendknoten nach E DIN 1045-1, a) mit
schlaufenartiger Bewehrungsfilhrung mit Schrigstiben, b) mit Zulagen und c¢) bei

wechselnder Momenten-Drehrichtung

Bei der Konstruktion und Bemessung von Rahmenecken, Rahmenendknoten und Stiitze-
Fundament-Verbindungen wird der Ingenieur durch die Regelwerke somit nicht unterstiitzt.
Die Anwendung von Ankerstiben kann damit auch nur aufgrund einer “Zustimmung im

Einzelfall” oder einer “Allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung® erfolgen.

5.2 Stand der Forschung

In diesem Unterkapitel werden flir die Themen dieser Arbeit (Rahmenecken,
Rahmenendknoten und Stiitze-Fundament-Verbindungen) der Stand der internationalen
Forschung und die Vorschldge fiir die Bemessung und Bewehrungsfiithrung dargestellt. Die
Bemessung und Bewehrungsfithrung mit der herkdmmlichen Bewehrung wird als bekannt
vorausgesetzt und nur noch die wesentlichen Punkte kurz beleuchtet. Auf die Anwendung mit

Ankerstidben wird detailliert eingegangen.

5.2.1 Rahmenecken

Das Tragverhalten von Rahmenecken muss prinzipiell in zwei Rubriken unterteilt werden.
Dabei wird zwischen Rahmenecken mit negativem und positivem Biegemoment
unterschieden. Ausfiihrlich wurden diese Rahmentragwerke von Stroband und Kolpa [1983]
fiir negative Biegemomente und von Nilson [1973] fiir positive Biegemomente untersucht.

Stroband und Kolpa untersuchten mehrere Bewehrungsfiihrungen mit abgebogener
Bewehrung unter Beriicksichtigung verschiedener konstruktiver Zusatzbewehrung. Es zeigte
sich, dass die konstruktive Querbewehrung einen wesentlichen Einfluss auf das Tragverhalten

hat. Wird keine konstruktive Querbewehrung eingesetzt, kommt es zu einem sproden
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Versagen und das rechnerische Bruchmoment wird nicht erreicht. Einen groen Einfluss hat
auch der Biegeradius der Biegezugbewehrung. Kleine Radien fithren zu Spaltrissen und zu
einem vorzeitigen Versagen.

Nilson untersuchte Rahmenecken unter positiver Biegemomentenbelastung mit
unterschiedlichen Bewehrungsfilhrungen unter anderem auch mit Ankerstiben. Die
Bewehrungsfiihrungen und deren Effektivitdt (Wirkungsgrad) sind in Abb. 5-4 zu sehen. Es
zeigte sich, dass Bewehrungen ohne eine schlaufenférmige Bewehrungsfiihrung nur geringe
Wirkungsgrade aufweisen. Werden schlaufenformige Bewehrungsstibe eingesetzt, so
verbessert sich das Tragverhalten wesentlich. Allerdings ldsst sich mit dieser Bewehrungsart
der immer auftretende Diagonalriss nicht wirkungsvoll begrenzen. Wird ein diagonaler
Bewehrungsstab eingesetzt, wird eine gute Tragfdhigkeit erreicht. Allerdings liegen auch hier

die Sicherheiten gegeniiber StahlflieBen unter dem Faktor 1,2.

o | MRU/MU
o | |
T ] bl
| |
120 4~ i e g — = }F\“ o g-G
| " o
100 j © ; / ') i)
ol !
. ~ - jj :
e 5 RO D
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Abb. 5-4: Tragfdhigkeit Mgry bezogen auf das rechnerische Bruchmoment M, fiir
verschiedene Bewehrungsgrade nach Nilson aus Leonhardt [1986/2]

In Abb. 5-5 sind die Spannungsverldufe und Trajektorien in einer Rahmenecke unter

negativem Biegemoment nach Leonhardt [1986/2] abgebildet.
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Abb. 5-5: Spannungsverldufe in einer Rahmenecke unter negativem Biegemoment a) o, b) oy
in der Rahmendiagonalen und c) o, senkrecht zur Rahmendiagonalen sowie der Verlauf der

Spannungstrajektorien nach Leonhardt [1986/2]

Leonhardt fordert fiir Rahmenecken einen geniigend groBen Biegeradius der
Langsbewehrung. Wird dieser unterschritten, so ist eine Spaltbewehrung einzulegen. Auf eine

Bewehrung mit Ankerstdben wird nicht gesondert eingegangen.

Kordina [Kordina,1984] untersuchte Rahmenecken unter positiver und negativer
Momentbelastung mit herkdmmlicher, abgebogener Biegebewehrung. Der Schwerpunkt der
Untersuchungen lag bei Rahmenecken mit einer Belastung durch ein positives Biegemoment.
Lediglich zwei Versuchskorper wurden unter negativer Biegemomentenbeanspruchung
getestet. Trotz einer Querbewehrung wurde bei beiden Versuchskorpern nur eine Bruchlast
erreicht, die knapp iiber dem rechnerischen FlieBmoment lag. Ankerstibe kamen bei Kordina
nicht zum Einsatz. Die Bemessung einer Rahmenecke mit einer Belastung durch ein negatives
Biegemoment erfolgt nach Kordina nicht wie in DIN 1045 [1988] gefordert an der
Einspannstelle des Riegels in den Stiel, sondern im Schwerpunkt der parabelférmigen
Betondruckzone. Kordina nimmt vereinfachend einen Abstand von 0,2h an. Dabei geht er von
einer Betondruckzonenh6he von x=0,5 h aus. Kordina weist darauf hin, dass die
Spannungsverteilung im linear elastischen Zustand (Zustand I) dort ein Zugspannungsmaxima
zeigt, wo in der Regel keine Zugbewehrung vorgesehen ist. Dies fiihrt bei groBeren
Querschnittshohen h zu breiten Diagonalrissen, die die Tragfdhigkeit der Rahmenecke
herabsetzen. Kordina fordert ab einer Balkenhohe h > 0,7m Eckzulagen, wie in Abb. 5-6
gezeigt. In DAfStb Heft 373 [Kordina, 1986] wird der gesamte Bemessungsablauf dargestellt.

Auf die “Bemessung‘ der konstruktiven Bewehrung wird jedoch nicht eingegangen.
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Abb. 5-6: Eckzulagen in Rahmenecken mit h > 0,7m zur Begrenzung des diagonalen Risses

nach Kordina [1984]

In DAfStb Heft 486 [Kordina, 1998] stellt Kordina einen zusitzlichen Versuch an einer
Rahmenecke mit negativem Biegemoment vor. Auch dieser Versuchskorper ist mit einer
abgebogenen Bewehrung ausgestattet. Aufgrund des schlechten Tragverhaltens der
vorhergehenden Probekorper ist dieser Versuchskorper mit einem relativ  hohen
Querbewehrungsgrad ausgestattet (@6 e=50mm, bei einer Querschnittshohe von
h=350mm). Durch diese MaBnahme hat diese Rahmenecke einen deutlich besseren

Wirkungsgrad.

Versuche von Stucki und Thiirlimann [1990] zeigen einen direkten Vergleich zwischen einer

herkémmlich und einer mit Ankerstdben bewehrten Rahmenecke

Versuchskérper Versuchskérper
c1 c2

a) b)

a) Bewehrung und b) Versuchsautbau der Versuche von Stucki und Thiirlimann [1990]
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In beiden Versuchen kommt es zum FlieBen der Biegezugbewehrung bei ungefihr gleichen
Lasten. Eine Aussage, wie hoch die Sicherheit gegeniiber Betonversagen liegt, kann aus

diesen Versuchen nicht getroffen werden.

Akkermann [2000] untersuchte die Rotationsfahigkeit von Rahmenecken unter negativem und
positivem Biegemoment. Die Versuchsgeometrien sind in Abb. 5-7 dargestellt. Das System
RR1 mit Kopfplatten an den Enden der Biegezugbewehrung wurde jedoch nur fiir positive
Biegemomente gepriift. In diesem Fall konnte ein Wirkungsgrad (Quotient aus Bruchlast und
rechnerischer Versagenslast) 1> 1 festgestellt werden. Nur das System RR2 versagte durch
Betonversagen, bevor die rechnerische Versagenslast erreicht war (n < 1). Ankerstibe kamen

bei Ackermann nicht zum Einsatz.

RR3

RR4 _5_ RR5

Abb. 5-7: Versuchsgeometrien der Versuche zur Rotationsfahigkeit von Akkermann [1990]

In Cote und Wallace [1994] und McConnell und Wallace [1995] werden Untersuchungen an
19 verschiedenen Rahmenecken unter positivem und negativem Biegemoment vorgestellt.
Die Versuchskorper waren entweder mit abgebogener Biegezugbewehrung oder mit
Ankerstdben bewehrt. Es zeigte sich, dass die Versuchskorper mit Ankerstdben einen
Wirkungsgrad von n > 1 hatten, wihrend die Versuchskorper mit abgebogener Bewehrung
einen Wirkungsgrad n < 1 aufwiesen. Allerdings waren alle Versuchskorper mit einem hohen
Querbewehrungsgrad ausgestattet und hatten eine sehr geringe Querschnittshéhe von
h=04m. An den Versuchen wird auBlerdem deutlich, dass mit abnehmendem
Querbewehrungsgrad der Wirkungsgrad ebenfalls riicklaufig ist. Aufgrund der geringen
Versuchsanzahl und variierten Parameter leiten McConneel und Wallace keine allgemeinen

Anwendungsbedingungen oder ein Bemessungsmodell ab.
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Auch die Untersuchungen von Ingham, Priestley und Seible [1996] an einem mit Ankerstiben
bewehrten Briickenlager konnen keinen Aufschluss iiber allgemeine Anwendungs-
bedingungen geben, da diese Rahmenecke extrem stark bewehrt war. Dies wird anhand von
Abb. 5-8 deutlich. AuBlerdem wurden in dieser Studie keine Parameter variiert. Die
dargestellte Rahmenecke zeigte ein hochduktiles Tragverhalten und war auch in der Lage, die

Lasten aus einer Simulation eines Erdbebens sicher abzutragen.

T =
uuuuuu Feocoosd
-3 (- q P
o 23
TSI d b
iR merOIL . O
= S IO
P
oooooo Pooeog
uuuuuu beoood
l—‘— D nnnnnn
C lew o= - )
i |
B SECTION A-A SECTION B-B
| e e o
1 f ]_‘ |
pu M g P ————% '
i G [ £ P P C . i
; -UU-]; B oo d B d
i |BUFGe PSIIT i d i
; N} T I = :
L WO 5 S
mm
o YT =5 o ‘
i i T B Jlosseo q !
o I oY ° 3 ! F j
;]1? b b 4
L :Hé:‘ B . )i 5 l N——— 7
i =ral 140 mm SECTION C-C SECTION D-D
Py |
T
= =S8
= =141
= =i
= 51 mm

Abb. 5-8: Bewehrungsplan des Briickenlagers der Versuche von Ingham, Priestley und Seible

[1996]

5.2.2 Rahmenknoten

Das Tragverhalten von Rahmenendknoten unterscheidet sich wesentlich von dem
Tragverhalten einer Rahmenecke. Dies wird durch den Verlauf der Spannungen bzw. den

Trajektorienverlauf innerhalb des Rahmendknotens verdeutlicht (Abb. 5-9).
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Abb. 5-9: Krifteverlauf in einem Rahmenendknoten nach Kordina a) Zug- und Druckstreben

b) Krifteverlauf und Bewehrungsfiihrung, ¢) Spannungstrajektorien

Demzufolge liegt die Zugstrebe im Rahmenstiel im Bereich unterhalb des Riegels auf der
AuBenseite und oberhalb des Rahmenriegels auf der Innenseite. Dies bedeutet, dass die
gesamte Zugkraft in der Bewehrung bis in etwa der Mitte des Knotenbereichs {iber
Verbundkrifte in den umgebenden Beton eingeleitet werden muss. Als Versagensart kommt
somit auch Verbundbruch in Betracht. Die Zugkréfte an der Oberseite des Rahmenriegels
werden je nach Steifigkeitsverhiltnissen und Anordnung der Bewehrung nach unten und nach
oben in den Stiel eingeleitet. Im ungerissenen Beton ist dies auch der Fall. Vergleiche dazu
Abb. 5-9. In der Regel wird die Zugbewehrung im Riegel in den Rahmenstiel nach unten
abgebogen. Somit wird der Hauptanteil des Biegemomentes in den unteren Teil des Stieles
abgegeben.  Aufgrund der durchgefiihrten Versuche empfiehlt Kordina eine
Bewehrungsfiihrung nach Abb. 5-10 a mit abgebogener Riegelzugbewehrung unter
Einhaltung des zuldssigen Biegerollendurchmessers. Aulerdem schldgt er eine horizontale
Verbiigelung des Knotenbereichs durch Steckkappen und eine diagonale Bewehrung zur
Rissbreitenbegrenzung des Kehlrisses vor. Im Rahmen der von Kordina durchgefiihrten
Versuche wurde ein Versuchskérper mit Ankerplatten als Verankerung der
Riegelzugbewehrung untersucht (siche Abb. 5-10 b). Der Wirkungsgrad dieses
Versuchskorpers lag mit 1 =0,95 nur minimal unter dem Wirkungsgrad von n=1,0 des

Versuchskorpers mit der empfohlenen Bewehrungsfiihrung nach Abb. 5-10 a.
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Abb. 5-10: Bewehrungsfithrungen in Rahmenendknoten nach Kordina a) empfohlene
Bewehrung, b) Bewehrung der Versuchskorper mit Ankerplatten als Verankerung der

Riegelzugbewehrung

Fiir die Bemessung des Rahmenknotens muss jeweils der Anschluss des Riegels und des
oberen und unteren Stiels an den Rahmenknoten nachgewiesen werden. Beim Anschluss des
Riegels an die Stiitze kann der Bemessungsschnitt im Abstand von 0,2 hgicges angenommen
werden. Fiir den Anschluss des unteren Stiels wird aufgrund theoretischer Uberlegungen als
Bemessungsschnitt die Lage der unteren Riegelbewehrung herangezogen. Gleiches gilt fiir
den Anschluss des oberen Stieles an den Knoten. Hier wird die Lage der oberen
Riegelbewehrung als Bemessungsschnitt verwendet. Kordina fordert auflerdem eine
Schriagbewehrung, die in der Lage sein muss, das gesamte in den oberen Stiel eingeleitete

Moment aufzunehmen. Diese Schrigbewehrung wird nach Gleichung 5.1 ausgelegt.

M
M

Stiel ,oben .

d..
Riegel Gleichung 5.1
0: 5- (d Riegel + dSIieI )

&,schrag = A&,Riegel ’

Stiel ,unten

Als weiteren Nachweis werden die =zuldssigen Schubspannungen {iberpriift. Unter
Berticksichtigung der DIN 1045-1 lautet der Nachweis:
o, Sv- Ty Gleichung 5.2

Die maBBgebende Querkraft wird wie folgt ermittelt
Vg =Z;—Vyg, Gleichung 5.3
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Gleichung 5.4

Die angreifenden Querkraftkomponenten sind in Abb. 5-11 dargestellt.

Vsd.o
-
ZS
—>
<
Dp
—
Vsd,u

Abb. 5-11: Querkraftverhéltnisse an einem Rahmenendknoten

Fiir die Ermittlung der Schubbewehrung im Bereich des Rahmenknotens schldgt Kordina vor,
die anhand Gleichung 5.1 ermittelte Schrigbewehrung im Bereich des Rahmenknotens als
Schubbewehrung einzulegen. Dabei entfallen 2/3 auf die obere und 1/3 auf die untere Hélfte

des Knotenbereichs.

In Leonhardt und Monnig [1977] wird erstmals auf die Verwendung von Ankerstdben in
Rahmenendknoten hingewiesen. Dies erfolgt nicht explizit, sondern durch den Abdruck einer
empfohlenen Bewehrungsfithrung (vgl. Abb. 5-12). Weitere Angaben zu dieser
Bewehrungsfithrung fehlen, es wird jedoch geraten, weitere Versuche zu dieser

Bewehrungsfiihrung abzuwarten.

As,St
AS,S = 0,3 AS,R
e
Anker-| s — —
platte |7 [~ \
N AS,R
\ \,ﬁ-
(PP VAV, V. a9 ¥ |
b As st =06 Ag st
N abgestuft verankert
@=05 @ St.
™ & als Zulagen oder
N b abgebogene Stutzenstabe

Abb. 5-12: Bewehrungsfithrung mit Ankerstiben in Rahmenendknoten nach Leonhardt und
Monnig [1977]
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Leonhardt und Monnig [1977] sind auBerdem der Auffassung, dass auch ein sorgfiltig
bewehrter Rahmenendknoten nur dann das volle Bruchmoment des Riegels aufnehmen kann,

wenn der Bewehrungsgrad p < 0,6 betrdgt. Andernfalls liegt der Wirkungsgrad bei ca. 80%.

Bashandy [1996] fiihrte experimentelle Untersuchungen an einem Ersatzsystem fiir
Rahmenendknoten mit abgebogener Bewehrung und Ankerstdben durch. Der prinzipielle
Versuchsaufbau ist in Abb. 5-13 dargestellt. Bei den untersuchten Probekorpern kam es
einerseits zu einem seitlichen Betonausbruch (blow-out) und andererseits zu einem, von
Bashandy als Schubbruch bezeichneten Versagen. Dieses Schubversagen kann aber auch als
ein Versagen der Druckstrebe in einem dafiir entwickelten Stabwerkmodell oder als
asymmetrischer Betonausbruch gewertet werden. Im Gegensatz zu der Beanspruchung des
Knotenbereichs bei Rahmenendknoten treten bei diesem vereinfachten Versuchsaufbau keine
Querkrifte oberhalb des Knotenbereichs, keine Normalkrédfte und Biegemomente auf. Damit
findet die Kraftumlenkung von der Riegelzugbewehrung in die Zugbewehrung unterhalb des
Knotens nicht statt. Aulerdem treten bei dieser Anordnung keine hohen Verbundspannungen
entlang der dufleren Stiitzenbewehrung auf. Inwieweit die aus diesen Versuchen abgeleiteten
Schliisse auf die Anwendung in Rahmenendknoten iibertragen werden konnen, ist fraglich.
Fiir die Anwendung als Verankerung decken die Versuche ein breites Spektrum an variierten

Parametern ab.
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Abb. 5-13: Versuchautbau von Bashandy [1996]

40



Roeser [2002] fiihrte experimentelle und numerische Untersuchungen an 8§ Rahmenendknoten
mit abgebogener Bewehrung und Ankerstiben durch. Drei dieser Versuchskorper sind mit
Ankerstiben bewehrt. Es zeigte sich, dass sich mit Ankerstdben ein Wirkungsgrad von ca.
100% erreichen ldsst, d.h. es wurde in allen Féllen FlieBen in der Riegelzugbewehrung
erreicht. Das Versagen wird von Roeser als duktil bzw. hochduktil eingestuft. Daher reicht die
Sicherheit gegeniiber StahlflieBen aus, obwohl eigentlich Betonversagen vorliegt. Roeser
leitet aus seinen Versuchen ein halbempirisches Bemessungsmodell ab. Dabei geht die
Bemessung vom FlieBen der Biegezugbewehrung aus. Der Nachweis der
Querkrafttragfahigkeit mit und ohne Biigelbewehrung gegeniiber der einwirkenden Querkraft

komplettiert die Bemessung.

Die Querkrafttragfahigkeit ohne Biigelbewehrung berechnet sich nach Hegger und Roeser
[2003] aus Heft 525 des DAfStb wie folgt:

h
Vj,cd :1’4'(192_093'ﬂ)'beﬁ 'hcol ' fc?i’zs

col

Gleichung 5.5

mit:  hpeam = Querschnittshohe des Balkens
heoof = Querschnittshohe der Stiitze
berr = effektive Knotenbreite siehe Gleichung 5.10
fed = Bemessungswert der Betondruckfestigkeit nach Gleichung 5.11

Kommen Biigel im Knotenbereich zum Einsatz, erhoht sich die Tragfihigkeit. Die Biigel
konnen jedoch nur zu 40% ausgenutzt werden.

Vi ra :1,4-(1,2—0,3-hb"i)-beff hy - F0P +0,4- A - fig Gleichung 5.6

col

mit:  Agerr = Effektive Schubbewehrung bei Anordnung oberhalb Riegeldruckzone
und unterhalb der Knotenoberkante anrechenbar

fyd = Stahlstreckgrenze (design)

Die Knotentragfahigkeit darf jedoch die angegebenen Grenzwerte nicht iibersteigen:
Viga £2°V 4 Gleichung 5.7

Vire <70 0,25- oy by -h Gleichung 5.8

col

dabei gelten die folgenden Bedingungen:
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l,OShbeﬂSZ,O

Schubschlankheit | Gleichung 5.9

Effektive Knotenbreite: Besp = 0,5 (Do +b2gy) < iy Gleichung 5.10
f _ fck

Bemessungswert der Druckfestigkeit od 7_ * Gleichung 5.11

e Der Dauerstandswert ist bereits in die Gleichung eingearbeitet

Der Faktor y, gibt den Einfluss der quasi-stindigen Stiitzennormalkraft Ngp .o und der

Knotenschlankheit wieder:

YN =Vni T N2 Gleichung 5.12
NEd col .
Vi :1,5-(1—0,8-ﬁ)£1 Gleichung 5.13
ol © lck
hbeam .
Vna =19-(1-0,6-—20) <1 Gleichung 5.14

col

Die einwirkende Querkraft wird nach Abb. 5-11 berechnet.

Kommt anstelle einer abgebogenen Bewehrung eine Verankerung mit Ankerstiben der Fa.
Halfen HDB-E zum Einsatz, so kann der Knoten nach der Zulassung DiBt Z-15.6-204
bemessen werden. Die Anwendungsregeln sind in Abb. 5-14 abgebildet und den

Bemessungsregeln flir abgebogene Bewehrungsstibe gegeniibergestellt.

DAfStb Heft 525 DIBt Z-15.6-204

Bewehrungsform
- —»
<_ Fs,beam Fs,beam

Einwirkende Knotenquerkraft Vy Fsbeam — Veolo
Knotentragféhigkeit ohne Biigel V.4 1,4-(1,2-0,3 " hyeam/heor) 1,55(1,2-0,3 hpeam/hcol)

']:)eff'hcol'fcdl/4 '[1+pcol'035)/7>5] beff'hcol'fcdl/4
Knotentragfahigkeit mit Biigeln V;rq Viea 0,4 Agierr fia Vieat 0,475 Agietr f1a
Obere Grenze der Knotentragfihigkeit V; rd max <2 Vi <2V

= Yn'0>25'fcd beff'hcol = ’Yn'033'fcd beff'hcol

mit: Fpeam = Riegelzugkraft; V., = Querkraft obere Stiitze; f.q=f./y.; besr = effektive Knotenbreite = bpeam +
beot)/2<beq1; Agjesr = effektive Knotenbiigelbewehrung (Anordnung oberhalb Riegeldruckzone und bis zur Knoten
oberkante anrechenbar); y,= yn1 Yn2; Einfluss der quasi-stindigen Stiitzennormalkraft: y,,=1,5(1-0,8Ngg ¢,/

Aceor )] < 1; Einfluss der Schubschlankheit: v,,=1,9-0,6hpeam/heor; peol = Stiitzenldngsbewehrungsgrad (aullen)
mit 0,5%< peo <2,0%

Abb. 5-14: Gegeniiberstellung der Bemessung von Rahmenendknoten gemi3 Heft 525 des
DAfStb und gemif Zulassung fiir Halfen HDB-E Anker aus Hegger et al. [2004]
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Vergleicht man die beiden Ansdtze miteinander, so zeigt sich, dass die Knotentragféahigkeit
bei Verwendung von Halfenanker einen groBeren dimensionslosen Vorfaktor und eine
Abhingigkeit vom Bewehrungsgrad der Stiitze aufweist. Hegger und Roeser [2003] weisen

nach, dass die Versuchsergebnisse gut durch den dargestellten Ansatz abgebildet werden.

5.2.3 Stiitze-Fundament-Verbindungen

Zum Thema Stiitze-Fundament-Verbindungen mit Ankerstiben gibt es nur sehr wenige
Verdffentlichungen. Die bisherigen Arbeiten gelten in der Regel fiir eine abgebogene
Bewehrung. Lediglich Kupfer et al. [2003] berichtet {iber analytische, numerische und
experimentelle  Untersuchungen. Dabei wird die Verbindung zwischen einem
Stahlbetonfundament und der aufgehenden Wand eines Klédrbehélters untersucht. Es werden
jedoch keine Ankerstibe eingesetzt, sondern es handelt sich um die Verwendung von
eingemortelten Bewehrungsstéiben. Eine Skizze des Anschlussbereiches der Wand an das

Stahlbetonfundament mit Verlauf der Lastabtragung der Verankerungskraft zeigt Abb. 5-15.

Neubeton

i
'\ | Verankerungs-
« | lange fir Fs

Abb. 5-15: Skizze des Anschlussbereiches der Wand an das Stahlbetonfundament mit Verlauf
der Lastabtragung der Verankerungskraft Fs1 nach Kupfer et al [2003]

Sowohl die Versuche als auch die numerischen Untersuchungen zeigen, dass in den
nachtriglich eingemortelten Bewehrungsstiben die FlieBgrenze erreicht wird. Die Versuche
wurden nicht bis zum endgiiltigen Versagen belastet, da dies aus versuchstechnischen
Griinden nicht moglich war. Neben den Versuchen und numerischen Untersuchungen

entwickeln Kupfer et al [2003] ein Stabwerkmodell. Dieses ist in Abb. 5-16 b) dargestellt.
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Abb. 5-16: a) Schnittgroen und b) Stabwerkmodell des Rahmenendknotens nach Kupfer et al
[2003]

Leider wurde bei der Entwicklung des Stabwerkmodells keine Einteilung in D- und B-
Bereiche vorgenommen, so dass es zu einer Vermischung von Stabkréiften und Schnittgréfen
in diesem Bemessungskonzept kommt. AuBerdem werden Nachweise von
Spaltzugspannungen und Schubspannungsnachweise gefiihrt, die mit der Methode der
Stabwerkmodelle nicht im Einklang stehen. Daher wird im Rahmen dieser Literaturrecherche
auf eine Darstellung verzichtet.

Obwohl es zum Teil deutliche Unterschiede im Lastabtragungsmechanismus zwischen einem
eingemortelten Bewehrungsstab und einem Ankerstab gibt, zeigen die Versuche und die
numerischen Berechnungen, dass es moglich ist, einen solchen Anschluss so zu konstruieren,
dass es zum FlieBen der vertikalen Bewehrung kommt, auch wenn der Stab nicht wie bislang
iiblich horizontal abgebogen wird. Da es bei diesen Versuchen nicht zum endgiiltigen
Versagen kam und die Bewehrung bereits iiber die FlieBgrenze hinaus belastet war, kann
keine Abschitzung der Sicherheit gegeniiber einem sproden Betonversagen angegeben

werden. Ein allgemein giiltiges Bemessungskonzept ldsst sich daher nicht ableiten.
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6 Numerische Vorarbeiten

6.1 Code MASA3

Das dreidimensionale FE-Programm MASA3 wird zur linearen und nichtlinearen
Berechnung von Konstruktionen aus quasisproden Materialien (z.B. Beton) eingesetzt. Es
wurde hauptsédchlich fiir die Analyse von Beton- und Stahlbetonkonstruktionen entwickelt.
MASA3 basiert auf dem “microplane model” [Zdenek, Bazant, Fellow, ASCE, Ozbolt, 1990],
das im Rahmen der lokalen und nichtlokalen Kontinuumsmechanik angewendet wird. Im
Programm werden die Schidigung und die Rissbildung verschmiert abgebildet. Man spricht
von der so genannten verschmierten Rissmethode.

3

Das verwendete Materialmodell (Materialgesetz) beruht auf dem “verallgemeinerten
microplane model” fiir Beton. Es ermdglicht eine wirklichkeitsnahe Voraussage des
Materialverhaltens bei dreidimensionalen Dehnungs- und Spannungszustinden unter
monotoner Beanspruchung. Um fiir Materialien, die eine ausgeprigte Rissbildung und
Schadigung zeigen, die Schadigungslokalisierung in einem “Nullvolumen” und eine von der
Elementgrofe  abhingige  Bruchlast zu  vermeiden, miissen so  genannte
“Lokalisierungsbegrenzer” verwendet werden. In MASA stehen dafiir zwei Alternativen zur
Verfiigung. Die Rissband-Methode und ein verallgemeinerter, nichtlokaler Ansatz, der
physikalisch auf die Mikrorissinteraktion zuriickgeht. In dieser Studie kommt nur die
Rissband-Methode zur Anwendung. Das Materialmodell ist ausfiihrlich von Ozbolt, Li und
Kozar [Ozbolt, Li und Kozar 1997] beschrieben.

Das quasisprode Material Beton wird im Programm als 8-knotiges (rdumliches) Element
diskretisiert. Zur globalen Problemldsung stehen prinzipiell 3 Modelle zu Verfligung: (1) die
Methode der konstanten Steifigkeit (CSM), (2) die Methode der Tangentensteifigkeit (TSM)
und (3) die Methode der Sekantensteifigkeit (SSM). Die Berechnung wird inkrementell

durchgefiihrt, daher muss die Beanspruchung in mehreren Last- bzw. Verschiebungsstufen

aufgebracht werden.

6.2  Microplane Model

Im “microplane model” ([Ozbolt, Li, Kozar, 1997] und [OZbolt, Li, Eligehausen, 1998]) sind
die Materialeigenschaften getrennt auf Mikroebenen unterschiedlicher Ausrichtung innerhalb
des Materials definiert (Abb. 6-1). Auf diesen Mikroebenen liegen nur wenige einachsige

Spannungs- und Dehnungskomponenten vor. Die Einfachheit des Modells ist auf die Tatsache
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zuriickzufiihren, dass nur einachsige Spannungs-Dehnungsgesetze fiir jede Komponente der
Mikroebene erforderlich sind und dass sich daraus das makroskopische Verhalten automatisch
ergibt. Das “microplane model” ist in der oben aufgefiihrten Literatur ndher beschrieben. Die
Identifikation von nichtlokalen Materialmodellparametern, die zugehdrigen numerischen
Studien, sowie Berechnungen von Bauteilen unter besonderer Berlicksichtigung des

Malfstabseffektes konnen Ozbolt, Li und Kozar [Ozbolt, Li, Kozar, 1997] und Ozbolt [OZbolt,

1995] entnommen werden.

Abb. 6-1: a) Lage der Microplanes im Material, b) Definition der Dehnungskomponenten

6.3 Malistabseffekt

Die klassische Festigkeitslehre beruht im Wesentlichen auf Festigkeitshypothesen. Als
Versagenskriterien werden Spannungen im Bauteil mit maximal zuldssigen Spannungen des
jeweiligen Materials verglichen. Dies ist flir duktile Werkstoffe in der Regel eine verniinftige
Vorgehensweise. Fiir sprode Materialen liefern diese Versagenskriterien zum Teil nur sehr
unbefriedigende Ergebnisse. Daher wurden im Zuge der linear elastischen Bruchmechanik
(LEBM) und spiter auch in der nichtlinearen Bruchmechanik (NEBM) geeignetere Kriterien
erarbeitet. Es zeigte sich, dass die Nennspannung, bei der das Versagen des Bauteils eintritt,
sehr stark von der Grofe des Bauteils abhdngt. Als Beispiel sei hier z.B. die
Nennzugspannung genannt. Diese ist sehr stark von der GroBe der Querschnittsfliche
abhingig. Mit zunehmender Querschnittsfliche nimmt die Bruchspannung ab, bis sie sich
einem Grenzwert asymptotisch ndhert. Dieser Effekt wird als Maf3stabseffekt bezeichnet und
ist sowohl bei verschiedenen Materialien als auch bei unterschiedlichen Belastungsmodi (Zug,
Druck und Schub) verschieden stark ausgeprdgt. Materialien mit einer relativ hohen
Verformbarkeit zeigen gegeniiber sproden Materialien einen geringen Malstabseffekt.

Betrachtet man die unterschiedlichen Belastungsmodi, so zeigt die Beanspruchungsart Zug
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den ausgeprégtesten Malstabseffekt. Der MaBstabseffekt wurde zundchst durch die so
genannte Weihbull'sche Theorie erkldrt. Demnach ist die Wahrscheinlichkeit, in einem
grofleren Bauteil eine Schwachstelle zu finden, groBer als in einem kleinen Bauteil. Der heute
meistvertretenen Theorie liegen Erkenntnisse der nichtlinearen Bruchmechanik zugrunde.
Demzufolge wird die Rissspitze von einer so genannten Bruchprozesszone umgeben. Das
Materialverhalten im Bereich dieser Zone verhilt sich auch bei sehr sproden Werkstoffen
nahezu elasto-plastisch. AuBlerdem hat sich gezeigt, dass die rdumliche Ausdehnung der
Bruchprozesszone eine Materialkonstante ist. Wird nun eine Struktur durch Kréfte belastet,
bildet sich an einer Schwachstelle im Material zunéchst ein kleiner Riss aus. Dieser wird von
einer Bruchprozesszone definierter Grofle umgeben. Sind die Abmessungen der Struktur
relativ gro3 in Bezug auf die GréBe der Bruchprozesszone, so ist die Nennspannung, die beim
Versagen des Bauteils herrscht, klein. Ist die Bruchprozesszone im Vergleich zur gesamten
Abmessung relativ grof3, so ist die Nennspannung ebenfalls grof. Der maximale Wert der
Nennspannung wird erreicht, wenn die Bruchprozesszone den gesamten Raum einnimmt. Der
beschriebene Malstabseffekt ist bei Beton relativ stark ausgeprédgt, wird aber von dem
nichtlinearen FE-Programm MASA beriicksichtigt. Dies erfolgt durch die schon in Abschnitt

6.2 erwéhnten “Lokalisierungsbegrenzer”.

6.4 Pre- und Postprozessor

Finite Elemente Modelle sind aus Knoten, Elementen, Lager und Lasten aufgebaut. Die
Struktur des zu untersuchenden Bauteils wird dabei in finite Elemente unterteilt. Die
Elemente sind an den Ecken durch Knoten miteinander verbunden. Die Auflager und die
Belastungen, die auf das Bauteil einwirken, werden durch so genannte Randbedingungen
simuliert. Diese Randbedingungen werden als Freiheitsgrade der jeweiligen Knoten definiert.
Dieser ModellierungsprozeB3 kann bei einfachen Geometrien und Hexaederelementen z.T.
noch von Hand durchgefiihrt werden. Mit zunehmender Komplexitit der Bauteile und
Elemente hoherer Ordnung oder bei den hier verwendeten Tetraederelementen wird dies
unmoglich. Daher werden fiir die Modellierung (preprocessing), aber auch filir die
Ergebnisdarstellung (postprocessing) CAE-Systeme (Computer Aided Engineering Systems)
verwendet. Mit Hilfe dieser Software ist es moglich, komplexe Geometrien zu generieren und
diese automatisch mit beliebigen Elementen (1D, 2D, 3D-Elemente) auszufiillen (vernetzen).
Dabei konnen die Elementgro3en vorab genau eingestellt werden. Auch die Randbedingungen

(Lager) und Belastungen lassen sich mit diesen Programmen generieren. Im Rahmen dieser
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numerischen Untersuchungen kam die Software FEMAP der Fa. SDRC zum Einsatz. In Abb.
6-2 ist die Oberfliche des CAE-Systems FEMAP abgebildet. Zu sehen ist ein fiir die

Vernetzung vorbereitetes Detail einer Rahmenecke mit Ankerstidben.
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Abb. 6-2: Vorbereitung des FE Modells an einem Detail einer Rahmenecke mit dem

Programm FEMAP

Die Ubertragung der mit FEMAP generierten Daten als Eingabeparameter fiir das FE-
Programm MASA erfolgt iiber ein so genanntes Interface-Programm. In diesem Interface
werden die fehlenden Angaben wie z.B. Materialdatensdtze, Berechnungs- und
Belastungsparameter angegeben. Die graphische Benutzeroberfliche des Programms MASA

3 ist in Abb. 6-3 dargestellt.
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Abb. 6-3 Graphische Oberfldche des Interface-Programms MASA 3
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6.5 Fehlerquellen und Fehlerabschitzung

Fiir die Qualitdt und Verldsslichkeit einer FE-Berechnung ist es dringend notwendig,
Fehlerquellen zu kennen und eine Fehlerabschitzung vorzunehmen. Dabei muss man
zwischen verschiedenen Fehlerquellen unterscheiden. Prinzipiell kann man die Fehlerquellen
in 4 Bereiche aufteilen:

e Modellierung

e Material

e Berechnung

e Auswertung

Dabei lassen sich die Bereiche zum Teil nicht getrennt voneinander betrachten.

Modellierung: Besonders fehleranfillig sind Grenzschichten zwischen Materialien, wie zum
Beispiel eine Schicht zwischen Beton- und Stahlelementen, die den Verbund von Beton und
geripptem Bewehrungsstahl simulieren soll. Wird der Bewehrungsstahl durch 1-dimensionale
Elemente (bar-Elemente) modelliert, wird ein vollstindiger Verbund zwischen Beton und
Stahl vorausgesetzt. Dies entspricht nicht der Realitit. Die Entwicklung eines verschieblichen
Verbundes ist Gegenstand neuer Forschungsarbeiten am Institut fiir Werkstoffe im Bauwesen.
Die Abbildung von Bewehrungsstiben mittels 1-dimensionaler Stabelemente hat auBerdem
den Nachteil, dass diese keine radialen Abmessungen besitzen und dadurch die Definition der
Betondeckung nicht eindeutig ist. Bereiche der Struktur, in denen kein Versagen und auch nur
eine geringe Rissbildung erwartet wird, werden z.T. sehr grob modelliert. Das bedeutet, dass
die ElementgrofBe sehr stark angehoben wird. Dies kann einen groBen Einfluss auf die
Berechnungsergebnisse haben. Vor allem die Steifigkeit der Bauteile wird dabei grob
unterschitzt. Als Beispiel sei ein Biegebalken aufgefiihrt, der mit nur einem Element {iber die
Balkenhohe modelliert ist. Werden in diesem Falle Tetraeder-Elemente benutzt, so ist die
Dehnung und damit auch die Spannung iiber die Balkenhohe konstant. Aber auch eine zu
feine Elementierung kann zu Fehlern und Ungenauigkeiten fithren. Da das Materialverhalten
von Beton stark von der Gro3e der Elemente abhéngig ist (vgl. Kapitel 6.3 MaBstabseffekt),
werden wihrend der Berechnung fiir jedes Element die Elementabmessungen berechnet und
der dazugehorige Materialdatensatz aus einer Datenbank ermittelt. Zur Zeit stehen jedoch
diese Materialdatensitze nur bis zu einer Elementkantenlinge von 5mm zur Verfiigung.
Werden Elemente mit einer Kantenléinge < 5Smm eingesetzt, zeigen diese ein nahezu elasto-

plastisches Materialverhalten und damit keine Entfestigung.
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Material: Fehler durch Materialdaten haben eine weniger grofle Bedeutung, da die gédngigen
Materialien wie Beton und Stahl sehr gut abgebildet werden. Verbundschichten, elastische

Bettungen und Kontaktschichten miissen jedoch sehr gut kalibriert werden.

Berechnung: Im Zuge der Berechnung werden die Belastungen inkrementell auf die Struktur
aufgebracht. Dabei wird wihrend eines Belastungsschrittes iterativ ein Kréftegleichgewicht
hergestellt. Daher ist das Ergebnis sehr stark von der Grofe des Belastungsschrittes, der
Anzahl der Iterationen und der Konvergenzgrenze abhdngig. Nach jedem Iterationsschritt
wird das Toleranzkriterium {iberpriift. Dabei handelt es sich um das Energiegleichgewicht aus

nachfolgender Gleichung.

n
2

z Rresidual,i

i=1

= mit Ryesidquari = Reaktionskréfte im Element 1

m

2
z Rload,j
j=1

tol =

mit Rjaqj = Reaktionskréfte im Lagerknoten |

Des Weiteren wird die maximale Abweichung der Reaktionskréfte in einem Element bei

jedem Iterationsschritt angegeben.

Die Methode zur Ermittlung der Steifigkeitsmatrix hat einen groflen Einfluss auf die
Ergebnisse. Zur Verfligung steht die Methode der konstanten Steifigkeitsmatrix, bei der
wiahrend eines Belastungsschrittes keine Aktualisierung der Steifigkeitsmatrix stattfindet.
Neben der konstanten Steifigkeitsmethode kommt auch die Sekantensteifigkeitsmethode zur
Anwendung. Bei dieser wird entweder bei jedem oder bei jedem 50sten Iterationsschritt eine
Aktualisierung der Steifigkeitsmatrix berechnet. Die Auswahl der geeigneten LastschrittgroB3e
und Anzahl der Iterationsschritte sowie die Wahl der Steifigkeitsmethode ist sehr stark von
der zu berechnenden Problemstellung abhidngig und kann letztlich nur durch Erfahrung
entschieden werden. Die Tendenz geht jedoch zur Anwendung der Tangenten-
steifigkeitsmethode. Durch die Wahl eines zu grolen Lastschrittes wird die Hohe der
Versagenslast meist nur geringfiigig beeinflusst. Verformungen und Rissbildung werden
jedoch stark verfilscht. Die Methode der Tangentensteifigkeit hat den Vorteil, dass zum Teil
eine bessere und damit schnellere Konvergenz erzielt wird. Der Nachteil ist, dass der Bereich

nach der Hochstlast, d.h. im abfallenden Ast der Last-Verformungskurve, eine schlechte
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Konvergenz und zum Teil numerische Probleme auftreten, die zum Abbruch der Berechnung

fuhren.

Auswertung: Auch bei der Auswertung der Ergebnisse der FE-Berechnung kann es zu Fehlern
und Ungenauigkeiten kommen. Ublicherweise werden fiir die Darstellung von Rissen die
Ergebnisse der Hauptzugdehnungen €;; herangezogen. Dabei ist darauf zu achten, dass dabei
keine Mittelwertbildung zwischen benachbarten Elementen stattfindet. Vor allem an den
Ubergiingen unterschiedlicher Materialien kann dies zu Verfilschungen fiihren. Fiir die
Berechnung der Rissbreite ist die Elementabmessung 1 senkrecht zum Riss von Bedeutung.

Die Rissbreite berechnet sich demnach zu w = g5 L.

6.6 Modellierung der Ankerstibe

Bei den in dieser Arbeit verwendeten Ankerstdben handelt es sich um gerippte
Bewehrungsstibe mit aufgestauchtem Kopf. Diese Ankerstibe sind in den durchgefiihrten
Studien zum Teil unterschiedlich modelliert. Zum einen sind die Ankerstibe mit 1-
dimensionalen bar-Elementen zum anderen mit 3-dimensionalen Solid-Elementen realisiert.

Die beiden unterschiedlichen Ansétze werden im Folgenden néher beschrieben.

6.6.1 1D-Elemente

In einigen Berechnungen werden die Ankerstibe mit 1-dimensionalen Stabelementen
modelliert. Diese Stabelemente werden durch zwei Knoten definiert und besitzen nur einen
Freiheitsgrad. Der Ankerkopf wird durch 4 zusétzliche Stabelemente gebildet, die im Winkel
von 90° zur Stabachse angeordnet werden. Abb. 6-4 zeigt diese Art der Modellierung

zusammen mit einem Ankerstab der Fa. Peikko.

elements
. nodes

Abb. 6-4: Modellierung Ankerstab mit 1-dimensionalen Stabelementen
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Die Biegesteifigkeit des aus 4 bar-Elementen modellierten Kopfes wird durch die
umliegenden Betonelemente beeinflusst. Umfassende numerische Parameterstudien haben
gezeigt, dass mit dieser Art der Modellierung die FE-Berechnungen gut mit den
Versuchsergebnissen iibereinstimmen (Wagner, [2000]). Als Beispiel zeigt Abb. 6-5 a) einen
Vergleich der Ankerkraft iiber der Ankerverschiebung von Auszugsversuchen mit
Ankerbolzen HPM 30 (Fa. Peikko) mit der numerisch ermittelten Kurve. Aullerdem ist das
Ergebnis der Berechnung der Ausbruchslast nach dem CC-Verfahren angegeben. Es zeigt sich
eine hervorragende Ubereinstimmung zwischen numerisch ermittelter und gemessener
Maximallast. Die Verschiebung bei Hochstlast wird hingegen etwa um den Faktor 2
unterschitzt. Diese Unterschitzung der Verschiebung bei Hochstlast tritt bei nahezu allen FE-
Simulationen auf, ist aber keine Folge der Modellierung mit 1-dimensionalen Elementen,
sondern ein generelles Problem. Da es bei einer nichtlinearen FE-Analyse nicht wirklich zu
Rissen kommt, die grofe Verschiebungen der Ankerkopfe zur Folge haben, bleibt diese
immer deutlich kleiner als bei den Versuchen. In Abb. 6-5 b) ist auBerdem ein Vergleich der
Ausbruchkegel aus den Versuchen und der numerischen Simulation zu sehen. Der Winkel des

Ausbruchkegels wird von diesem numerischen Modell nicht gut abgebildet.
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Abb. 6-5: a) Ankerkraft iiber Ankerverschiebung zweier Auszugsversuche aus der Fliche, FE-
Berechnung und Ausbruchslast nach CC-Verfahren, b) Riss- bzw. Dehnungsbilder

Wird der Ankerkopf mit 3-dimensionalen Elementen modelliert, stimmen die Winkel der
numerischen Simulation deutlich besser mit den tatsdchlich beobachteten Ausbruchkegeln

uberein.

Die 1-dimensional modellierten Ankerstdbe unterscheiden sich gegeniiber den 3-dimensional

modellierten Ankerstdben dadurch, dass diese keine Biegesteifigkeit besitzen. Da sich der
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malgebende Anteil der Biegesteifigkeit in der Regel durch den so genannten Steiner'schen
Anteil berechnet und dieser auch bei der Modellierung mit 1-D Elementen vorhanden ist,
kann man diesen Effekt in der Regel vernachldssigen. Tridgt ein System jedoch iiber
Verdiibelungseffekte Lasten ab (dowl-actions), kann das von mit 1-D Elementen modellierten
Systemen nicht geleistet werden. Um den Unterschied im Tragverhalten zwischen mit 1-D-
und 3-D modellierten Ankerstdben aufzuzeigen, untersuchte Wagner [2000] Auszugsversuche
aus der Flache und im Randbereich von Betonkdrpern mit Hilfe des FE-Programms MASA.
Hinsichtlich der Hochstlast und der Verformung bei Hochstlast unterschieden sich die beiden
Systeme nur geringfiigig. Lediglich die Spannungsverteilung im Bereich der Lasteinleitung
unterscheidet sich signifikant. In der Abbildung Abb. 6-6 sind fiir einen Auszugsversuch aus
der Flache die Spannungsverteilungen direkt liber dem Kopf a) und 50mm oberhalb des
Kopfes b) in Form der Hauptdruckspannungen o33 dargestellt. Abb. 6-6 I stellt dabei die
Spannungsverteilungen des 1D-modellierten und Abb. 6-6 1 des 3-D modellierten Systems
dar. Es zeigt sich, dass sich die Spannungsverteilungen direkt oberhalb der Kopfe stark
unterscheiden. Im Abstand von 50mm liegt jedoch bereits ein dhnlicher Spannungsverlauf

Vor.

a)

I) 1)

Abb. 6-6: Spannungsverteilung 633, I) 3-dimensionale Elemente a) 10mm iiber dem Kopf, b)
50mm tiber dem Kopf, II) 1-dimensionale Elemente a) 10mm iiber dem Kopf, b) 50mm iiber

dem Kopf, nach Wagner [2000]

Fiir die Beurteilung der Eignung einer Modellierung mit 1-D Stabelementen darf nicht nur das
Tragverhalten einer Verankerung in der Fliache als Kriterium herangezogen werden, sondern
muss auch die Versagensart lokaler Betonausbruch berticksichtigt werden. Dazu werden die
Ergebnisse eines Auszugversuches am Bauteilrand [Eligehausen und Furche, 1991]

(her = 400mm; ¢ = 60mm) mit einer FE-Simulation verglichen. Es zeigt sich, dass bei der

53



Versagensart lokaler Betonausbruch die FE-Berechnung den gemessenen Versuchswert um
den Faktor 1,15 {berschétzt. Hinsichtlich der Ankerkopfverschiebung zeigt die FE-
Berechnung eine um den Faktor 2,2 zu groBBe Verschiebung bei Hochstlast (vgl. Abb. 6-7 a).
Betrachtet man die Geometrie der Ausbruchkorper in Abb. 6-7 b), kann man eine gute
Ubereinstimmung der FE-Simulation mit der Ausbruchgeometrie der Versuche erkennen.

Insgesamt stellt das Ergebnis der FE-Berechnung eine brauchbare Abbildung der

Versuchsergebnisse dar.
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Abb. 6-7: a) Vergleich der Ankerkrifte {iber der Ankerkopfverschiebung eines
Auszugversuchs am Bauteilrand mit der Versagensart lokaler Betonausbruch [Eligehausen
und Furche, 1991] und der numerischen Simulation, b) Riss- bzw. Dehnungsbilder (rote

Bereiche stellen Hauptzugdehnungen €, > 0,01 dar)

6.6.2 3 D-Elemente

Mit zunehmender Rechnerleistung wird die Modellierung von Bewehrungselementen mittels
3-dimensionaler Stahlelemente moglich. Der Vorteil dieser Modellierung liegt darin, dass die
Ankerkopfe von Kopfbolzen bzw. Ankerstdben realistisch abgebildet werden kénnen. Stab-
bzw. Mattenbewehrung wird jedoch auch weiterhin in der Regel mit 1-dimensionalen
Stabelementen realisiert. Um bei diesen Elementen die Verbundeigenschaften zwischen Beton
und Stahl realistisch abbilden zu konnen, wird von Lettow [2004] ein Verbundelement

entwickelt. Dieses Verbundelement kam jedoch hier nicht zum Einsatz.
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Um die Anwendbarkeit eines 3-dimensional modellierten Kopfbolzens bzw. Ankerstabes zu
iiberpriifen, werden Auszugsversuche in der Fliche nachgerechnet. In Abb. 6-8 a) ist die
Ankerkraft iiber der Ankerkopfverschiebung von 3 Versuchen, das Ergebnis der FE-
Berechnung und die Ausbruchslast nach dem CC-Verfahren dargestellt. Die mafgebenden

Parameter der Versuche sind Tab. 6-1 wiedergegeben.

hef ds dk Y B w

160mm 32mm 67mm 350mm | 25,2MPa

Tab. 6-1: Geometrische und Werkstoffparameter der Versuche

Die Hochstlast der Versuche wird von der FE-Simulation gut abgebildet. Der Mittelwert der
Versuche liegt bei Fpaom=169,3kN. Die numerisch ermittelte Traglast betrdgt
Fiaxre = 167kN. Die Verschiebung bei Hochstlast wird gegeniiber den Versuchswerten aber

deutlich unterschétzt.
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Abb. 6-8: a) Ankerkraft iiber Ankerverschiebung von Auszugversuchen aus der Bauteilfldche

und numerischer Simulation, b) Riss- bzw. Dehnungsbilder

In Abb. 6-8 a) sind die Ausbruchkegel der Versuche und der FE-Simulation nebeneinander

aufgetragen. Man kann erkennen, dass hier eine gute Ubereinstimmung vorliegt.

Zur Uberpriifung der Tauglichkeit von 3-dimensional modellierten Ankerstiben werden

ebenfalls Vergleichsrechnungen zu Ausziehversuchen am Bauteilrand durchgefiihrt. Es zeigte
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sich, dass die Berechnungen die Versagenslasten deutlich iiberschitzen. Bei den Versuchen
kamen glatte Ankerstdbe zum Einsatz, d.h. es findet keine Kraftiibertragung zwischen dem
Schaft des Ankerstabes und dem umliegenden Beton in Belastungsrichtung statt. Da sich der
Ankerstab aber wihrend der Belastung zum freien Rand verbiegt, stiitzt sich der Schaft in
diesem Bereich auf dem Beton ab. Es entstehen radiale Druckspannungen. Dies ist in der FE-
Berechnung sehr schwer zu modellieren. Bei der Simulation von glatten Ankerstiben
(Kopfbolzen) werden in der Regel nur die Kopfe modelliert und im Bereich des Schaftes eine
Aussparung gelassen. Durch diese Art der Modellierung kommt es aber nicht zu der oben
beschriebenen Abstiitzung des Ankerschafts auf den Beton. Wird eine Kontaktschicht
zwischen den Ankerschaft und den umliegenden Beton generiert, so kann durch die
Materialeigenschaft der Kontaktschicht das Tragverhalten beeinflusst werden. Es wird
versucht, die Zug- und Schubtragfihigkeit stark zu reduzieren, wéhrend die
Drucktragfahigkeit erhalten bleiben soll. Dies gelingt jedoch nicht perfekt, so dass meist eine
nicht unerhebliche Zug- und Schubkraft {ibertragen werden kann. Fiir die hier dargestellte
numerische Simulation wird eine eigens dafiir kalibrierte Kontaktschicht verwendet. Um eine
mit den Versuchen iibereinstimmende Ankerkraft zu bekommen, werden die Ankerlasten aus
dem Mittelwert der Elementspannungen des Ankers im Bereich des Ankerkopfes berechnet
und mit den Versuchswerten verglichen. Die so berechnete Ankerkraft ist zusammen mit der

korrespondierenden Versuchskurve in Abb. 6-9 a) liber der Ankerverschiebung aufgetragen.

250
2009 19 186
= 150 1 -
b= A
< ;
2 100+
g A e FE-Simulation
: Versuch
50
0 T T T T T T 1
0 1 2 3 4 5 6 7|
Ankerverschiebung [mm]
a) b)

Abb. 6-9: a) Vergleich der Ankerkrifte tiber der Ankerkopfverschiebung eines
Auszugversuchs am Bauteilrand mit der Versagensart lokaler Betonausbruch [Eligehausen
und Furche, 1991] und der numerischen Simulation, b) Riss- bzw. Dehnungsbilder (rote

Bereiche stellen Hauptzugdehnungen €, > 0,01 dar)
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Es zeigt sich hier eine sehr gute Ubereinstimmung der Traglasten. Die Verschiebung wird

jedoch von der FE-Berechnung stark unterschétzt (Faktor 6).

Betrachtet man die seitliche Verschiebung der Betonoberfliche im Bereich des Kopfes, so
ergibt sich bei der FE-Simulation eine Verschiebung von v;pg=0,48mm und bei den
Versuchen eine mittlere Verschiebung von vs3 p et = 0,3mm. Insgesamt stimmt der Verlauf der
seitlichen Verschiebung der Betonoberfliche nach numerischer Berechnung gut mit dem aus

den Versuchen ermittelten Verlauf iiberein (Abb. 6-10).

F,6

700 .

FE-Berechnung

600 - Versuche

500 .
400
3001

200 {:

100 4}

0 0,1 0,2 03 0,4 0,5

Seitliche Verschiebung [mm]

Abb. 6-10: Seitliche Verschiebung der Betonoberfliche bei verschiedenen Hohen
(Versuchswerte aus [Eligehausen und Furche, 1991])

6.6.3 Vor- und Nachteile Tetraeder/Hexaederelemente

Zu Beginn der FE-Studien dieser Arbeit standen in dem FE-Code Masa nur eine 3-
dimensionale Elementart, die Hexaeder-Elemente zur Verfligung. Diese 8-knotigen Elemente
besitzen 8 GauB-Punkte. Diese Gaul3-Punkte liegen in einem definierten Abstand von den
Ecken entfernt. In jedem dieser GauBBpunkte kann ein eigener Dehnungszustand vorliegen.
Die Modellierung komplexer Geometrien ist mit Hexaeder-Elementen nur begrenzt moglich
und die Rechenzeiten sind relativ hoch, da die Integration im Element iiber alle GauBBpunkte
durchgefiihrt werden muss. Aullerdem weisen Hexaeder-Netze in der Regel eine wesentlich
hohere Knotenanzahl auf. Der Vorteil dieser Elementart ist, dass sich entlang der
Elementkanten die 1-dimensionalen bar-Elemente flir die Bewehrung gut modellieren lassen.
Mit der Weiterentwicklung des Programms MASA wurde ein Tetraeder-Element entwickelt.
Dieses besteht aus 4 Knoten und 4 GauBpunkten, die alle denselben Dehnungszustand

annehmen. Mit dieser Elementart lassen sich auch sehr komplizierte Strukturen automatisch
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vernetzen und die Rechenzeiten sind wesentlich kiirzer, da innerhalb eines Elementes nicht
iiber 8, sondern nur noch liber 4 GauBlpunkte integriert werden muss. Die Modellierung von
Bewehrung ist bei dieser Elementart jedoch wesentlich aufwéndiger und muss sorgfiltig
geplant werden. Die Genauigkeit der Berechnungen hinsichtlich der Dehnungen und der
Steifigkeiten ist bei den beiden Elementarten unterschiedlich. So bendtigt man fiir dieselbe
Genauigkeit der Dehnungsverteilung einer belasteten Struktur wesentlich mehr Tetraeder-
Elemente als Hexaeder-Elemente. Auflerdem zeigen Strukturen, die mit Tetraeder-Elementen

modelliert werden, eine deutlich hohere Steifigkeit.

6.6.4 Kontaktschichten

In dieser Arbeit werden die Ankerstidbe zum grofBiten Teil 3-dimensional modelliert. Um einen
starren Verbund zwischen den Stahlelementen und den Betonelementen zu vermeiden, wird
um die Ankerstédbe eine 1mm dicke Kontaktschicht generiert. Dieser Schicht wird entlang des
Ankerschafts ein Materialdatensatz zugewiesen, der die Eigenschaften des Verbunds
zwischen geripptem Bewehrungsstahl und dem umliegenden Beton simuliert. Dieser
Materialdatensatz ist im Anhang angegeben. Die Materialeigenschaften werden an einem
Hexaederelement mit der Kantenldinge von Imm anhand einer Zug-, Schub- und
Druckbelastung kalibriert und anhand einer Vergleichrechnung mit einem Ubergreifungssto3
aus der Literatur wvalidiert [Spieth, 2002]. Der Kontaktschicht im Bereich der
Kopfaufstandsflache (vgl. Abb. 6-11) wird ein Materialdatensatz zugeordnet, der mit dem des
Betons identisch ist. Im Bereich der Seitenflichen und der Unterkopffliche der

Kontaktschicht werden die Elemente geloscht, so dass ein Spalt entsteht.

Verbundbereich entlang des Schaftes

Druckbereich ocberhalb des Kopfes

Seitenflachen

Unterkopfflache

Abb. 6-11: Kontaktschicht um Ankerstiabe
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6.6.5 Materialgesetze fiir Stahl

Ankerstdbe werden in den durchgefiihrten Studien mit 1- bzw. 3-dimensionalen Elementen
und Bewehrungsstibe ausschlieBlich mit 1-dimensionalen Elementen modelliert. Als
Materialeigenschaften wird ein elasto-plastisches Materialgesetz angenommen. In den
Studien, in denen ein Betonversagen erreicht werden sollte, wird ein elastisches

Materialverhalten fiir die Ankerstibe angenommen.

6.7 Einfluss der Ankerkopfgrofle auf das Tragverhalten von Kopfbolzen in der Flache

Verankerungen von Kopfbolzen mit ausreichend groem Randabstand und ausreichender
Stahlfestigkeit versagen durch Bildung eines Ausbruchkegels. Rehm, Eligehausen, Mallée
[1992] bzw. Eligehausen et al [1992] und Eligehausen, Fuchs und Mayer [1987] stellten eine

Gleichung zur Bestimmung der Betonausbruchlast auf. Diese ist in Gleichung 6.1 angegeben

N, =15,5-h; /B, Gleichung 6.1

mit  her= effektive Verankerungstiefe

Bw = mittlere Wiirfeldruckfestigkeit an Wiirfel mit Kantenldnge 200mm

Demnach ist die Ausbruchlast abhingig von der Verankerungstiefe und der
Betondruckfestigkeit. Ein Einfluss des Kopfdurchmessers ist dabei nicht erfasst. Betrachtet
man die Gleichung fiir die Ausbruchlast nach ACI-Standard 349-85 (Gleichung 6.2), so geht

in diese Gleichung der Kopfdurchmesser mit dem Verhaltnis (1+dy/her) ein.

F, = 0,96'£14rs—k]-hjf B Gleichung 6.2

ef

In Gleichung 2 wird der Einfluss der Verankerungstiefe durch den quadratischen Ansatz
tiberschitzt. Die Auswertung von Versuchen fiihrte Bode und Hanenkamp [1985] zu
folgenden Gleichung 6.3.

F, :11,0-(1+S—k}h§5 B Gleichung 3

ef

Nach dieser Gleichung steigt die Ausbruchlast proportional mit hef'> an. Dies wird mit dem
Malstabseffekts auf die Betonausbruchlast erkldrt. Der Einfluss der Kopfgrofle ist durch den
Faktor di/hes erfasst. Da die Versuche mit dem Verhiltnis di/her= 0,35 bis di/her= 0,43
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durchgefiihrt wurden, ist dieser Ansatz nicht allgemein giiltig, da géingige Ankerbolzen zur
Zeit mit einem Verhéltnis von Kopfdurchmesser zu Verankerungstiefe di/hes~ 0,17 bis
di/her = 0,29 hergestellt werden. DeVries [DeVRies, 1996] untersuchte 18 Versuchskorper mit
Ankerstidben, die angeschweifite Ankerplatten als Kopfe besalen. Dabei variierte er die
Verankerungstiefe, die Geometrie der angeschweillten, rechteckigen Ankerplatten und die
Lage der Ankerbolzen (Plattenmitte, Plattenrand und Plattenecke). DeVries fiihrte eine
numerische Regression durch und erhielt einen verdnderten Vorfaktor k= 18,6 anstatt
k=15,5 in Gleichung 1. Durch diese Anpassung konnte eine bessere Ubereinstimmung
zwischen den Ausbruchlasten der Versuche und den Ausbruchlasten nach CC-Verfahren
erzielt werden. DeVries schligt weiter vor, die projizierte Flache des Ausbruchkorpers A¢n so
zu bestimmen, dass die Kopfgeometrie beriicksichtigt wird. Die Ermittlung von A n kann

Abb. 6-12 entnommen werden.

€2 x bzw.

"7:15)(“2?% e e A,=@-hgs+h)-(3-h; +h)

fiir gentigend grofle Randabstinde

.

1,5 hgf

V:,<_ €2,y bzw.

[ ]
h
1

C1ybzw.
1,5 hgf

.

Abb. 6-12: Ermittlung der vorhandenen projizierte Fliche des Ausbruchkoérpers A.n nach
DeVries

Mit der Beriicksichtigung der Kopfgroflie und dem verdnderten Vorfaktor k = 18,6 erreicht
DeVries eine sehr gute Ubereinstimmung mit seinen Versuchen. Da DeVries aber eine
Vielzahl von Parametern gleichzeitig verdndert, wére es wiinschenswert, diese Ergebnisse in
einer speziell auf die Kopfgrofle abgestimmte Parameterstudie zu tiberpriifen.

Da es bisher keine Studie gibt, die den Einfluss des Kopfdurchmessers auf die Ausbruchlast
fiir groBere Kopfdurchmesser aufzeigt, wurde eine Finite Elemente Studie durchgefiihrt. In
dieser Studie wird der Kopfdurchmesser zwischen dx = 30mm und dx = 100mm variiert. Die
Verankerungstiefe betragt hes = 223mm und der Schaftdurchmesser ds = 20mm. Damit betragt
in der numerischen Simulation das Verhéltnis di/he=0,13 bis di/hese=0,45. Die
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geometrischen Verhéltnisse und die Materialkennwerte sind in Abb. 6-13 wiedergegeben. Die

Materialkennwerte fiir Beton entsprechen einem Beton der Giiteklasse C20/25.

l«e——  3h
Schnitt:

—»le— 1 3h —

ef ef

f
-
—

Ansicht von oben:

_CGJ

_:“6
Beton: <
fe = 20MPa
fet =2,2MPa
G¢ = 0,06MPa

Ausschnitt Kopfbereich:

Unterkopf Kontaktschicht
schicht

Beton

Abb. 6-13: Schematische Anordnung und Materialparameter der Parameterstudie

Ankerkopfdurchmesser

Im Bereich des Kopfes ist das FE-Netz relativ fein aufgeteilt und wird zu den Rindern des
Probekorpers hin vergrofert. Es wurde darauf geachtet, dass die Feinheit des FE-Netzes bei
allen Modellen ungefdhr gleich grofl ist, um den Einfluss der Modellierung auf die
Rissbildung zu reduzieren. Bei der numerischen Simulation wird die Belastung in Form von

Verschiebungen auf den Ankerbolzen (vgl. Abb. 6-13) aufgebracht.

In Abb. 6-14 sind die Last-Verschiebungsdiagramme der FE-Studie aufgetragen. Die
Verschiebungen sind am oberen Ende des Ankers ermittelt. Die Ausbruchslast nimmt mit
grofler werdendem Durchmesser di des Kopfes von Fy gi=30 = 214,7kN auf Fy k=100 = 383,6kN
zu. Dies bedeutet einen Anstieg um den Faktor 1,8. Im Vergleich zum CC-Verfahren liegen
die Werte fiir kleine Kopfe unter und fiir groBe Kopfe liber der Ausbruchlast nach der CC-
Methode. Betrachtet man die Ankerverschiebung, so nimmt diese mit zunehmender

KopfgroBe ab. Dies ist in Abb. 6-15 zu sehen.
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Abb. 6-14: Last-Verschiebungskurven der Auszugsversuche mit unterschiedlichem

Kopfdurchmesser, konstanter Verankerungstiefe und Schaftdurchmesser

Mit abnehmender Kopfgroe nehmen die Verschiebungen bis zum Erreichen der Hochstlast
zu und die Traglast ab. Die Versagensart dndert sich allmihlich von Betonausbruch zu
Herausziehen. Bleiben die Abmessungen des Bauteils konstant, kann sich die Versagensart
von Betonausbruch zum Durchreiflen des Bauteils dndern. Dieser Effekt wird auch anhand
Abb. 6-16, der die Bruchlast a) bzw. die Bruchverschiebung b) iiber der auf

Betondruckspannung bezogenen Pressung darstellt, deutlich.

A

351 34 — = Verschiebung

* L=y am Lastangriffs-
&l punkt

Verschiebung bei Hochstlast [mm]

1 15 2 25 3 35 4 45 5 55 6
relativer Kopfdurchmesser (d,/ds)

Abb. 6-15: Einfluss des relativen Kopfdurchmessers auf die Ankerverschiebungen bei

Hochstlast (gemessen am Lastangriffspunkt)
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Abb. 6-16: Bruchlast a) bzw. Verschiebung bei Bruchlast b) iiber auf Betondruckspannung

bezogener Pressung

In Abb. 6-17 und Abb. 6-18 sind die Hauptzugdehnungen €;; der berechneten Auszugskorper
fiir einen Kopfdurchmesser dix=30mm (links) und dx=100mm dargestellt. Die roten
Bereiche stellen Dehnungen g;; >0,01 dar. Die Rissbreiten liegen im Bereich von 0,2 —
0,3mm. Die Bilder stellen nicht die Dehnungen bei Hochstlast, sondern im Bereich nach der

Hochstlast dar. Damit wird die Darstellung des vollstindigen Ausbruchkegels moglich.

Abb. 6-17: Rissbildung in Auszugskdrpern mit dy = 30mm (links) und dx = 100mm (rechts)

(Isometrische Ansicht auf Viertelsymmetrie)

Fiir kleine Kopfgroflen ist die Pressung unter der Aufstandsfliche der Kopfe sehr gro3 und
der umliegende Beton wird plastisch verformt (rote Bereiche liber dem Kopf). Fiir dy = 30mm
betrigt die Pressung p = 19,5 fm. Aus diesem plastifizierten Bereich heraus verlduft der Riss
in einem Winkel von ca. 29° (gemessen vom dulersten Punkt des Kopfes bis zur Rissspitze).

Nimmt die KopfgroBBe zu, so nimmt die Pressung deutlich ab. Bei einer Kopfgréfle von

63




dx = 100mm betragt die Pressung gerade noch das 1,8-Fache der Druckfestigkeit f.;,. Der Riss
breitet sich in diesem Falle direkt vom dufleren Rand des Kopfes unter einem Winkel von ca.
10,5° aus. In allen untersuchten Probekdrpern bildet sich ein kleiner Ausbruchkegel im oberen
Drittel der Verankerungstiefe. Dieser wird durch die allmdhliche Lasteinleitung der Kraft in
den Beton {iber den Verbund entlang des Ankers verursacht. Durch den gréBeren Schlupf der
Anker bei kleineren Kopfen nimmt die Verbundfestigkeit entlang des gerippten Stabes durch
die Zerstorung der Kontaktschicht starker ab als bei groen Kopfen. Dies kann ebenfalls Abb.

6-18 entnommen werden.

.Y ‘YA’
AV

Abb. 6-18: Rissbildung in Auszugskdrpern mit dx = 30mm (links) und dx = 100mm (rechts)

Bezieht man nun die Ausbruchlasten der FE-Berechnung auf die Ausbruchslasten nach dem
CC-Verfahren und trigt diese liber dem Verhéltnis von Kopf- zu Schaftdurchmesser auf, so
erhdlt man den in Abb. 6-19 dargestellten Graphen. Neben den Wertepaaren der FE-
Berechnungen sind noch die auf die Ausbruchslast nach ACI 349-85 bzw. nach Bode und
Hanenkamp bezogenen Werte aufgetragen. Es zeigt sich, dass die FE-Berechnungen sehr gut
mit den Ergebnissen nach ACI 349-85 fiir gro3e relative Kopfdurchmesser iibereinstimmen.
In diesem Bereich unterschitzen sowohl das CC-Verfahren als auch die von Bode und
Hanenkamp angegebene Formel die tatsichliche Ausbruchlast. Fiir sehr kleine Kopfe

iiberschitzen alle Ansdtze die Tragfahigkeit.
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Abb. 6-19: Auf verschiedene analytisch ermittelte Ausbruchlasten normierte Hochstlast der

FE-Berechnung iiber dem auf Schaftdurchmesser bezogenen Kopfdurchmesser

Wie oben schon ausgefiihrt, fithrte DeVries Auszugsversuche an 21 Versuchskorpern zur
Ermittlung einer Gleichung fiir die Betonausbruchslast durch. In Abb. 6-20 ist die normierte
Ausbruchlast fiir das CC-Verfahren, der neue Vorfaktor k=18,6 und die modifizierte
Bruchfldchenberechnung iiber dem relativen Kopfdurchmesser aufgetragen. Deutlich ist zu
erkennen, dass eine sehr gute Ubereinstimmung fiir den Bereich groBer Kopfdurchmesser
vorliegt. Fiir kleine Kopfe wird die Tragfahigkeit iiberschétzt.

144
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e
©

o
o

I3
~

----Ac,N nach DeVries

Normierte Ausbruchslast (F, re/Fy anaiytisch)
o
o

— Soll-Verlauf

1 15 2 2,5 3 3,5 4 45 5 55
relativer Kopfdurchmesser (d,/ds)

Abb. 6-20: Auf die von DeVries analytische ermittelte Ausbruchlasten normierte Hochstlast

der FE-Berechnung iiber dem auf Schaftdurchmesser bezogenen Kopfdurchmesser
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6.8 Kalibrierung der elastischen Bettung

Bei der numerischen Simulation von Stiitze-Fundament-Verbindungen in Kapitel 9 kommt
eine elastische Bettung zum Einsatz. Diese elastische Bettung wird durch eine 50mm starke
Kontaktschicht unter dem Fundament modelliert. Die Kontaktschicht ist {iber gemeinsame
Knoten fest mit dem Beton verbunden, Es kann in diesem Bereich nicht zu einer
Relativverschiebung kommen (keine klaffende Fuge). Die Kontaktschicht ist in vertikaler
Richtung am unteren Rand gehalten. Um den Einfluss der Steifigkeit des Untergrundes zu
untersuchen, kommen zwei unterschiedliche Materialdatensidtze zum Einsatz. Fiir einen
weichen Untergrund (Lehmboden) wird eine Bettungsziffer von ¢ = 0,02N/mm? und fiir einen
steifen Boden eine Bettungsziffer von 0,25N/mm? (Kies) angenommen [Ramm, 1993]. Die
Kontaktschicht wird anhand einer FE-Berechnung eines elastisch gebetteten Balkens
kalibriert. Dazu wird fiir beide Materialien die Fundamentlinge ermittelt, fiir die das
Fundament als unendlich langer, elastisch gebetteter Balken gelten kann. Der so
dimensionierte Balken wird als FE-Modell abgebildet und durch eine Einheitsverschiebung
von z = 10mm vertikal belastet. Die entstehende Reaktionskraft wird in die Gleichungen fiir
den elastisch gebetteten Balken eingesetzt. Daraus ergibt sich eine Vertikalverschiebung.
Diese wird mit der Einheitsverschiebung verglichen. Durch eine Verdnderung der
Materialeingabeparameter wird die Differenz zwischen Einheitsverschiebung und
Verschiebung nach analytischer Berechnung minimiert. Der so gefundene Materialdatensatz
wird fiir die Berechnung der Stiitze-Fundament-Verbindung eingesetzt. Dieser iterative
Prozess wird sowohl fiir den weichen als auch den steifen Untergrund separat durchgefiihrt.

Die Materialdatensitze sind im Anhang wiedergegeben.
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7 Rahmenecken unter negativem Moment

7.1  Numerische Untersuchungen
7.1.1 Studie 1

7.1.1.1 Ausgangssystem

Die ersten numerischen Untersuchungen an Rahmenecken werden an einem Kragtrigersystem
mit einer Einzellast durchgefiihrt. Als Betonelemente werden Hexaederelemente und fiir die
Ankerstibe 1-dimensionale bar-Elemente verwendet. Die Elemente der Ankerstibe sind
direkt mit den Betonelementen iiber gemeinsame Knoten verbunden. Die Kopfe der
Ankerstibe werden als sich kreuzende bar-Elemente modelliert. Das statische System fiir die
Berechnung, die verwendeten Materialparameter und die Darstellung der verschiedenen
Bewehrungsanordnungen finden sich in Abb. 7-1. Bei den Ankerstdben handelt es sich um 2
Ankerstidbe mit d;=35mm. Dieser relativ groBe Durchmesser wurde gewéhlt, um mit nur 2
Ankerstdben einen hohen Bewehrungsgrad (ca. 2%) zu erreichen. Im Rahmen einer
Parameterstudie wird untersucht, welcher Unterschied im Tragverhalten vorliegt, wenn man
eine solche Rahmenecke mit sich liberkreuzenden Abb. 7-1 1) bzw. sich nicht iiberkreuzenden
Ankerstdben 3) bewehrt. Zum Vergleich wird die Rahmenecke einmal nur mit geraden
Stabenden ohne Kopf 2) und einmal ohne eine Bewehrung 4) berechnet. Zunichst wurde bei
den Berechnungen auf eine Querbewehrung verzichtet, um das Prinzip der Lastabtragung
ohne den Einfluss der Querbewehrung beobachten zu konnen. Bei der Modellierung und

Berechnung wurde die Querschnittssymmetrie ausgentitzt.
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Abb. 7-1 Statisches System, Materialparameter FE-Studie Rahmenecke und Darstellung der

verschiedenen Bewehrungsanordnungen

In Abb. 7-2 sind die Biegemomente im Riegel im Stiitzenanschnitt iiber der vertikalen
Rahmenverschiebung der verschiedenen Systeme aufgetragen. Zusétzlich ist das Rissmoment
am Anschnitt, das Diagonalrissmoment und das FlieBmoment der Bewehrung am Anschnitt
angegeben.

Die Zugspannung des Betons in der Rahmendiagonalen kann nach Stroband und Kolpa

[1983] wie folgt berechnet werden:

o . f Gleichung 7.1

C:h'b_ cd

Daraus ergibt sich eine Diagonalrisslast bzw. ein Diagonalrissmoment von:

F,=f,-hb Gleichung 7.2
M, ="f,-hDb-09-d Gleichung 7.3

mit:  f, = mittlere Zugfestigkeit des Betons
b = Querschnittsbreite
h = Querschnittshohe
d = Nutzhohe des Querschnitts
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Abb. 7-2: Biegemoment im Riegel am Stiitzenanschnitt iiber der vertikalen

Rahmenverschiebung (vgl. Abb. 7-1) der untersuchten Systeme

Abb. 7-3 zeigt die Hauptzugdehnungen €, bei Hochstlast.

2) 3) 4)

Abb. 7-3: Darstellung der Hauptzugdehnungen €11 bei Hochstlast (rote Bereiche stellen eine
Dehnung >0,01 dar)

Das grofite Biegemoment kann von der Rahmenecke mit gekreuzten Ankerstiben

aufgenommen werden. Es bilden sich zundchst zwei Biegerisse an den Stiitzen- bzw.
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Riegelanschnitten. Das Versagen tritt in diesem Fall durch einen Diagonalriss auf. Das
maximale Biegemoment betragt dabei M, = 98 kNm. Dieser Diagonalriss 6ffnet sich ungefahr
in der Mitte der Knotendiagonalen, am Ort der maximalen Zugspannung. Die Spannung in der
Riegelzugbewehrung im Bereich des Ankerkopfes betrdgt bei Hochstlast 70 MPa und am
Anschnitt 165 MPa. Werden die Ankerkdpfe bei der Berechnung weggelassen, so kommt es
zunichst ebenfalls zu Biegerissen an den Anschnitten. Das Versagen stellt sich auch durch
einen diagonalen Riss bei einem Biegemoment von M, = 69 kNm ein. Die Spannung in der
Riegelzugbewehrung am stumpfen Ende des Stabes betridgt bei Hochstlast 11 MPa und am
Anschnitt 121 MPa. Werden die Ankerkdpfe so modelliert, dass sie sich nicht iiberkreuzen,
wird das Versagen durch einen Riss, der von dem Ankerkopf der Riegelzugbewehrung
ausgeht, ausgelost. Die Spannung in der Riegelzugbewehrung im Bereich des Ankerkopfes
betrdgt bei Hochstlast 37 MPa und am Anschnitt 72 MPa. Das maximale Biegemoment
betrdgt dabei M, =47 kNm. Berechnet man das System ohne Biegebewehrung und ohne
Ankerstibe, so stellt sich ein Biegeriss in der Stiitze auf der Hohe des Riegelanschnittes ein.
Das Biegemoment betrdgt dabei M, =24kNm und wird von der analytisch berechneten

Risslast M, = 22 kNm gut abgeschitzt.

In Gleichung 7.6 wird der Hebelarm mit 0,9-d (0,9 x statische Nutzhdhe) abgeschitzt. Es zeigt
sich, dass dieser Ansatz das Rissmoment des Diagonalrisses wie in Kurve 2 in Abb. 7-2
dargestellt gut widerspiegelt. Bei der Rissbildung des Systems 3 mit den stumpf gesto3enen
Ankerstében bildet sich der Riss im Bereich des Ankerkopfes der Riegelzugbewehrung am
freien Rand der Riegeloberseite. Daher fillt das maximale Biegemoment dieses Systems
deutlich niedriger aus. Der Grund, warum die Diagonalrisslast des Systems 1 mit
liberkreuzten Ankerstdben hoher liegt als bei den Systemen mit geraden Stdben ohne
Ankerkopf bzw. mit stumpf gestoenen Ankerstdben, liegt daran, dass ein Grofiteil der zu
iibertragenden Zugkraft iiber die sich kreuzenden Ankerstébe libertragen wird. Das Modell fiir
diese Lastabtragung ist in Abb. 7-33 dargestellt.

Fiir dieses Modell der Lastabtragung geben Stroband und Kolpa ebenfalls eine analytische

Gleichung zur Berechnung der Diagonalrisskraft bzw. des Diagonalrissmoments an. Diese

betragt:
F = foh-b Gleichung 7.4
0,73
M, =f,-h-b-0,9-d =105kNm Gleichung 7.5
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Vergleicht man das Versagensmoment des Systems mit iiberkreuzten Ankerstiben
(M systemt = 98 kKNm) mit dem analytisch ermittelten Diagonalrissmoment M, ¢, = 105 kNm),

so kann man eine sehr gute Ubereinstimmung feststellen.

In Abb. 7-2 ist aullerdem das analytisch berechnete FlieBmoment (fjx =500 MPa) der
Biegezugbewehrung im Anschnitt angegeben. Es zeigt sich deutlich, dass keines der Systeme
in der Lage ist, das Bemessungsmoment abzutragen. Der Grund dafiir ist in der fehlenden
Bewehrung zu suchen, die den auftretenden Diagonalriss stabilisiert. Auch bei dem System

mit iberkreuzenden Ankerstdben kann der Rissfortschritt nicht aufgehalten werden.

7.1.1.2  Erforderliche Querbewehrung

Im zweiten Teil dieser Untersuchung wird ermittelt, ob es moglich ist, die Traglast des
Systems mit stumpf gestoBenen Ankerstiben (vgl. Abb. 7-2 3) durch eine Querbewehrung im
Knotenbereich so zu steigern, dass es zum FlieBen der Biegezugbewehrung am
Knotenanschnitt kommt, da dies das Bemessungskriterium darstellt. Fiir die Berechnungen
wird eine Querbewehrung modelliert, die aus 1-dimensionalen Stabelementen besteht. Das

statische System und die Anordnung der Querbewehrung sind in Abb. 7-4 zu sehen.

A
Linear elastischer Bereich f' Rahme_nend-
éverschlebung
5 Detailbereich A
@ 12 Steckbiigel s = 22,5mm
@ ks — -
e
g - \
o " . l..n_
@ » 2 Ankerstébe 1~
2 [ d=35mm ©
— [=)
=] 3 * 4L
e
S
[15]
0
= )\*2 Ankerstabe
EAIIS d = 35mm
Einspannung
L 337,54"

Abb. 7-4: Statisches System und Anordnung der Querbewehrung
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Der Abstand der Querbewehrung betrdgt in diesem Falle 22,5mm. Der gewéhlte Biigelabstand
ist fiir die praktische Anwendung viel zu gering, dient hier jedoch dazu, um eine stabile
Simulation zu gewihrleisten. Der Durchmesser der Querbewehrung wird zwischen
dgi = 10mm und 20mm variiert. Das Ergebnis der Studie ist in Abb. 7-5 wiedergegeben.
Neben den Kurven fiir die Variation der Querbewehrung sind die Kurven des Systems mit
gekreuzten Ankerstdben und mit stumpf gestoBenen Ankerstiben ohne Querbewehrung
abgebildet. Das System mit stumpf gestoBenen Ankerstdben weist dabei die geringste Traglast
auf. Im Vergleich dazu zeigt das System mit gekreuzten Ankerstiben ohne Querbewehrung
eine deutlich hohere Traglast. Wird bei dem System mit stumpf gestoBenen Ankerstdben eine
Biigelbewehrung eingelegt, liegt die Traglast sofort iiber der Traglast des Systems mit

gekreuzten Ankerstdben (vgl. dazu Kurve 1 mit der mit Kreuz gekennzeichneten Kurve).

250

o~

200 ~

5) d,=20mm
_ 4) dg,=16mm

3) d, =14mm
150 4 2) dg,=12mm

1) dEu=1Omm
_ Analytisch:
————— Stahlflieen
100 Diagonalrify
rrrrrrr Riss im Anschnitt

FE-Berechnung:
50 —— Anker gekreuzt
Anker stumpf

Biegemoment [kNm]

T . . T . — T
0 10 20 30 40 50 60 70 80
Rahmenverschiebung [mm]

Abb. 7-5: Biegemoment iiber Rahmenendverschiebung der Systeme mit variiertem

Querbewehrungsgrad

Es zeigt sich, dass mit ansteigendem Querbewehrungsgrad die Diagonalrissbildung
zunehmend stabilisiert werden kann und es zu einem FlieBen der Riegellingsbewehrung im
Stiitzenanschnitt kommt (Kurve 4 und 5). Die Summe der Stahlfliche der Biigel in
horizontaler Richtung betrdgt jedoch in diesem Falle bereits 4824mm?, wihrend die
Stahlquerschnittsfliche der Biegebewehrung A= 1952mm? betrdgt. Die Kurven 4 und 5
liegen iiber dem rechnerischen FlieBmoment, da die Horizontalbiigel bis in den Riegel hinein
reichen und damit den Riegelbiegebewehrungsgrad erhdhen. Dies ist bei der Berechnung des
FlieBmoments nicht beriicksichtigt. Betrachtet man die Rissbildung anhand der

Hauptzugdehnungen €, in Abb. 7-6, verkleinert sich mit zunehmendem Querbewehrungsgrad
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der Diagonalriss und es entstehen weitere Biegerisse. Mit einem Bewehrungsdurchmesser

dpi = 20mm kommt es zu keiner nennenswerten Rissbildung innerhalb des Rahmenknotens.

a) Hochstlast

W I
(1111 T

b) Rahmenverschiebung 6=100mm

dp;=10mm dpi=12mm dpi=14mm dpy=16mm dp=20mm

Abb. 7-6: Hauptzugdehnungen €11 der Systeme mit variiertem Querbewehrungsgrad
(Detailbereich A) a) bei Hochstlast, b) im abfallenden Ast der Last-Verformungskurve

(Rahmenverschiebung 6 =100mm)

Die numerischen Berechnungen zeigen somit, dass mit einer Biigelbewehrung die Traglast
der Rahmenecken bis zum FlieBen der Biegezugbewehrung gesteigert werden kann. Dazu ist
aber ein nicht praxisgerechter und unwirtschaftlicher Querbewehrungsgrad notwendig. Die

weiteren Untersuchungen beschrdnken sich auf Systeme mit gekreuzten Ankerstdben.

7.1.2 Numerische Untersuchungen am Versuchskorpersystem

7.1.2.1 Allgemeines

Fiir die Durchfiihrung von Versuchen wurde ein auf die Versuchseinrichtung des Instituts fiir
Werkstoffe im Bauwesen abgestimmter Probekorper entwickelt. Dieser Versuchskorper
besteht nur aus dem Rahmenknoten ohne Rahmenriegel und Rahmenstiel. Die Druckzone
wird durch Lagerplatten ersetzt, die nur Druckkrifte aufnehmen kénnen. Die Riegel- und
Stiitzenbewehrung ragt dabei aus dem Versuchskorper heraus. In Abb. 7-7 a ist ein
Rahmentragwerk und der daraus abgeleitete Versuchskorper dargestellt. Abb. 7-7 b) zeigt den

daraus resultierenden Versuchsstand.

73



650 kN Zylinder U-Stahl .

ﬁ 30075 1l
=l
I 1

HRER \ E 140 x 80 £___

e : m
ﬁ S — Em‘%ﬂ%m P1| | .. Autspann-
— B 34%_ - i winke
_ £ |

Abb. 7-7: Rahmentragwerk und Ableitung des Versuchskorpers (a), Skizze des
Versuchsstands (b)

Dieser vereinfachte Versuchskorper wurde so genau wie moglich als FE-Modell abgebildet.
Dabei kamen fiir den Beton und die Ankerstédbe sowie fiir die Lagerplatten Tetraederelemente
zum Einsatz. Die Biigelbewehrung wurde mit 1-dimensionalen bar-Elementen abgebildet. Da
die Lagerung im Versuch nur Druckkréfte zulédsst, wurde fiir die Umsetzung in ein FE-Modell
eine Kombination aus Tetraederelementen mit einer minimalen Steifigkeit und speziellen bar-
Elementen verwendet. Diese bar-Elemente konnen nur Druckkrifte aber keine Zugkréfte
aufnehmen. Das FE-Modell sowie Angaben zur Geometrie sind in Abb. 7-8 a) abgebildet.
Angaben zum Material und Bewehrung sind in Abb. 7-8 b) wiedergegeben.

% 32 e Abmessungen 500 x 500 x 240 [mm]
‘ Beton:
2 e T ‘erschiebung
A i Ec =30.000 MPa
° e fc = 24,0 MPa
5 / : A Ankerstab
2 5 \ K N N Bigelbewehrung fCt - 2’0 MPa
@ A Lagerung
§ BEMD S Es =200.000 MPa
S L L= As = 2020 = 628mm?
% % H ‘ ‘ H Biigel: ®6/87mm
g 4&4‘ Biegebewehrungsgrad p =As/b-d = 0,6%
Tetraederelemente .
jI; ‘g"""‘“-—-—-.,,(_ﬁ Drucklager (keine Zugkrafte moglich) Bugelbewehrungsgrad p= 650mm?/m
Lagerplatten; 100 x 240 [mm)]
spezielle bar-Elemente
a) b)

Abb. 7-8: a) FE-Modell und Geometrie mit Darstellung des Drucklagers, b) Angaben zu

Materialparameter und Bewehrung
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Im Rahmen dieser numerischen Studie wurde nur ein Versuchskorper vorab berechnet. Im
Zuge von Parameterstudien wurde der Einfluss des Verbundes der Riegelzugbewehrung, der

Anordnung der Ankerstibe und des Biegebewehrungsgrades untersucht.

7.1.2.2  Vorausberechnung der Versuchskorper

Die Belastung des in Abb. 7-8 gezeigten Probekorpers erfolgte durch eine Verschiebung der
Ankerstébe bis iiber die Hochstlast hinaus. In Abb. 7-9 sind die Last-Verschiebungskurve und

die Hauptzugdehnungen €;; (Rissbild) der numerischen Simulation aufgetragen.

450 - Diagonalriss
400 -

350 4

— 300 4 3mm / 324kN
=z
=
250 A
E max. Stahlspannung = 516 MPa
=
= 200 1
3
N 150 4
100 4 . I . .
. Primar- / ' ' N
1 Biegerisse
O T 1
0 5 10

Ankerverschiebung [mm]

Abb. 7-9: Last-Verformungskurve und Rissbild der numerischer Simulation der
Versuchskorper V2.1.X und Rissbild (Hauptzugspannungen ¢€;; nach Erreichen der

Hochstlast, rote Bereiche €1 2 5%o)

In der numerischen Simulation kommt es zunidchst zum Entstehen von Biegerissen
(Primérrisse). Diese entstehen im Abstand von ca. 200mm von der Lasteinleitung entfernt.
Die Krifte in den Ankerstiben werden tiber die Verbundwirkung in den umliegenden Beton
eingeleitet, bis die Zugfestigkeit des Betons erreicht wird und die beiden Biegerisse auftreten.
Mit zunehmender Belastung 6ffnen sich diese Risse und dringen in Richtung Auflagerplatten
vor. Im weiteren Verlauf der Belastung kommt es zu einem Diagonalriss, dessen Anfang ca.
im ersten Drittel der Knotendiagonalen liegt und sich nach beiden Seiten entlang der

Knotendiagonalen ausbreitet. In Abb. 7-10 sind die Spannungen in den horizontalen und den
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vertikalen Biigeln dargestellt. Es zeigt sich, dass in den gerissenen Bereichen die Streckgrenze
der Biigel erreicht wird. Der Grund dafiir ist, dass die Ankerkraft nicht ausschlielich von
Ankerkopf zu Ankerkopf iibertragen werden kann, sondern ein erheblicher Anteil iiber den

Beton und damit auch iiber die Biigelbewehrung iibertragen wird.

' I Spannung = 500 MPa

! Lagerplatten

Abb. 7-10: Spannungen in den horizontalen und vertikalen Biigeln bei Erreichen der

Hochstlast

Die Traglast des Systems wird bei 324kN erreicht. Die Spannung in den Ankerstiben am
freien Stabende betrigt dabei o;=516MPa. Nach altem Sicherheitskonzept betrdgt der
Sicherheitsbeiwert S, = 516MPa/305MPa = 1,7 und ist somit kleiner als die geforderte
Sicherheit von 2,1. Nach neuem Sicherheitskonzept betrdgt die Sicherheit
Sneu = 516MPa/435MPa = 1,2 und liegt damit ebenfalls unter dem geforderten Sicherheitswert

von 1,3.

7.1.2.3 FEinfluss des Verbundes am Ankerschaft

Die numerischen Berechnungen haben gezeigt, dass sich die Spannung in den Ankern im
Bereich der Rahmenecke in Richtung Ankerkopf reduziert. Dies liegt an der allmédhlichen
Krafteinleitung der Stahlzugkrifte iiber die Rippen in den Beton. Dies fiihrt in den Versuchen
und auch in der numerischen Simulation zu einer Betonzugbelastung und zu Biege- bzw.
Primérrissen (vgl. Abb. 7-9). Die Primérrisse reichen bis weit in die Betondruckzone hinein
und fiithren zu einer grof3flachigen Zerstdrung des Betons. Da es Ankerstéibe auch mit glattem
Schaft gibt und die experimentellen Versuche mit relativ stark profilierten Stiben

durchgefiihrt werden (bezogene Rippenfliche fr~ 0,08 >fz0s=0,056), wird in einer
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Parameterstudie die Verbundfestigkeit wvariiert. Da sich die Verbundfestigkeit der
Kontaktschicht zwischen Ankerschaft und umliegendem Beton aus numerischen Griinden
nicht zu Null setzen ldsst, wird die Verbundfestigkeit zwischen Tt = 1,3MPa und t=12,1MPa
variiert. Als Ergebnis der Studie ist in Abb. 7-11 die Hochstlast am belasteten, freien
Stabende iiber der Verbundfestigkeit aufgetragen. AuBerdem sind in der Abbildung die
Rissbilder in Form der Hauptzugdehnungen ¢;; fiir die Verbundfestigkeit von t=1,3MPa,
6,6MPa und 12,1MPa abgebildet. Die Traglast der Rahmenecken nimmt nach Abb. 7-11 mit
zunehmender Verbundsteifigkeit bis zu einem Wert von T = 6,6MPa ab und bleibt mit weiter
ansteigendem t nahezu konstant. Bei einer geringen Verbundfestigkeit bilden sich keine
Biegerisse, sondern nur ein Diagonalriss. Die Schadigung des Betons findet hauptséchlich im
Bereich der Ankerkopfe statt. Dort kommt es auch zu groBlen seitlichen Verformungen. Mit
zunehmender Verbundfestigkeit treten vermehrt Primérrisse und mehrere diagonale Risse auf.
Die Schidigung des Betons im Bereich der Kopfe ist nicht mehr so ausgeprigt. Bei einer sehr
hohen Verbundfestigkeit von 1= 12,1MPa sind die Primirrisse sehr ausgeprigt und der

Diagonalriss stark reduziert.

Mit zunehmender Verbundfestigkeit wird die Stahlkraft im Anschnitt schon zum groB3en Teil
auf der Strecke zwischen Anschnitt und 1. Primaérriss in den Beton eingeleitet. In diesem
Bereich ist jedoch nur eine schwache Biigelbewehrung vorhanden, um die Kréifte
aufzunehmen. Dies fiihrt insgesamt zu einer Abnahme der Traglast. Die numerischen
Ergebnisse zeigen, dass Ankerstibe ohne Rippung mit einer darauf abgestimmten
Biigelbewehrung, die im Bereich der Kopfe konzentriert angeordnet sein muss, eine hdhere

Traglast ergeben als gerippte Ankerstibe.

422
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Abb. 7-11: Einfluss der Verbundfestigkeit auf die Traglast und die Rissbildung des

Rahmensystems
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7.1.2.4 Einfluss verschiedener Bewehrungsanordnungen

In diesem Teil der numerischen Untersuchungen wird das Tragverhalten der Rahmenecken
mit hoherem Bewehrungsgrad an dem in Kapitel 7.1.2.1 beschriebenen vereinfachten System
studiert. Die Erhohung des Bewehrungsgrads erfolgt lediglich durch eine Reduzierung der
Querschnittsbreite von 240mm auf 168mm. Der Biegebewehrungsgrad des Systems erhoht
sich somit von 0,58% auf 0,83%. Diese Erhohung des Bewehrungsgrades wird durchgefiihrt,

um die StahlflieBlast deutlich von der Diagonalrisslast abzugrenzen.

Untersucht werden Systeme mit gekreuzten und nicht tiberkreuzten Ankerstiben mit und ohne
Querbewehrung. Die Ankerlasten der Systeme sind in Abb. 7-12 a iiber der Verschiebung der
Ankerstdbe am freien Stabende aufgetragen. Abb. 7-13 zeigt die Hauptzugdehnungen &;;
jeweils bei Hochstlast. Es zeigt sich, dass bei Vorhandensein einer Biigelbewehrung das
System mit stumpf gestoBenen Ankerstiben gegeniiber einem System mit {iberkreuzten
Ankerstiben eine um 15% geringere Traglast aufweist. Demgegentiber nimmt die Traglast bei
stumpf gestoBenen Ankerstdben um 23,5% ab, wenn keine Biigelbewehrung vorhanden ist.
Der Einfluss einer Biigelbewehrung ist bei dem System mit gekreuzten Ankerstiben (-9,1%)
deutlich geringer als bei dem System mit nicht gekreuzten Ankerstében (-18,5%). Anhand der
Last-Verschiebungskurven kann man erkennen, dass sich das Vorhandensein einer
Biigelbewehrung hauptsdchlich auf die Duktilitit auswirkt. Durch die Verkleinerung der
Rahmeneckenbreite von 240mm auf 168mm verringern sich auch die Traglasten. So erreicht
auch das System mit gekreuzten Ankern mit Biigelbewehrung die FlieBlast von Fy = fy; - A

= 500N/mm? - 628mm? =314kN nicht mehr.
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Abb. 7-12: Variation der Bewehrungsanordnung a) Stahlkraft iiber Ankerverschiebung b)

Traglasten der Rahmenecken
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St :'I

a) gekreuzte Anker b) gekreuzte Anker c) nicht gekreuzie Anker d) nicht gekreuzie Anker
mit Bagel ohne Blgel mit Bogel ohne Bgel

Abb. 7-13: Variation der Bewehrungsanordnung Hauptzugdehnungen ¢;;

7.1.2.5 Variation der Biigelbewehrung

Um den Einfluss einer Verstiarkung der Biigelbewehrung nochmals deutlich zu machen, wird
der Biigeldurchmesser zwischen dg; = 8mm und 16mm fiir das Ausgangssystem (vgl. Abb.
7-8) und das System mit hoherem Bewehrungsgrad variiert. Der Abstand der Biigel betragt
e=87mm und wird nicht verdndert. Durch die VergroBerung des Durchmessers der
Biigelbewehrung steigt die Bruchlast bei beiden untersuchten Rahmenecken etwas an. Der
Anstieg der Traglast steht aber in keinem Verhiltnis zur Zunahme der Querschnittsfliche der
Biigelbewehrung. Das auf die Rahmenquerschnittsbreite bezogene Last-Verschiebungs-
Diagramm in Abb. 7-14 b zeigt, dass das Versagen der Rahmenecken nicht wesentlich durch
die Querschnittsfliche der Biigelbewehrung, sondern durch die Betonquerschnittsfliche
bestimmt wird. Selbst wenn der Biigelabstand verringert wird, lasst sich die Traglast nicht
extrem steigern. Das zeigen numerische Berechnungen mit einem kleineren Biigelabstand, die

hier nicht explizit vorgestellt werden.
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Abb. 7-14: Numerische Variation der Biigelbewehrung zwischen dgz = 8mm und 16mm am
Ausgangssystem (Rahmenbreite = 240mm) und am System mit hoherem Bewehrungsgrad
(Rahmenbreite = 168mm) a) Ankerkraft am Anschnitt iiber Ankerverschiebung am freien,
belasteten Stabende und b) auf die Rahmenbreite bezogene Stahlkraft iiber der auf die

Rahmenbreite bezogenen Ankerverschiebung

7.2 Experimentelle Arbeiten

7.2.1 Allgemeines

Um die Anwendbarkeit von Ankerstiben in Rahmenecken wunter negativer
Momentenbelastung zu {iberpriifen, wurden 16 Versuche durchgefiihrt. Dabei wurden die

folgenden Parameter variiert:

e Bewehrungsgrad der Ankerstabbewehrung
o Kopfdurchmesser
e Bewehrungsgrad der Querbewehrung

e Lage der Ankerkopfe in der Rahmenecke

Da die Durchfithrung eines Versuches an einer praxisgerecht dimensionierten Rahmenecke
als ganzes Bauteil sehr aufwiéndig ist, wurden die Untersuchungen an einem Ersatzsystem
durchgefiihrt. Dieses wurde bereits in Kapitel 7.1.1.1 vorgestellt. Bei der Konzeption dieses
Ersatzsystems geht man davon aus, dass sich in der Regel an den Anschnitten von Stiitze und
Riegel eines Rahmentragwerks ein Biegeriss bildet und die Biegezugkraft vollstindig von der
Bewehrung aufgenommen wird. Auflerdem wird angenommen, dass sich bei einem

Rahmentragwerk die Druckzonenhdhen in den Schnitten nach dem Offnen der Biegerisse
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nicht wesentlich verdndern. Die Druckzonen des Riegel- bzw. Stiitzenanschnittes werden

daher bei dem Ersatzsystem mit Druckplatten simuliert.

7.2.2 Statisches System und Versuchseinrichtung

Fiir den vereinfachten Versuchskorper wurde nur der Bereich des Rahmenknotens, d.h. der
Schnittbereich des Stiels und des Riegels betoniert. Die Bewehrung in Form der Ankerstdbe
stand tliber die Betonrdnder heraus. In Abb. 7-15 ist der Versuchstand von vorne und von der

Seite auf Fotos abgebildet und die einzelnen Bauteile beschriftet.

| Seitenansicht 4

b =y
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e
Frontansic

ra

Aufspannwinkel

Abb. 7-15: Front- und Seitenansicht des Versuchsaufbaus mit eingebautem Versuchskorper

7.2.3  Versuchsdurchfiihrung

Bei den Versuchen wurden die beiden vertikalen Ankerstdbe durch den servo-hydraulisch,
Weg-gesteuerten Priifzylinder zunédchst bis zur 1,3-fachen zuldssigen Stabkraft belastet und

bis auf 10kN entlastet. Die zuldssige Stabkraft berechnet sich nach Gleichungen 7.9 und 7.10

Zu:
Fu=0-A Gleichung 7.9
. f :
mit o = —2 Gleichung 7.10
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Teilsicherheitsbeiwert fiir Bewehrungsstahl 1,3

Teilsicherheitsbeiwert fiir Einwirkungen = 1,43

=
[

it
(Annahme: stindige Einwirkungen = verdnderliche Einwirkungen

o =305,11MPa

Danach wurden 30 Belastungszyklen bis zur 1,0-fachen zuldssigen Last aufgebracht. Diese
Belastungswechsel wurden durchgefiihrt, um eine in der Praxis vorliegende
Langzeitbelastung zu simulieren. Im weiteren Verlauf der Belastung wurden die vertikalen
Ankerstdbe bis zum Versagen des Versuchskorpers belastet. Der zeitliche Verlauf der

Belastung ist in Abb. 7-16 abgebildet.

Traglast

1,3-fache zuldssige Last

Ankerlast

30 Belastungswechsel mit 1,0-facher zulassiger Last

Zeil

Abb. 7-16: Zeitlicher Verlauf der Belastung der experimentellen Untersuchungen

7.2.4 Versuchskorper

Bei den Versuchskorpern handelte es sich um Betonquader mit den Abmessungen
h/b/t = 500mm/500mm/240mm. Bei Versuchsserie 1 kamen Ankerstibe mit einem
Schaftdurchmesser von dy=15mm zur Anwendung. Bei Versuchsserie 2 betrug der
Durchmesser d; =20mm. Bei beiden Versuchsserien wurde die Lage der Ankerkdpfe im
Querschnitt (Ankerkopfiiberstand {i und der Ankerachsabstand s (Abb. 7-19)) variiert. Bei der
Versuchsserie 2 mit einem Schaftdurchmesser d; = 20mm (Gruppe V.2) wurde zusitzlich der
Einfluss des Durchmessers der Querbewehrung untersucht. In Tab. 7-1 sind die untersuchten

Parameter und die Bezeichnung der Versuchskorper aufgefiihrt. Die Bewehrungsplidne der

82



Versuchskorper sind in den Abbildungen Abb. 7-17 und Abb. 7-18 in einem Uberblick

dargestellt. Die detaillierten Bewehrungspléne finden sich bei Zoller [2004].
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Abb. 7-17: a) Bewehrungsplidne der Versuchskorper mit dg = 15mm,
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Abb. 7-18: Bewehrungsplane der Versuchskorper mit d; = 20mm

83



x| e

(i = 0,5+dy

0 = 0,25+ @=
_S§= 2'ds
a)

Abb. 7-19: a) Definition des Ankerachsabstands s und Ankerkopfiiberstands ii, b) FE-Modell

(i = -0,5+dy

b)

Bez. | Anzahl Schaft- Kopf- Ankerkopf- | Ankerachs- | Biigel-
Versuche | durchmesser | durchmesser | liberstand ii | abstand s bewehrung
[mm] [mm] [mm] [mm] | je Richtung
V1.1 2 15 3ds =46 0,5-dx 1 306
V1.2 2 15 3ds =46 0,25 dy 2 306
V2.1 2 20 2,3ds =46 0,5 di 1 308
V2.2 2 20 2,3ds =46 0,25 di 1 308
V2.3 2 20 2,3ds =46 -0,5 d 1 308
V2.4 2 20 2,3ds =46 -0,5 di 1 6Dd8
V2.5 2 20 2,3ds =46 0,25 dx 2 308
V2.6 2 20 2,3ds =46 0,5 di 2 308

Tab. 7-1: Ubersicht iiber die Variation der Versuchsparameter

7.2.5 Materialeigenschaften

Es wurde ein Beton der Festigkeitsklasse C20/25 angestrebt. Die Versuchskorper und die

Probekorper zur Bestimmung der Druck-, Biegezug- und Spaltzugfestigkeit wurden aus einer
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Charge betoniert. Der Beton besall die Konsistenz KP. Die Sieblinie der Zuschlagstoffe lag
zwischen den Regelsieblinien A16 und B16. Die Zusammensetzung des Betons kann Tab. 7-2

entnommen werden.

Zement Zuschlag Wasser
Art Menge 0-2 2-8 8-16 Menge | w/z
[ kgm'] | [kg/] | [ke/m’] | [kg/m?] | [kg/m] | [
CEM132,5R 238 768 480 754 107 0,45

Tab. 7-2: Zusammensetzung und Betonierdatum des Betons

Die Druckfestigkeit, Biegezugfestigkeit und Spaltzugfestigkeit des Betons wurden gemal

DIN 1048 Teil 5 bestimmt. Die Festbetoneigenschaften konnen Tab. 7-3 entnommen werden.

Mittelwert der gemessenen f.x nach feim fetm Betonalter
Wiirfeldruckfestigkeit Gleichung 7.3 | (Biegezugversuch) (Spaltzugversuch)

[N/mm?] [N/mm?] [N/mm?] [N/mm?] [Tagen]

28,8 16,8 - - 32

29,7 17,5 - - 47

31,7 19,1 1,7 2,8 55

Das Alter der Rahmenecken zum Zeitpunkt der Versuche lag zwischen 31 und 56 Tagen
Die Wiirfeldruckfestigkeit wurde an Probekorper den Abmessungen 200x200x200 mm?® getestet.

Tab. 7-3: Festbetoneigenschaften des Betons

fox = (fem-8MPa)*0,81 Gleichung 7.11

Fiir die Ankerstdbe wurden hochfeste Schalungsanker der Firma Dywidag verwendet, um ein
FlieBen der Bewehrung zu vermeiden. In Abb. 7-20 ist das Datenblatt der Schalungsanker
abgebildet. Da es nicht zum FlieBen dieser Stibe kam, wurden keine Werkstoftkennwerte

ermittelt.
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Durchmesser 15 und 20 mm Richtanalyse: C Si Mn P S v
0,20 0.30 1.30 | =0,035 | =0.035 0.10

Abmessung und Gewindeform*):

Mechanische Eigenschaften Einheit @15 @20

| S e S E) Eﬂ [\ Mctergewicht 1) g kg/m 41 351

i | ! Nennquerschnitt s, mm? 173 309

A_E\_E\ﬁi‘:—\ﬁ Bruchlast F, min. kN 190 345
F

Streckgrenzenlast  F . min, kN 175 310
Bruchdehnung A, Yo =70

: GleichmaBdehnung A, % =230
! Faltversuch 4x0@/180°

) Trag_last nachl DIN IEI(ZIG KN 100 180
1 (1.75 fache Sicherheit auf F )

1) Gewicht wurde um 3.5% nichttragenden Rippenanteil erhdht. Toleranz +3% / -2%

*) nach Zulassung DIBt 2-12.4-70 Querschnitt

Stab - rechisgingig

Abb. 7-20: Datenblatt des Schalungsankers St 1000/1100 (FW)

Da sich die Art, Hohe und Anzahl der Rippen stark von einem herkdmmlichen
Bewehrungsstab unterscheiden, wurde die bezogene Rippenfliche der Schalungsanker nach
dem in Abb. 7-21 dargestellten Schema ermittelt. Der Mittelwerte der bezogene
Rippenflachen betragen fr = 0,083 fiir dy=15mm und fr =0,0806 fiir dy=20mm. Die in
Deutschland verwendeten Betonstdhle sind nach DIN 488 (1984) genormt. Die Mindestwerte
der bezogenen Rippenfliche nach DIN 488 betragen fiir einen Bewehrungsstab mit di=14mm
bis dgs = 20mm f;=0,056. In der Praxis betragen die bezogenen Rippenflichen von
Bewehrungsstiben mit dg = 16mm bis dy = 25mm zwischen 0,07 und 0,08 (vgl. Mayer 2002).
Die in den Versuchen verwendeten Dywidag Spannstihle besitzen somit keine anderen

Verbundeigenschaften als herkdommliche Bewehrungsstébe.

Abwicklung des Stabumfangs p a(m-d=Ye-0,5>f)
R Td-c
“’I 4 N /o N
el2, f, In L f L e L f I'g L foLel2,
1 1 1 a 1 a A 1 1 1

', U'r: die auf eine Ebene senkrecht zur Stabachse projizierten Léngen
c: Rippenabstand
d: Stabdurchmesser

Abb. 7-21: Ermittlung der bezogenen Rippenfliache

In der Regel werden die Kopfe von Ankerstdben durch das Anstauchen des Stabes in einer
Presse geformt. Da dies bei dem verwendeten hochfesten Stahl die Werkzeuge der Pressen

beschédigt hitte, wurden die Kopfe aus Baustahl S355 (St52) gedreht und mit zwei V-Nihten
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aufgeschweilt. Im Rahmen einer Tauglichkeitspriifung wurde die Tragfahigkeit dieser
Verbindung iiberpriift. Demnach versagte der Stabstahl im Bereich der Schweillnaht bei einer

Last, die in etwa der FlieBlast der ungeschweiliten Stibe entspricht.

Die Biigelbewehrung wurde aus herkommlichem Bewehrungsstahl gefertigt. Es handelte es
sich um kaltverformten Bewehrungsstahl vom Ring. Die mittlere FlieBspannung betrigt

fy = 620MPa fiir ds = 6mm und f, = 600MPa fiir d; = 8mm.

7.2.6 Messeinrichtung

Bei allen Versuchen wurden die Stahlkraft in den Ankerstiben und deren Verschiebung am
freien Stabende, die Rissbreiten der Primérrisse, die Rissbreiten in der Diagonalen sowie die
Relativverschiebung zwischen den Ankerstiben und der Betonoberfliche gemessen. Die Lage
der Primiérrisse und der Diagonalrisse wird anhand Abb. 7-22 deutlich. Insgesamt wurden 8
verschiedene Priifkorperkonfigurationen untersucht. Dabei wurden immer zwei Versuche mit
gleicher Konfiguration gepriift. Fiir jede Priifkérperkonfigurationen wurden bei einem
Versuch die Dehnungen der Ankerstidbe und der Biigel an verschiedenen Punkten gemessen.
Die Lage der Rissmesspunkte und der Dehnmessstreifen auf den Ankern bzw. Biigeln kann

Abb. 7-22 entnommen werden.

- : Primar-
‘ ) rikmessung
i
r
i
= Lage DMS Ankerstabe
= Lage DMS Bugel DiagonalriBmessung

Abb. 7-22: Lage der Dehnmessstreifen (DMS) und der Rissmessung
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7.2.7 Versuchsablauf

Bei allen Versuchen traten zunichst zwei Primirrisse (Rissl und 2 in Abb. 7-23) auf. Diese
entstehen dadurch, dass die Kraft in den gezogenen Bewehrungsstdben iiber Verbundkrifte in
den Beton eingeleitet wird. Der Abstand von der freien Betonoberfldche betrdgt ca. 20cm.
Hitte man es bei dem System mit einem kompletten Riegel-Stiitzen-System zu tun, wiirde
man von einem Biegeriss sprechen. Mit zunehmender Belastung tritt kein weiterer Primarriss
(Biegeriss) mehr auf. Aufgrund der zunehmenden Belastung kommt es dann zur Ausbildung
des Diagonalrisses (Riss 3 in Abb. 7-23). Dieser entsteht nicht am Bauteilrand, sondern im
oberen Drittel der Diagonalen. Hier treten die hdchsten Hauptzugspannungen im ungerissenen
Zustand auf (vgl. dazu Abb. 5-5). Im weiteren Verlauf der Belastung breitet sich der Riss in
Richtung Druckzone entlang der Diagonalen aus und die Rissbreite nimmt stark zu. Nach
Erreichen der Traglast kommt es zu einer vollstindigen Zerstdrung des Betons im Bereich der

Ankerkdpfe.

Lagerung

gezogener
Ankerstab I
9

] 2. Primarriss

3
3.1 % e
e Rl |
L - .
N : 3
\ Diagonalriss
T
w
i S
i 8 BN |
B &3
festgehaltener ' Eimus O\ e h ii
Ankerstab
1. Primarriss

Abb. 7-23: Prinzipieller Verlauf der Rissbildung der Rahmenecken-Versuchskorper

In Abb. 7-24 sind die Last-Verschiebungskurven (am belasteten Ankerstab) fiir einen Versuch
mit dy=15mm und dy=20mm abgebildet. Zusdtzlich zu den Versuchskurven sind die
zuldssige Last (nach Gleichung 7.1) und der 1,3-fache Wert der zulédssigen Last angegeben.
Bei den Versuchskorpern mit einem Ankerdurchmesser von dy = 15mm kommt es erst bei
Wiederbelastung nach den 30 Lastwechseln zu einem diagonalen Riss. Die Traglasten dieser
Versuchskorper liegen nur wenig hoher als die Diagonalrisslast. Bei den Versuchskdrpern mit
einem Ankerdurchmesser dy = 20mm kommt es bereits vor der Belastung durch die zuldssige

Last zu einem Diagonalriss.
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Abb. 7-24: Last-Verschiebungskurven der Versuche a) ds = 15mm (V1.2.2) und b) dy = 20mm
(V2.2.2)

Die Ergebnisse der Versuche sind in Tab. 7-4 zusammengefasst. Hier sind fiir alle
Versuchskorper die Lasten in [kN] fiir die beiden Biegerisse, die Entstehung des diagonalen
Risses und die gemessene Traglast angegeben. Aullerdem sind die zulédssige Last, die 1,3-

fache zuléssige Last und die nach Gleichung 7.12 berechnete Traglast.

Foa =1, A Gleichung 7.12
) N
mit fy =500 5
mm
Bezeichnung
Versuche 1.1.1 (1.1.2 |]1.2.1 |1.2.2
Ankerdurchmesser D15 (P15 | P15 (P15

Last bei 1. Riss [kKN]|94 (46 (37 |79

Last bei 2. Riss [KN][100 (70 |47 |95

Diagonalrisslast [kN][136 [248 |181 (190
gemessene Traglast |[kN]|204 [248 [181 |201
\Fuca nach GL. 7.12 |[kN]|177 (177 |177 [177
aF nach GL. 7.9 [KN][108 (108 [108 [108
1,3 zulF [kN]|140 (140 |140 [140

Tab. 7-4: Ergebnistabelle der Versuche mit Stabdurchmesser d; = 15mm

Bezeichnung
Versuche 2.1.12.1.2 (2.2.1 |2.2.2 |2.3.1 (2.3.2 |2.4.1 |2.4.2 (2.5.1 |2.5.2 |2.6.1 (2.6.2
Ankerdurchmesser @20 P20 (D20 D20 D20 (D20 D20 D20 (D20 (D20 | D20 (D20

Last bei 1. Riss [KN] 85 53 (18 (33 [56 |44 |54 36 |80 (80 |59 |39

Last bei 2. Riss [kKN][92 |72 |88 (39 60 93 91 |66 (84 (98 |99 |53

Diagonalrisslast  [[KN] [204 165 |175 |154 |[181 [166 [146 (173 [159 |204 122 (175
Traglast [KN] [263 275 |265 (277 [294 285 |384 |421 [251 [264 |269 |283
Fuca nach GL. 7.12 314 314 314 (314 (314 |314 |314 314 |314 314 (314 (314 |314
aF nach GL 7.9 [[kN] (192 192 (192 (192 192 (192 (192 (192 |192 (192 (192 |192
1,3 zulF [KN] [249 (249 (249 249 (249 (249 (249 249 (249 (249 249 |249

Tab. 7-5: Ergebnistabelle mit Stabdurchmesser dg = 20mm

In Abb. 7-25 sind die Last-Verschiebungskurven aller Versuche dargestellt:
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Abb. 7-25: Stahlkraft F iiber Ankerverschiebung & am freien Stabende aller Versuche
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Zur Beurteilung der Eignung einer Bewehrung mit Ankerstdben wird der Vergleich der
Traglasten zur rechnerischen Traglast nach Gleichung 7.12 herangezogen. Nach dem
bisherigen Sicherheitskonzept muss bei einem Versagen ohne Vorankiindigung eine
Sicherheit von vt = 2,1 gegeniiber der zuldssigen Last eingehalten werden. Nach dem neuen
Sicherheitskonzept nach DIN1055-100 [2001] muss bei einem sproden Betonversagen die
Traglast um den Faktor vy./ys=1,5/1,15=1,3 hoher sein als die Last bei Erreichen der
nominellen Streckgrenze der Bewehrung. Daher sind in Abb. 7-26 die gemessenen Traglasten
der Versuchskorper F, im Verhiltnis zur FlieBlast F, = fj;- A, aufgetragen. Mit eingetragen ist

die nach DIN1055-100 erforderliche relative Bruchlast S = 1,3.

Man kann deutlich erkennen, dass die Priifkorper mit einem Ankerdurchmesser dy =20mm
(d/ds=2,3) bis auf die Versuche mit einer relativ stark ausgebildeten Biigelbewehrung das
geforderte Sicherheitsniveau nicht erreichen. Unter vergleichbaren Bedingungen ist bei den
Priifkorpern mit einem Ankerdurchmesser ds = 15mm (dix/ds=3,0) das Sicherheitsniveau hoher
als bei Ankerstdben mit d; = 20mm. Das liegt daran, dass bei niedrigeren Bewehrungsgraden
der Anteil der liber den Beton {ibertragenen Last hoher ist als bei hoheren Bewehrungsgraden.
Der Versuch V1.1.2 bildet bei diesen Versuchen eine Ausnahme, da sich bis kurz vor dem
Erreichen der Traglast kein Diagonalriss ausgebildet hat. Das System versagt schlagartig

unter Ausbildung des diagonalen Risses.
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Abb. 7-26: - Sicherheit = Traglast / zuldssige Last aller Versuche mit Angaben zu

Durchmesser des Ankers, Biligelbewehrung und Anordnung der Ankerkdpfe im Querschnitt
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Die Breiten der Diagonalrisse nach 30 Belastungswechseln beim Erreichen der zuldssigen
Last sind in Abb. 7-27 aufgetragen. Die gemessenen Rissbreiten liegen zum Teil iiber dem
10-Fachen des zuldssigen Wertes. Bis auf den Versuchskorper V1.1.1 weisen die Probekorper
mit einem Ankerdurchmesser d;= 15mm bei diesem Lastniveau noch keinen Diagonalriss
auf.
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Abb. 7-27: Rissbreiten im Diagonalriss bei allen Versuchen

Somit erfiillen bis auf wenige Ausnahmen die gepriiften Versuchskorper nicht die
Anforderungen nach DIN1045-an die Gebrauchstauglichkeit und nach DIN1055-100 an die
Tragfahigkeit.
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7.2.8 Vergleich Versuche und FE-Berechnung

In Kapitel 7.1.2.2 wurde die Vorausberechnung der Versuche bereits vorgestellt. In diesem

Abschnitt wird nun das numerische Tragverhalten mit den Versuchsergebnissen verglichen.

Primar- /
450 - Biegerisse
400 A
Diagonalrisse
350 1 3mm / 324kN
__, 300 4 ;;Isiswmm 11,75mm
=z 263kN
2
pm 250 -
g
-
= 200
3
)
150 A
100 A
[ —\V21.1
50 4 —V212
—— FE-Berechnung
0 T T 1
0 5 10 15

Ankerverschiebung [mm]

Abb. 7-28: Vergleich zwischen numerischer Simulation und experimentellen Versuchen a)
Stahlkraft als Funktion der Verschiebung am freien Stabende der Ankerstdbe der
Versuchskorper und Rissbild (Hauptzugspannungen €;; nach Erreichen der Hochstlast, rote

Bereiche €11 = 5%o)

Die Traglast der FE-Berechnung liegt mit F, = 324kN um 23,3% {iber dem Mittelwert der
Versuche von Fy st = 263kN. Da es sich bei dem Versagen um ein komplexes Betonversagen
handelt, kann diese Abweichung als zufrieden stellend angesehen werden. Betrachtet man die
Rissbildung, so stellt man fest, dass sowohl bei der numerischen Untersuchung als auch bei
den Versuchen zuerst die Primérrisse und danach die Biegerisse auftreten. Im weiteren
Verlauf der Belastung kommt es in beiden Féllen zu einer starken Schidigung im Bereich der
Kopfe und zur VergroBerung der Rissbreiten der Diagonalrisse. Die Ubereinstimmung in
Bezug auf die Rissbildung ist somit auBerordentlich gut. Ein groBer Unterschied zwischen
numerischer Simulation und den Versuchen ergibt sich in der Steifigkeit, d.h. dem Anstieg

der Last-Verformungskurve. Der Grund dafiir ist einerseits darin zu suchen, dass bei
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Versuchen immer ein Schlupf in der Belastungseinrichtung stattfindet und die elastische
Dehnung iiber grofere Liangen (Ankerstibe Zylinder Querhaupt, Abspannung) stattfindet.
AuBerdem zeigt die Simulation mit dem FE-Code MASA bei der Versagensart Betonversagen
immer wesentlich kleinere Verschiebungen als in Vergleichsversuchen. Dies liegt einerseits
an der Wahl der Elemente und andererseits daran, dass sich die lokalen Schidigungen z.B.

unter einem Ankerkopf nicht genau abbilden lassen.

Es kann somit festgestellt werden, dass man mit der numerischen Simulation das
Tragverhalten von Rahmenecken mit Ankerstdben im Hinblick auf Rissbildung, Hochstlast

und Bruchart mit ausreichender Genauigkeit abbilden kann.

7.2.9 Versuchsauswertung

Im Zuge der Versuche wurden die Parameter di/ds, Ankerkopfiiberstand i, Ankerachsabstand
s und Biigelbewehrungsgrad variiert. Entgegen den Erwartungen nimmt die Traglast jedoch
mit steigendem Verhiltnis di/ds ab (sieche Abb. 7-29). Eigentlich hatte man aufgrund der
groBBeren Ankerkopfaufstandsfliche mit einer geringeren Schiddigung des Betons in diesem
Bereich und einer damit verbundenen hoheren Traglast gerechnet. Da die Spannung in den
Biigeln beim Erreichen der Traglast unterhalb der FlieBgrenze liegt, kann auch der etwas
geringere Biigelbewehrungsgrad der Systeme mit di/ds = 3,0 nicht den Ausschlag gegeben
haben. Der Grund ist dagegen in dem wesentlich groeren Anteil der Stahlkraft, der bei einem
Ankerdurchmesser dy =20mm iiber Verbund in den Beton eingeleitet wird, zu suchen.
Anhand der Auswertung der mit Dehnmessstreifen (DMS) gemessenen Stahldehnungen
entlang des Ankerschafts kann man feststellen, dass die Ankerstibe mit di/ds =3,0 einen
deutlich groferen Kopftraganteil gegeniiber den Systemen mit dy/ds = 2,3 aufweisen. Das
bedeutet, dass es trotz groBBerer Kopfaufstandsfliche zu einer groferen Pressung bei gleicher

Ankerlast kommt.
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Abb. 7-29: Variation des Quotienten aus Kopf- und Ankerdurchmesser

Betrachtet man den Einfluss des Parameters Ankerkopfiiberstand i (siche Abb. 7-30), so
ergibt sich keine einheitliche Aussage. Bei den Systemen mit einem Ankerachsabstand von
s = 1ds hat der Ankerkopfiiberstand praktisch keinen Einfluss auf die Traglast. Dagegen
zeigen die Probekorper mit einem Ankerachsabstand von s = 2d, eine allerdings sehr geringe
Zunahme der Traglast bei zunehmender Ubergreifung der Ankerkdpfe. Erwartet wurde ein

grofBerer Einfluss des Ankerkopfiiberstandes.
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Abb. 7-30: Variation des Ankerkopfiiberstandes ii
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Der seitliche Ankerachsabstand ergibt nach den Versuchen keinen Einfluss auf die

Tragfdhigkeit der Probekorper (sieche Abb. 7-31).
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Z 0 8= 2
0
=
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=
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-5~ (=0,5ds:dk/ds=2,3 (V2.1.1 - V2.6.1)
0 : . - : . - . : s
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Ankerachsabstand s [1/d,]

Abb. 7-31: Variation des Ankerachsabstands

Einen deutlichen Einfluss auf die Lastabtragung und die Bruchlast hat dagegen die
Biigelbewehrung der Rahmenecke. So kommt es durch die Verdoppelung der

Biigelbewehrung im Bereich von 200mm vor den Ankerkdpfen zu einem deutlichen

Lastanstieg (siche Abb. 7-32).
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Abb. 7-32: Variation der Biigelbewehrung in [mm?] in horizontaler und vertikaler Richtung

Die Versuche haben gezeigt, dass mit einer verstirkten Biigelbewehrung ein ausreichendes
Tragverhalten erreicht werden kann (vgl. Abb. 7-26). Im Falle des hohen
Biigelbewehrungsgrades waren 6 Biigel (08) A= 603,6mm? notwendig. Die Querschnitts-
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fliche der 2 Anker ®20 betrug A= 628mm. Die Tragfihigkeit betreffend, muss also
mindestens die Querschnittsfliche der Ankerbewehrung als Biigelbewehrung vorgesehen
werden um eine ausreichende Sicherheit zu gewihrleisten. Die Rissbreiten iibersteigen die
zuldssigen Werte jedoch deutlich. Der Grund dafiir ist, dass die Biigelbewehrung die
Rissebene in einem Winkel von ca. 45° schneidet und somit nicht sehr effektiv ist. Nach
Leonhardt [1986] muss in diesem Falle aber mindestens die 1,0-fache und nach Windisch
[2000] die 1,74-fache Bewehrungsmenge orthogonal in zwei Richtungen eingelegt werden,
die notwendig wire, wenn der Riss und die Bewehrung im Winkel von 90° zueinander

verlaufen wiirden.

7.3  Stabwerkmodell

Um den Lastabtragungsmechanismus einer Rahmenecke zu verdeutlichen, sind in Abb. 7-33
drei verschiedene Stabwerkmodelle abgebildet. Bei den betrachteten Systemen handelt es sich
um Rahmenecken, die durch ein reines Biegemoment belastet sind. Die Stabwerkmodelle
reprasentieren  verschiedene Bewehrungstypen a) Rahmenecke mit abgebogener
Biegebewehrung, b) Rahmenecke mit iberkreuzt gestoBenen Ankerstiben und c)
Rahmenecke mit stumpf gestoBenen Ankerstdben. Im Fall a) wird die am Anschnitt
auftretende Biegezugkraft durch Umlenkkrifte, die in diesem Stabwerkmodell durch zwei
Druckstreben symbolisiert sind, umgelenkt. Vernachldssigt man die Tatsache, dass iiber den
Verbund zwischen geripptem Stahl und dem Beton Zugkrifte in den Beton eingeleitet
werden, entstehen auf Grundlage des Modells keine Zugspannungen im Beton. Ein
verfeinertes Stabwerkmodell zeigt Abb. 7-34 a). Aus diesem Stabwerkmodell ergeben sich die
Querzugkrifte der Betondruckstreben und damit auch die erforderliche ,konstruktive®
Bewehrung. Bei gekreuzt gestoBBenen Ankerstdben breiten sich die Kréfte wie in Abb. 7-33 b)
gezeigt aus. Es entstehen ebenfalls keine priméren Betonzugspannungen. Diese werden erst in
dem verfeinerten Stabwerkmodell aus Abb. 7-34 b) deutlich. Die numerischen und
experimentellen Untersuchungen haben gezeigt, dass ein Teil der Zugkrifte in den
Ankerstében direkt tiber die Kopfe iibertragen wird. Da dieser Teil jedoch relativ gering ist,
muss davon ausgegangen werden, dass sich das Stabwerkmodell in Abb. 7-33 c) eher fiir die
Beschreibung des Tragmechanismus eignet. Aus den Stabkréiften dieses Stabwerkmodells
kann man ablesen, dass die Biligelbewehrung so bemessen werden muss, dass diese in der

Lage ist %5 der Biegezugkraft zu {ibertragen. Es muss somit gelten:
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As,B 2 As,L Gleichung 7.12
mit  Asp = Querschnittsflache der Biigelbewehrung
As1 = Querschnittsflache der Biegezugbewehrung

Das verfeinerte Stabwerkmodell fiir Rahmenecken mit abgebogener Bewehrung (vgl. Abb.
7-33 a) hat gezeigt, dass auch in diesem Fall eine Biigelbewehrung vorzusehen ist. Diese

muss dagegen nur so bemessen werden, dass diese in der Lage ist 25% der Biegzugkraft zu

iibertragen
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Abb. 7-33: Stabwerkmodelle fiir die Systeme a) mit abgebogener Biegebewehrung, b)

gekreuzt gestoBenen Ankerstdben und c) nicht gekreuzt gestoBenen Ankerstiben
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Abb. 7-34: Detailbereich der Diagonalen fiir die Systeme a) mit abgebogener

Biegebewehrung, b) gekreuzt gestoBBenen Ankerstiben u
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7.4 Empfehlungen fiir den Einsatz von Ankerstidben

Nach den numerischen und experimentellen Untersuchungen muss festgestellt werden, dass
sich der Einsatz von Ankerstiben zur Bewehrung von Rahmenecken unter einer negativen
(schliefenden) Momentenbeanspruchung wenig eignet. Durch den Einsatz einer starken
Biigelbewehrung ldsst sich eine ausreichende Sicherheit gegeniiber dem FlieBmoment
erreichen. Eine Begrenzung der Rissbreiten gelingt jedoch nicht. Dem Vorteil der einfachen
Bewehrungsfithrung mit Ankerstdben steht somit der Nachteil einer intensiven
Biigelbewehrung entgegen. Es zeigt sich, dass beim Einsatz von Ankerstiben ein grofer
Anteil der Biegezugkrifte tiber den Beton {iibertragen werden muss. Dabei spielt die
Anordnung der K&pfe eine eher untergeordnete Rolle. Diese Kraftiibertragung tiber die Kopfe
fiihrt zu einer lokalen Zerstorung des Betons im Bereich der Kopfe. Dabei tritt eine Mischung
aus Diagonalriss, seitlichem Betonausbruch und Spalten des Betons auf. Mit zunehmendem
Bewehrungsgrad der Biegezugbewehrung nimmt das FlieBmoment zu, wihrend die Traglast,
die von der Betonzugfestigkeit abhédngt, konstant bleibt. Dies fiihrt zu einer immer kleiner

werdenden Sicherheit gegeniiber der Gebrauchslast.

Der Vorteil einer abgebogenen Bewehrung liegt darin, dass die eigentliche Zugkraft nur
umgelenkt wird und dabei nur Querzugspannungen entstehen, die durch eine wirtschaftliche
Biigelbewehrung abgetragen werden konnen. Fiir die Bemessung der Biigelbewehrung kann
entweder ein verfeinertes Stabwerkmodell oder die konstruktiven Hinweise von Kordina
[Kordina 1984 und 1986] herangezogen werden. Entscheidend ist, dass die abgebogene
Bewehrung senkrecht zum diagonalen Riss verlduft und sich im Bereich der maximalen
Zugspannung des ungerissenen Betons befindet. Somit wird die Bewehrung sofort beim
Offnen des Diagonalrisses aktiviert und begrenzt effektiv die Rissbreiten. Das verhindert eine
libermdfige Rotation des Rahmenknotens und eine vorzeitige Einschniirung der

Betondruckzone in der einspringenden Ecke des Rahmens.
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7.5 Ausblick auf weiteren Forschungsbedarf

Im Rahmen der Untersuchungen sind weitere Moglichkeiten fiir den Einsatz von Ankerstidben
in Rahmenecken entstanden, die jedoch in dieser Arbeit nicht untersucht wurden. Dabei wird
von den Vorteilen einer abgebogenen Bewehrung und von dem Vorteil kurzer
Verankerungslingen von Ankerstdben Gebrauch gemacht. Der Grundgedanke, -eine
Bewehrungsfiihrung zu konzipieren, die eine Bewehrungsanhdufung verhindert und ein
abschnittsweises Betonieren bzw. den Einsatz von Fertigteilen erlaubt, wird dabei
eingehalten. Abb. 7-35 zeigt den Bewehrungsplan einer solchen Alternative. Im Rahmen einer
numerischen Voruntersuchung wéire jetzt zu priifen, ob sich eine ausreichende Sicherheit
erreichen ldsst. Dabei ist ein System mit einem maximalen Bewehrungsgrad der kritische Fall.
Eine experimentelle Untersuchung in der vom Autor entwickelten vereinfachten

Versuchsanordnung ist aber unverzichtbar.
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Abb. 7-35: Alternative Bewehrungsfithrung von Rahmenecken mit Ankerstiben
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8 Rahmenendknoten
8.1 Numerische Untersuchungen

8.1.1 Tragverhalten

Bei Rahmendknoten handelt es sich um den Knotenbereich zwischen einem Riegel und einer
durchlaufenden Stiitze. Die Belastung eines solchen Rahmenendknotens ist sehr komplex.
Charakteristisch ist aber, dass das Stiitzenbiegemoment oberhalb und unterhalb des Riegels
entgegengesetzt wirkt. Somit befindet sich die Zugzone unterhalb des Riegels an der
Aullenseite und oberhalb auf der Innenseite der Stiitze. Die géngige Bemessung, Bewehrung
und konstruktive Durchbildung ist in Kapitel 5 ausfiihrlich beschrieben. Der Trag-
mechanismus eines mit Ankerstdben bewehrten Rahmenendknotens wird im Folgenden
anhand einer FE-Simulation dargestellt. AuBBerdem wird untersucht, inwiefern die Lage der
Ankerkopfe einen Einfluss auf das Tragverhalten hat. In einer weiteren FE-Studie wird der

Einfluss der Stiitzennormalkraft aufgezeigt.

Die numerischen Studien werden an einem Rahmenendknoten, wie in Abb. 8-1 dargestellt,

durchgefiihrt. Die Abmessungen des Systems konnen der Abbildung entnommen werden.

Lagerung "\ﬂig\ Stiitze 300 x 300
7 i heo/=300mm
i ‘ | beo=300mm
o ‘ / Bugel dEO|=266,8mm
= p=0,76%
ﬁ Ankerstab
S 2026 Riegel 450 x 300
Linear elastische § hpeam=450mm

Bereiche bpegm=300mm

dheam=420,2mm
p=0,79%

1660

Riegeldruckbewehrung

Stitzenlangsbewehrung
2x2®20

Lagerung

Abb. 8-1: Geometrie, Lagerung und Bewehrungsanordnung des Rahmenendknotens
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Die Stiitzenldngsbewehrung und die Ankerstibe werden als 3-D-Tetraeder-Elemente mit
einem Durchmesser von dq stitze = 20mm und ds anker = 26mm diskretisiert. Die Biigel sind als
1-D-bar-Elemente mit einem fiktiven Durchmesser d; et = 10mm modelliert. Der Abstand
der Biigel betrigt ausserhalb des Knotens 100mm und innerhalb 75mm. Die Biigel sind {iber
einen starren Verbund mit dem Beton verkniipft und sind frei drehbar miteinander verbunden.
Der Verbund der 3D-Stahlelemente mit den 3D-Betonelementen wird durch eine
Verbundschicht realisiert. Fiir die erste Simulation werden die Ankerkdpfe so modelliert, dass
der Kopf hinter der Stiitzenldngsbewehrung liegt (vgl. Abb. 8-5 a). Die Werkstoffkennwerte
sind in Tab. 8-1 aufgelistet.

Beton Stahl

E-Modul Ec [=]29.000 |MPa |E-Modul Es |=1]200.000 |MPa
Querdehnzahl 0 [=10,18 Querdehnzahl |1 [=]0,33
Zugfestigkeit fi |=|1,5 MPa |Streckgrenze |f, |=|D MPa

Druckfestigkeit |f, [=[20,0 MPa

Bruchenergie Gr |=10,06 N/mm

1) Dem Material Stahl wurde ein linear elastisches Werkstoffgesetz zugeordnet

Tab. 8-1: Materialwerte fiir Beton und Stahl

Die Belastung erfolgt zundchst durch das Aufbringen einer vertikalen Stiitzenkraft von
N =300kN. Die weitere Belastung erfolgt {iber eine vertikale Verschiebung des Riegels. In
Abb. 8-2 a) ist das Biegemoment im mafigebenden Schnitt iiber der Vertikalverschiebung des
Riegels aufgetragen. Der maflgebende Schnitt befindet sich im Abstand von 0,2 hggie VOm
Riegelanschnitt entfernt. Zunéchst bildet sich ein Biegeriss im Riegel direkt am Anschnitt. Im
weiteren Verlauf der Belastung folgt ein diagonal verlaufender Riss durch den Knoten. Der
Beginn des Risses liegt in der Mitte der Knotendiagonalen und breitet sich sowohl in
Richtung Ankerkopf als auch in Richtung der unteren einspringenden Ecke aus (Abb. 8-2 b
Bild 2 Diagonalriss).
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Abb. 8-2: a) Biegemoment im mafigebenden Schnitt {iber der vertikalen Durchbiegung des
Riegels, b) Hauptzugdehnungen (Rissbilder)

Der Bruch des Rahmenendknotens wird durch das Versagen der Biegedruckzone im Bereich
der einspringenden Ecke hervorgerufen. Die Druckzone wird dabei durch den diagonalen Riss
und den Biegeriss am Anschnitt stark eingeschniirt. Dabei wird von dem Rahmenendknoten
die anfangs analytisch berechnete FlieBlast nicht erreicht. In Abb. 8-3 sind fiir den Beton die
Hauptdruckspannungen ¢33 und fiir die Ankerstibe und die Stiitzenlingsbewehrung die
Lingsspannungen abgebildet. Man kann anhand dieser Darstellung das so genannte
»Wechseln“ der Zugspannung in der Stiitzenbewehrung deutlich erkennen. Oberhalb der
Einmiindung des Riegels in die Stiitze befindet sich die Zugzone auf der Innenseite der Stiitze.

Unterhalb des Riegels liegt die Zugzone in der Stiitze auf der Aufenseite der Konstruktion.
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Druckzone

Abb. 8-3: Betonhauptdruckspannungen 033 und Langsspannungen der

Stiitzenldngsbewehrung

Da das Versagen des Rahmenendknotens durch das Einschniiren der Betondruckzone
hervorgerufen wird, stellt sich die Frage, warum die horizontalen Steckbiigel nicht in der Lage
sind, dies zu verhindern. In Abb. 8-4 ist die Stahlspannung der Biigel bei Hochstlast
angegeben. Sie iiberschreitet an keiner Stelle die FlieBgrenze. Die grofite Stahlspannung
ergibt sich jeweils im Schnittpunkt der Biigel mit dem diagonalen Riss. Die Tatsache, warum
die Biigel nicht in der Lage sind die Einschniirung der Betondruckzone zu verhindern, kann
damit erkldrt werden, dass sich kein parallelgurtiges Fachwerkmodell wie bei einem Balken
ausbildet, sondern eine Art Sprengwerk wie z.B. bei auflagernahen Querkréften bei Balken. In
diesem Fall kann nicht die gesamte Biigelbewehrung zur Abtragung der Querkrifte
herangezogen werden. Diese Auffassung wird auch von Roeser [2002] vertreten. Ein weiterer
Grund, dass die Biigel nicht hoher belastet werden konnen, liegt daran, dass sie keine
ausreichende Verankerungslinge besitzen. Daher wird der Einsatz von langen Steckbiigeln
empfohlen. Die numerische Simulation zeigt jedoch, dass sich diese Mallnahme nur fiir die
horizontale Querbewehrung im unteren Teil des Rahmenendknotens auszahlt, da fiir die obere
Querbewehrung der kurze Abstand zur Abbiegung der Steckbiigel ma3gebend bleibt und es

zu keiner Erhohung der Biigelspannungen kommit.
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Abb. 8-4: b) Biigelzugspannungen bei Hochstlast, ¢) Einsatz von Steckbiigel

8.1.2 Einfluss der Lage der Ankerkdpfe

Rahmenendknoten werden in der Regel mit einer abgebogenen Bewehrung bewehrt. Dabei
wird die Riegelzugbewehrung in den Stiel der Stiitze nach unten abgebogen. Bei der
Bewehrung mit Ankerstdben entfillt diese abgebogene Bewehrung und es stellt sich die
Frage, ob der Ankerkopf eine ausreichende Verankerung der Riegelbewehrung garantieren
kann. Daher wird in dieser Studie untersucht, ob die Ankerkopfe hinter der Stiitzenbewehrung
angeordnet werden miissen oder nicht. In Abb. 8-5 sind die drei Lagepositionen der
numerischen Simulation skizziert. Dabei kommt der Ankerkopf a) hinter, b) in der Achse der

und c) vor der Stiitzenldngsbewehrung zu liegen.

Tl

Abb. 8-5: Lage der Ankerkopfe a) hinter, b) neben und c) vor der Stiitzenldngsbewehrung

Die Berechnungen werden in diesem Fall ohne eine Stiitzennormalkraft durchgefiihrt, um
einen eventuell vorhandenen Einfluss der Stiitzennormalkraft auszuschlieen. Die
Berechnungen zeigen, dass die Lage der Ankerkdpfe das Last-Verformungsverhalten wenig

beeinflussen (vgl. Abb. 8-6). Die Traglast des Systems, bei dem der Ankerkopf vor der
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Stiitzenldngsbewehrung liegt (System c¢), ist um ca. 14% geringer als wenn der Ankerkopf
hinter der Stiitzenldngsbewehrung liegt (System a). Liegt der Ankerkopf dagegen in der
Achse der Stiitzenldngsbewehrung, betrdgt die Abnahme gegeniiber dem System, bei dem der

Ankerkopf hinter der Stiitzenldngsbewehrung liegt, nur 6%.

In Abb. 8-6 sind die Biegemomente im malligebenden Schnitt iiber der vertikalen
Riegelverschiebung der drei unterschiedlichen Systeme abgebildet.
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s 40 —— Kopf neben Stiitzbewehrung

20 — Kopf vor Stiitzbewehrung
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Durchbiegung des Riegels [mm]

Abb. 8-6: Biegemoment im mafligebenden Schnitt iiber der vertikalen Durchbiegung des
Riegels a) Kopf hinter Stiitzenbewehrung, b) Kopf in der Achse der Stiitzenbewehrung und c)

vor der Stiitzenbewehrung

Betrachtet man die Hauptzugdehnungen bei der Entstehung des Diagonalrisses wie in Abb.
8-7, so kann man erkennen, dass die Rissbildung bei den unterschiedlichen Systemen nicht
gleich verlduft. Bei Verankerung der Ankerstibe hinter der Stiitzenlingsbewehrung (Abb. 8-7
a) beginnt der Diagonalriss ungefdhr in der Mitte der Diagonalen. Bei dieser Belastungsstufe
ist der Bereich um den Kopf noch ungeschédigt. Liegt der Ankerkopf deutlich vor der
Stiitzenbewehrung (Abb. 8-7 c), beginnt der Diagonalriss direkt am Ankerkopf. Befindet sich
der Ankerkopf in der Achse der Stiitzenldngsbewehrung (Abb. 8-7 b), so stellt man fest, dass
es sich dabei um einen Zwischenzustand zwischen den Systemen a und b handelt. Der Riss
beginnt in diesem Fall zwar auch direkt am Kopf, er weitet sich aber in der Mitte der
Diagonalen deutlich auf. In Abb. 8-8 ist der Bereich der Verankerung aus Abb. 8-7 nochmals
vergrofert dargestellt.
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Abb. 8-7: Hauptzugdehnungen ¢;; bei Entstehung des Diagonalrisses a) Kopf hinter
Stiitzenbewehrung, b) Kopf in der Achse der Stiitzenbewehrung und c) vor der

Stiitzenbewehrung

Abb. 8-8: Detailausschnitt der Hauptzugdehnungen €;; bei Entstehung des Diagonalrisses a)
Kopf hinter Stiitzenbewehrung, b) Kopf in der Achse der Stiitzenbewehrung und c) vor der

Stiitzenbewehrung

In Abb. 8-9 sind die Rissbilder der Rahmenendknoten a), b) und c) jeweils bei Hochstlast
abgebildet. Bei allen drei Rahmenendknoten verlduft der Diagonalriss bis fast zur
einspringenden Ecke und schniirt die Betondruckzone erheblich ein. Dieser Umstand fiihrt in
allen Fallen zu einem Biegedruckversagen des Betons. Die Zugspannungen in der Bewehrung
erreichen bei keinem Rahmenendknoten die FlieBgrenze. Es zeigt sich dabei, dass bei dem
System mit der hochsten Traglast die Biigelspannungen am geringsten ausfallen (System a),

wihrend bei dem System c) die Biigelspannungen am hochsten sind.
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Abb. 8-9: 1) Hauptzugdehnungen €;; a) Kopf hinter Stiitzenbewehrung, b) Kopf neben
Stiitzenbewehrung und c) vor der Stiitzenbewehrung, 2) Spannungen in den Biigeln bei der

jeweiligen Hochstlast

Betrachtet man die Lage des Ankerkopfes in Bezug auf die Breite der Betondruckzone der
Stiitze, so erkennt man anhand der Abb. 8-10 deutlich, dass bei dem System a) der Ankerkopf
in der Betondruckzone liegt. Aus diesem Grund kann eine hohere Last {iber den Kopf in den
Beton iibertragen werden. Ist der Ankerkopf vor der Stiitzenldngsbewehrung positioniert, so
liegt dieser nicht mehr bzw. am Rand der Druckzone der Stiitze. Dies fiihrt zu einer
geringeren Kopftragfahigkeit. Die Lage der Ankerkdopfe in Bezug auf die Breite der
Druckzone ist auch besonders deutlich in Abb. 8-10 zu sehen. Bei dem Rahmenendknoten mit
den Ankerkopfen vor der Stiitzenlingsbewehrung ist deutlich zu erkennen, dass sich zwei

diagonale Druckstreben ausbilden.

<

o5

Abb. 8-10: Druckspannungen €33 im Schnitt A-A (Riegel im Schnitt nicht dargestellt der

Systeme a) Kopf hinter Stiitzenbewehrung, b) Kopf in der Achse der Stiitzenbewehrung und

¢) vor der Stiitzenbewehrung
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Betrachtet man andere Schnitte durch diese Rahmenendknoten, wird deutlich, dass es sich um
einen rotationssymmetrischen Druckkegel handelt. Bei den beiden anderen Anordnungen der
Ankerkopfe ist das im Prinzip auch so, nur werden die Druckkegel durch die
Druckspannungen der Betondruckzone der Stiitze iiberlagert und kénnen nicht sichtbar
gemacht werden. Es ist somit deutlich geworden, dass es bei der Krafteinleitung Analogien
zur Befestigungstechnik gibt. Daraus kann man folgern, dass bei einer Anordnung der
Ankerkopfe deutlich vor der Stiitzenlangsbewehrung die Ausbildung eines vom Ankerkopf
ausgehenden Betonausbruchkdrpers zu erwarten ist. Die zugehorige Bruchlast sollte nach der
CC-Methode berechnet werden. Allerdings sind weitere Untersuchungen in diesem Thema

erforderlich.

8.1.3 Einfluss der Stiutzennormalkraft

In einer FE-Studie wird der Einfluss einer Stiitzennormalkraft untersucht. Als Ausgangs-
system wird der Rahmenendknoten mit den Ankerkdpfen vor der Stiitzenlingsbewehrung
gewdhlt und mit Stlitzennormalkriaften N =0kN, N = 300kN und N = 600kN belastet. In Abb.
8-11 a) sind die numerisch ermittelten Biegemomente als Funktion der Durchbiegung des
Riegels dargestellt. Abb. 8-11 b) zeigt den Einfluss der Stiitzennormalkraft auf die Traglast
der Rahmenendknoten. Wie man in Abb. 8-11 a) erkennen kann, verursacht eine hohere
Stiitzennormalkraft ein steiferes Tragverhalten und eine hohere Traglast, da der Verbund
entlang des Ankerstabes und die Lasteinleitung iiber den Kopf durch die Querpressung
deutlich gesteigert werden. Wegen der vertikalen Druckspannung steigt die Last, bei der sich
der diagonal verlaufende Riss bildet mit zunehmender Stiitzennormalkraft an. Die Traglast ist

bei einer Stiitzennormalkraft von N = 600kN um ca. 28% hoher als ohne Stiitzennormalkraft.
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Abb. 8-11: Einfluss der Normalkraft auf die Tragfihigkeit des Rahmenendknotens a)
Biegemoment iiber vertikaler Verschiebung des Riegels, b) Abhédngigkeit der Traglast von der

Stiitzennormalkraft

8.1.4 Vergleich mit den Untersuchungen von Roeser

Das von Roeser [2002] vorgestellte Bemessungsverfahren geht prinzipiell davon aus, dass die
Zugkrifte aus der Riegelzugbewehrung in den Rahmenendknoten eingeleitet werden kdnnen.
Der Nachweis des Knotens wird dadurch gefiihrt, dass die einwirkende Querkraft kleiner als
der Querkraftwiderstand ist. Die Bemessungsgleichung wurde bereits in Kapitel 5.2.2
vorgestellt. Dabei setzt sich der Querkraftwiderstand aus einem Beton- und einem
Stahltraganteil zusammen. Fiir die numerisch untersuchten Rahmenendknoten ergibt sich eine
Querkrafttragfdhigkeit nach Roeser von Vjrd = 359,9kN. Dabei kann nach den Gleichungen
von Roeser nicht unterschieden werden, ob die Verankerung hinter der
Stiitzenldngsbewehrung liegt oder nicht. Die einwirkende Querkraft in den numerischen
Simulationen liegen bei Vgq=368,7kN fiir den Rahmenendknoten mit den Ankerkdpfen
hinter der Stiitzenlingsbewehrung, Vgq=345,6kN fiir den Rahmenendknoten mit den
Ankerkopfen in der Achse der Stiitzenldngsbewehrung und Vgg=317,6kN fiir den
Rahmenendknoten mit den Ankerkdpfen vor der Stiitzenlingsbewehrung. Es zeigt sich also
eine sehr gute Ubereinstimmung der numerisch ermittelten Traglast mit dem Modell von
Roeser, bei Lage der Ankerstibe hinter der Stiitzenldngsbewehrung. Den Einfluss der
einwirkenden Stiitzennormalkraft beriicksichtigt Roeser nur in der Begrenzung des
maximalen Querkraftwiderstandes. Dabei wirkt sich eine Querkraft ab einer bestimmten Hohe
negativ auf den maximalen Querkraftwiderstand aus. Eine laststeigernde Wirkung besteht

nach Roeser jedoch nicht.

8.2  Stabwerkmodell

Um den Lastabtragungsmechanismus deutlich zu machen, werden in diesem Kapitel
Stabwerkmodelle entwickelt und die bisherigen FE-Ergebnisse interpretiert. Bei der
Entwicklung der Stabwerkmodelle werden zuerst die Abgrenzungen der D-Bereiche
vorgenommen und die Schnittkridfte der FE-Berechnung bei der jeweiligen Hochstlast als
Belastung angenommen. Dabei werden die angreifenden Biegemomente in Kréftepaare
zerlegt. Die einwirkenden Normal- und Querkrifte werden auf die jeweiligen Streben der

Stabwerkmodelle verteilt. Die Berechnung der Stabkrifte erfolgt mit dem Programm CAST
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[2002]. Abb. 8-12 zeigt das Stabwerkmodell fiir den Rahmenendknoten mit Ankerkopfen vor
der Stiitzenldngsbewehrung mit den berechneten Stabkriften a) und die Hauptdruck-

spannungen o33 der FE-Simulation b).
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Abb. 8-12: Stabwerkmodell und Hauptdruckspannungsverteilung der FE-Berechnung des
Systems c¢) (Ankerkdpfe vor der Stiitzenbewehrung und einer Normalkraftbelastung

N = 300kN)

Anhand des Stabwerkmodells und der Hauptdruckspannungen kann man erkennen, dass der
Ankerkopf in der Druckzone liegt. Diese liegt bei iiblich beanspruchten Rahmenendknoten
oberhalb des Knotenbereichs an der Auflenseite und unterhalb des Knotens an der Innenseite
der Stiitze. Anhand dieses Stabwerkmodells ist auBerdem gut zu erkennen, dass es sich im
Gegensatz zu einer Rahmenecke nicht um eine Zugkraftumlenkung, sondern um eine
Krafteinleitung handelt. Der Ankerkopf stiitzt sich dabei auf zwei Druckstreben ab. Diese sind
aufgrund der Geometrie und der Belastung nicht gleich beansprucht. Des Weiteren wird
deutlich, dass im Knotenbereich horizontale Biigel angeordnet werden miissen, um die

diagonale Druckstrebe “zuriickzuhdngen®. Allerdings zeigen die FE-Berechnungen, dass der
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Wirkungsgrad dieser Biigelbewehrung begrenzt ist. Diesem Umstand wird in dem
Bemessungsansatz nach Roeser Rechnung getragen.

In dem vorgestellten Stabwerkmodell liegen die Ankerkdpfe vor der Stiitzenldngsbewehrung.
Modifiziert man das Stabwerkmodell dahingehend, dass die Druckstrebe der Stiitze und die
Zugstrebe der Riegelzugbewehrung einen gemeinsamen Knoten besitzen, so erhdlt man das
Stabwerkmodell  fiir den  Rahmenendknoten  mit  Ankerkdpfen  hinter  der
Stiitzenldngsbewehrung. Abb. 8-13 zeigt die Stabkrifte dieses Rahmenendknotens. Man
erkennt deutlich, dass sich qualitativ an den Stabkréften nichts verdndert. Stabwerkmodelle
sind somit nicht in der Lage, die Abnahme der Traglast zu erkldren, die sich in der FE-
Simulation gezeigt hat, wenn die AnkerkOpfe nicht hinter der Stiitzenldngsbewehrung
angeordnet sind. Der Grund, warum die Traglast geringer wird, wenn der Ankerkopf in
Richtung Stiitzenmitte verschoben wird, ist, dass der Ankerkopf zunehmend nicht mehr in der

Druckzone der Stiitze verankert ist.

196.4
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Abb. 8-13: Stabwerkmodell fiir Rahmenendknoten mit AnkerkOpfen hinter
Stiitzenldngsbewehrung auf Grundlage der SchnittgroBen der FE-Berechnung des

Rahmenendknotens mit Ankerkdpfen vor Stiitzenldngsbewehrung

Die Steigerung der Traglast durch eine zunehmende Stiitzennormalkraft kann durch ein
Stabwerkmodell nicht zufrieden stellend erkldrt werden. Betrachtet man die horizontale

Zugstrebenkraft in Knotenmitte, so nimmt diese analog mit der Traglast zu. Die
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Traglaststeigerung kann einerseits mit der Uberdriickung des Querschnitts erklirt werden.
Dadurch kommt es in der Stiitze nur noch zu einer geringen Biegrissbildung und die
Druckzone wird weniger eingeschniirt. Andererseits werden die Zugkrifte im Anker durch die
verbesserte Verbundwirkung infolge der Querpressung zunehmend in den Beton ein- und
weitergeleitet. Die Biigelbeanspruchung nimmt mit zunehmender Stiitzennormalkraft ab,

obwohl die Zugkraft im Anker zunimmt.

Der ungiinstigste Fall fiir die Verankerung der Ankerkopfe liegt dann vor, wenn der Bereich
der Ankerkopfe nicht in der Druckzone der Stiitze liegt. Dieser Fall kann auch vorkommen,
wenn keine Normalkraft auf das System einwirkt oder der Riegel durch ein Biegemoment mit
geringer Querkraft belastet ist. Anhand Abb. 8-14, die ein Stabwerkmodell fiir oben
genannten Fall darstellt, kann man erkennen, dass der Knoten im Bereich der Ankerkopfe
keine Verankerung einer Zugstrebe mehr darstellt (CCT-Knoten), sondern eine Umlenkung
einer Zugkraft. Dies fiithrt eventuell zu einer geringeren Tragfahigkeit dieses
Rahmenendknotens. Der Fall, dass keine oder nur eine geringe Stiitzennormalkraft oder ein
groBBes Riegelmoment bei geringer Riegelquerkraft auftritt, kommt jedoch in der Praxis hochst
selten vor, muss aber bei der Bemessung ausgeschlossen werden, bis dariiber gesicherte

Erkenntnisse vorliegen.
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Abb. 8-14: Statisches System und Stabwerkmodell eines Rahmendknotens mit groBem

Biegemoment und gleichzeitig geringer Querkraft im Riegel

8.3 Empfehlungen fiir die Bemessung und konstruktive Durchbildung

In den von Roeser durchgefiihrten drei Versuchen an Rahmenendknoten mit Ankerstdben kam
es zum FlieBen der Riegelzugbewehrung. Dariiber, wie grofl die Sicherheit gegeniiber
Betonversagen bei diesen Versuchen war, kann keine Aussage getroffen werden, da die
Riegelzugbewehrung mit herkommlichem Betonstahl bewehrt war. Die Betonfestigkeit war in
allen drei Versuchen mit f..,1 = 54,9 bis f. .1 = 86,5MPa relativ hoch. Im Gegensatz dazu
wurden die hier gezeigten numerischen Untersuchungen mit einer deutlich geringeren
Betonfestigkeit (fcc1=20,0MPa) berechnet. Da es sich bei Rahmenendknoten um ein
Verankerungsproblem oder unter einer anderen Betrachtungsweise um ein Querkraftproblem
handelt, spielt die Betonfestigkeit eine wesentliche Rolle. So wurde in den numerisch
untersuchten Rahmenendknoten das FlieBmoment der Riegelzugbewehrung nicht erreicht.
Werden die numerisch untersuchten Rahmenendknoten nach der Gleichung von Roeser
bemessen, ergibt sich nur fiir den Fall der Verankerung hinter der Stiitzenlingsbewehrung ein
sicheres Ergebnis. Die Verankerung hinter der Stiitzenlingsbewehrung wird auch in der
Zulassung dieser Bewehrungsmethode mit Halfen HDB-Anker [DIBT, 2002] gefordert. Das
Versagen der numerisch untersuchten Rahmendknoten wird durch eine Zerstérung der
Betondruckzone eingeleitet, die durch einen diagonalen Riss allméhlich eingeschniirt wird.
Dieses Versagen konnte auch bei den Versuchen von Roeser beobachtet werden. Eine
Biigelbewehrung kann dies nur eingeschrinkt verhindern. Roeser fiihrt das Versagen auf eine
Uberschreitung der Querkrafttragfihigkeit zuriick, die durch eine Querbewehrung nur bis zur
zweifachen Betonquerkrafttragfahigkeit Vramax = 2-Vraet gesteigert werden kann. Die hier
gezeigten numerischen Untersuchungen machen deutlich, dass die Verankerung der
Riegelbewehrung in der Druckzone liegen muss. Ansonsten kommt es zu einer Abnahme der
Knotentragfahigkeit. Eine  Stiitzennormalkraft verbessert die Tragfahigkeit der
Rahmenendknoten erheblich. Fiir die Bemessung der Konstruktion muss anhand eines
Stabwerkmodells oder einer einfachen Querschnittsbemessung im Bereich der Verankerung
nachgewiesen werden, dass die Ankerkopfe in der Druckzone bzw. hinter der
Stiitzenldngsbewehrung liegen und die Biigelbewehrung ausreichend dimensioniert ist. Die

Bemessung der Biigelbewehrung kann anhand des Stabwerkmodells oder der
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Bemessungsgleichung von Roeser vorgenommen werden. Liegen die Ankerkopfe auBerhalb
der Betondruckstrebe im gerissenen Beton kann theoretisch Versagen durch Bildung eines
Betonausbruchkegels auftreten. Dieser Fall wurde in den numerischen Untersuchungen sowie
den experimentellen Untersuchungen von Roeser nicht behandelt. Diese Bruchart sollte
dadurch verhindert werden, dass die Ankerkdpfe — wie in der Zulassung [DIBT, 2002]
gefordert — hinter der Stiitzenldngsbewehrung liegen miissen. Ist dies nicht zu gewihrleisten,
wird vorgeschlagen die Tragfdhigkeit des Rahmenendknotens bei Auftreten eines
Betonausbruchkegels nach der CC-Methode zu berechnen. Die Ankerkdpfe befinden sich in
unmittelbarer Entfernung zu zwei Betonoberflichen. Daher ist auch ein lokaler
Betonausbruch im Bereich der Kopfe moglich. Diese Bruchart wurde in den numerischen
Untersuchungen sowie den Versuchen von Roeser nicht beobachtet. Sie kann jedoch
prinzipiell nicht ausgeschlossen werden. Daher sollte die Bruchlast bei Versagen durch
seitlichen Betonausbruch nach Hoffmann [2005] ermittelt werden, wobei der {iber
Verbundspannungen eingeleitete Teil der Riegelzugkraft bei der Berechnung der am Anker

auftretenden Kraft beriicksichtigt werden muss.
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9 Stitze-Fundament-Verbindung

9.1 Einfiihrung

Fertigteilstiitzen werden héufig mit Ankerstiben in einem Ortbetonfundament verankert.
Dazu kommen Ankerbolzen und Stiitzenschuhe zum Einsatz. Diese Ankerbolzen reichen in
den meisten Féllen nicht bis zur unteren Bewehrungslage des Fundamentes, sondern werden
mit der in der Zulassung festgelegten Verankerungstiefe eingebaut. Die Ankerkrifte miissen
somit iiber Betonzugkrifte in die Fundamentbewehrung eingeleitet werden. In DIN 1045-1
[2001] wird im Kapitel ,,Nachweise in den Grenzzustdnden der Tragfahigkeit* gefordert, dass
die Zugfestigkeit des Betons nicht bertlicksichtigt werden darf. Demzufolge miissen die
Ankerstiibe durch eine Anschlussbewehrung mit der entsprechenden Ubergreifungslinge mit
der Biegezugbewehrung des Fundaments verbunden werden. Da diese Anschlussbewehrung
zu deutlich hoheren Montage- und Materialkosten fiihrt und in der Praxis héufig nicht
vorhanden ist, soll im Rahmen dieser Forschungsarbeit gekldrt werden, unter welchen
Voraussetzungen auf eine Anschlussbewehrung verzichtet werden kann. Ziel dieser
Untersuchungen ist die Erarbeitung eines Bemessungsmodells und von konstruktiven
Richtlinien fir die Bewehrung von Fundamenten mit Ankerbolzen ohne

Anschlussbewehrung.

9.2  Ausbruchlast der Ankerstibe nach CC-Verfahren

In den folgenden Abschnitten werden die Zugkréfte in den Ankerstdben bei Hochstlast mit der
Ausbruchlast nach CC-Verfahren verglichen. Daher wird in diesem Kapitel das CC-Verfahren
fiir das Ausgangssystem der numerischen Parameterstudie 2 (Kapitel 9.3.2) detailliert

dargestellt.

Zunachst wird die Ausbruchlast eines einzelnen Ankers in der freien Bauteilflache berechnet:

N¢, =15,5-h°\JB, =15,5-184"* mm- [33 m':'nz =222, 2kN Gleichung (9.1)

Die Gruppenausbruchlast der zwei gezogenen Anker berechnet sich nach folgender

Gleichung.

N,.= A Ny v, Gleichung (9.2)

u,c 0
n
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Dabei wird das Verhéltnis der auf die Betonoberflidche projizierten Ausbruchfliche und ein
Term zur Berlicksichtigung des Randeinflusses bertlicksichtigt. Der Term zur

Bertiicksichtigung des Einflusses der Druckzone wird vernachléssigt.

hg=400
54=300 |
3 hgr=552
Stutzenquerschnitt
X -
] i
o = E §
2 s;I . 5
L lg\l o =
F-=] o ﬁ
-IICI.I_
zogene Anker
v Fundamentgrundri
$4=300 .
projizierte Ausflache (als Rechteck vereinfacht)
Abb. 9-1: Ermittlung der projizierten Ausbruchfldchen
A’ =9-h2 =9.184% =304.704mm? Gleichung (9.3)

=3-h,-(2-1,5-h, +5,)=3-184-(2-1,5-184+300) = 470.304mm?  Gleichung (9.4)
,N ef ef 2

Der kritische Randabstand betragt:

Con =L5-hy =1,5-184 =276mm < vorhc = 286,5mm Gleichung (9.5)
= =10 Gleichung (9.6)
N, . = A o, 470304 .222,2-1=343kN Gleichung (9.7)

A Ven = 304704

Liegt der Ankerkopf bzw. die Ankerkopfe im gerissenen Beton, so reduziert sich die
Ausbruchlast um 25%.

N =0,75-N,,=0,75-343=257,2kN Gleichung (9.8)

u,c,gerissen

Aus der Ausbruchlast nach CC-Verfahren kann das Moment im Stiitzenquerschnitt iber den

inneren Hebelarm der Stiitze berechnet werden.

M=N,.-z=N, -d=N, -0,9-d; =343-0,9-0,35=108,0kNm Gleichung (9.9)
M, =0,75-M =81,0kNm (gerissener Beton) Gleichung (9.10)
mit dg =h — hs = = 400—@ =350mm Gleichung (9.11)
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9.3 Numerische Untersuchungen

9.3.1 FE Studie I an groen Fundamenten (FE-Studie I)

9.3.1.1 Einflihrung

In der Parameterstudie I werden numerische Untersuchungen mit dem Programm MASA an
Stiitze-Fundament-Verbindungen durchgefiihrt. Die Fundamentabmessungen werden dabei so
gewihlt, dass sich kein globales Versagen des Fundaments einstellen kann. Der Anschluss der
Stiitze an das Fundament erfolgt iiber vier Ankerstibe. Da die Stiitze auf Biegung mit
Normalkraft beansprucht ist, werden nur zwei der vier Anker auf Zug beansprucht. Es werden
gerippte Ankerstdbe mit einem Durchmesser d; = 39mm, einem Kopfdurchmesser dk = 90mm
und einer effektiven Verankerungsldnge her=495mm verwendet. Ausfiihrliche Angaben zu

den Untersuchungen finden sich in [Bruckner, 2001].

9.3.1.2 Geometrie und Belastung des Referenzsystems

In Abb. 9-2 sind die Geometrie des Systems und die Belastung des Referenzsystems

dargestellt. Die geometrischen Abmessungen des Referenzsystems sind in Tab. 9-1

aufgelistet.

Lange bzw. Hohe [mm] | Querschnittshohe [mm] | Querschnittsbreite [mm]
Fundament 10.000 1.000 1.800
Stiitze 10.000 400 400

Tab. 9-1: Geometrische Abmessungen des Referenz-Fundaments

Die Verankerungstiefe der Ankerstibe betrigt h.e=495mm. Die Belastung des Systems
erfolgt iliber eine horizontal angreifende Verschiebung am Stiitzenkopf. Das Fundament ist
elastisch gebettet. Fiir die Bemessung und konstruktive Durchbildung des Fundaments und
der Stiitze wurde ein Einspannmoment der Stiitze in das Fundament von M = 300kNm
angenommen. Aus der Biegebemessung der Stiitze und der Biegebemessung des Fundaments
unter Beriicksichtigung der elastischen Bettung ergeben sich die erforderlichen

Bewehrungsstahlquerschnitte. Die Biegebewehrung des Fundaments wird iiber die gesamte

118




Linge modelliert und nicht abgestuft. In Fundamentquerrichtung wird in Ubereinstimmung
mit DIN 1045-1 20% der Langsbewehrung beriicksichtigt. Das Fundament erhilt keine
vertikale Bewehrung (Biigel). Die Bewehrung der Stiitze besteht aus 4®39. Eine

Biigelbewehrung ist nicht vorgesehen.
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Abb. 9-2: Abmessungen und Belastungen des Ausgangsfundaments

Die Umsetzung in ein FE-Modell erfolgte mit Hexaederelementen fiir den Beton und die
elastische Bettung. Die Ankerstibe sind mit 1-dimensionalen bar-Elementen modelliert. Bei
der Berechnung kamen die Methode der konstanten Steifigkeitsmatrix und die
Rissbandmethode zum Einsatz. Um die Rechenzeit zu verkiirzen und die Stabilitidt der
Berechnung zu gewéhrleisten, sind einige Bereiche der Betonelemente der Stiitze und des
Fundaments mit einem linear elastischen Materialmodell versehen. Die Elementierung und
die Einteilung der Bereiche ist in Abb. 9-3 zu sehen. Das Fundament wird auf einer
Kontaktschicht gelagert, um eine elastische Bettung zu simulieren. Diese Kontaktschicht kann
nur Druckkrifte {ibertragen. Die Kalibrierung der Kontaktschicht ist in Kapitel 6.8
beschrieben. Fiir die hier gezeigten numerischen Berechnungen betrdgt die Bettungsziffer

¢ =100.000kN/m?>. Dies entspricht ungefihr einem Kiesboden.
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£ Fundament Beton linear elastisch
Stitze Beton linear elastisch

£ Fundament Beton nicht linear elastisch
Elastische Bettung

Querschnitt Ankerstabe
obere Lage
o Biegezugbewehrung
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Abb. 9-3: Finite Elemente Netz Stiitze-Fundament-Verbindung-Studie I

Fir die Materialien Beton und Stahl wurden die folgenden Materialeigenschaften

angenommen.

Beton Stahl
E-Modul Ec |={30.500 |[MPa |E-Modul E; |={200.000 |MPa
Querdehnzahl 0 [=10,18 Querdehnzahl |1 [=]0,33
Zugfestigkeit fe |[=12,6 MPa | Streckgrenze fy, |= Y
Druckfestigkeit |f. |[=[25 MPa
Bruchenergie Gr |=]0,08 N/mm

1) Linear elastsich

Tab. 9-2: Materialeigenschaften

9.3.1.3 Parameterstudien

Im Zuge von Parameterstudien wurden die Fundamentbreite, die Fundamenthdhe, die
Fundamentldnge, die Stiitzenabmessung, die Stiitzennormalkraft und die Stiitzenquerkraft des
Referenz-Systems variiert. Einen Uberblick iiber die variierten Parameter gibt Tab. 9-3. In der
Tabelle sind die Ausgangswerte gelb unterlegt gekennzeichnet. Es wird immer nur ein

Parameter variiert. Die restlichen Parameter werden auf den jeweiligen Ausgangswert gesetzt.
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Variation Fundamentbreite Fundament- Variation Fundamenthéhe
Fundamentlange = 10.000 mm breite [mm] Fundamentlange = 10.000 mm Egagainn:%r;t—
Fundamentbreite = 600 Fundamentbreite = 1000 mm 600
Fundamenthshe = 1000 mm 1000 Fundamenthéhe = 200
Stitzenquerschnitt = 400 mm x 400 mm 1400 Stutzenquerschnitt = 400 mm x 400 mm 800
Stitzennormalkraft = 0 kN 1800 Stutzennormalkraft = 0 kN 900
Stutzenquerkraft = 0,1*M kN 2000 Stutzenquerkraft = 0,1*M kN

2600 1000
Variation Fundamentldnge Variation Stiitzenabmessung
Fundamentlange = :;l:‘nia{:]ﬁ?]t- Fundamentlange = 10.000 mm SLL:‘&T:.‘?ETJ;-]
Fundamentbreite = 1000 mm g Fundamentbreite = 1000 mm g
Fundamenthéhe = 1800 mm gggg Fundamenthéhe = 1800 mm 383"283
Stutzenguerschnitt = 400mm x 400mm 8000 Stutzenquerschnitt = 500x500
Stiitzennormalkraft = 0 kN 10000 Stiitzennormalkraft = 0 kN SOOXBOO
Stutzenquerkraft = 0,1*M kN Stutzenquerkraft = 0,1*M kN X
Variation Stiitzennormalkraft Stutzennormal|  Variation Stiitzenquerkraft
Fundamentlange = 10.000 mm kraft [kN] Fundamentlange = 10.000 mm
Eungameniﬁrﬁiie_i‘iaooogj mm 10g iﬁ;g:mgziﬁgf:‘kﬂoﬂgﬁg Stutzenquer
sruqz:f%ilrsihiiﬁ = 400n:nn:n x 400 mm 200 Stutzenquerschnitt = 400 mm x 400 mm kraft [kN]
Stil = 400 Stutzennormalkraft = 0 kN 0,1°M

tutzennormalkraft = = )

Stiitzenquerkraft = 0,1*M kN 800 | stutzenquerkratt = 1,0°M

1) Gelb markierten Werte stellen Referenzwerte dar

2) M = Moment an der Einspannstelle

Tab. 9-3: Uberblick iiber variierte Parameter, hes = 495mm = const.

9.3.1.4 Prinzipielles Tragverhalten des Referenzsystems

Zunichst wird das Tragverhalten des Referenzsystems genauer untersucht und beschrieben. In
einem ersten Belastungsschritt wird die Konstruktion mit ihrem Eigengewicht belastet.
AnschlieBend wird eine horizontale Verschiebung auf den Stiitzenkopf aufgebracht. Durch
den langen Hebelarm von 10m entsteht dadurch eine nahezu reine Biegemomentbelastung an
der Einspannung der Stiitze in das Fundament. Mit ansteigendem Biegemoment kommt es
dann zur Biegerissbildung am Stiitzenanschnitt. Weitere Risse im Bereich der Stiitze treten
bei der Berechnung nicht auf, da die Stiitze als linear-elastisch angenommen wurde. Dies hat
jedoch keinen Einfluss auf das Tragverhalten der Stiitze-Fundament-Verbindung. Abb. 9-4
zeigt die Rissbildung im Fundament und Stiitzenanschnitt. Die rot kolorierten Bereiche stellen
dabei Dehnungen €;;>1% dar. Die Definition der Schnitte durch das Fundament kann Abb.
9-5 entnommen werden. Schon vor Erreichen der Maximallast kommt es zu einer von den
Ankerkopfen ausgehenden Rissbildung. Dabei breitet sich die Schidigung hauptséchlich in
zwei Richtungen aus. Zum einen verlduft der Riss diagonal in Richtung Druckzone der Stiitze

und zum anderen in horizontaler Richtung.
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Schnitt A-A Schnitt B-B Schnitt C-C
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1) vor Hochstlast
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2) bei Hochstlast

() a

3) nach Héchstlast i

& P

Abb. 9-4: Hauptzugdehnungen ¢;; vor, bei und nach Erreichen der Hochstlast in
verschiedenen Schnitten (Schnittfiihrung in Abb. 9-7)
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Abb. 9-5: Langsschnittfiihrung in Abb. 9-4

Das Rissbild in Schnitt C-C zeigt, dass das Fundament erst nach Uberschreitung der
Hochstlast in seiner kompletten Breite durchtrennt wird. Der Verlauf der Rissbildung im
Querschnitt des Fundaments ist in Abb. 9-6 zu sehen. Man kann erkennen, dass der Verlauf

des Risses bei Hochstlast nur bis zur Mitte der Fundamentquerschnittsbreite reicht.
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m Stiutze nicht dargestelit J>I<‘

Langsschnitt durch Anker Querschnitt durch Anker,

Abb. 9-6: Verlauf der Hauptzugdehnungen ¢;; bei Hochstlast (Risse) in Léngs- und
Querrichtung (Schnitt durch den gezogenen Anker)

Anhand von Schnitt B-B (Abb. 9-4) sieht man eine grofvolumige Zerstorung des Betons
entlang des Ankers. Diese ist aber nur aufgrund der Darstellung von so grofler Ausbreitung.

Die eigentliche Schiadigung findet nur in einer Reihe der Elemente statt (Rissbandmethode).

In Abb. 9-7 ist die Ankerkraft im Bereich des Stiitzenanschnitts iiber der
Ankerkopfverschiebung und die Belastung durch eine horizontale Stiitzenkopfverschiebung
abgebildet. In der Last-Verschiebungskurve sind die Punkte Stiitzenanriss, Entstehung des
Risses im Bereich des Ankerkopfes sowie die Punkte 1, 2 und 3 markiert. Diese stellen die
Zustinde vor Erreichen der Maximallast (1), bei Maximallast (2) und nach Erreichen der
Maximallast (3) in Abb. 9-4 dar. Vom Standpunkt der Befestigungstechnik aus betrachtet,
erfolgt das Versagen durch Ausbrechen der gezogenen Ankerstibe aus dem Beton und damit

durch Versagen der diagonalen Druckstrebe.

1 812kN 12
n
600 1 Betonausbruchslast "

L™

500 _ Ankerbolzen Fliellgrenze

Ankerkraft und I
Verschiebung am Kopf

Ankerkopf-Kraft [kN]
g

m Anriss am Ankerkopf
100 4 /
i Stitzenriss 1.94mm PR
00 05 1,0 15 20 25 30 S
Ankerkopf-Verschiebung [mm]

Abb. 9-7: Ankerlast im Bereich des Kopfes der gezogenen Anker iiber der Ankerverschiebung
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9.3.1.5 Ergebnisse der Parameterstudie

Die Ergebnisse der Parameterstudie werden anhand von Diagrammen dargestellt. Im jeweils
linken Bild werden die Ankerzugkrifte am Stiitzenanschnitt iiber der vertikalen
Ankerverschiebung dargestellt. Im rechten Bild sind die Ankerkréifte am Stiitzenanschnitt
iiber dem variierten Parameter aufgetragen. Zusétzlich sind noch die rechnerischen Traglasten
fiir gerissenen und ungerissenen Beton nach dem CC-Verfahren [Fuchs, Eligehausen, 1995]

(vgl. Abschnitt 9.2) aufgetragen.

Fundamentbreite:

Die Finite-Elemente-Berechnungen werden mit Fundamentbreiten bg = 600mm, 1000mm,
1400mm, 1800mm, 2200mm und 2600mm durchgefiihrt. Die untersuchten Systeme zeigen
ein grundsdtzlich gleiches Tragverhalten. Mit zunehmender Fundamentbreite steigen die
Traglasten an. Wie schon bei dem Grundsystem bilden sich bei allen Systemen ein
horizontaler und ein diagonaler in Richtung der Druckzone unter der Stiitze verlaufender Riss.
Die Léange der Risse ist jedoch bei zunehmender Breite geringer. Auch in Querrichtung nimmt
die Rissldnge stark mit zunehmender Fundamentbreite ab. Ab einer Breite von br > 1800mm
wird das Fundament in Querrichtung nicht mehr komplett durchtrennt. Bei schmalen
Fundamenten kann sich kein vollstindiger Ausbruchkegel bilden und damit sind die
Traglasten geringer. Ab einer Fundamentbreite von bp>1800mm kann sich der

Ausbruchkegel vollstindig ausbilden. Eine Traglaststeigerung kann nicht mehr beobachtet

werden.
700 700

— 600 = 600

3 £

£ 500 £ 500

c c

ey <

[5] [

2 400 2 400+

z —— b= 600 =

& 300 = b=1000 & 300

=

© —— b=1400 5

< 2004 — X 200+

5 b=1800 5

< 100 —— b=2200 < 100 - Ausbruchslasten nach FE-Berechnung

< —— b=2600 < 1 Ausbruchslast nach CC-Bemessung ungerissen

0 0 Ausbruchslast nach CC-Bemessung gerissen
T T T T T T T T ——————— 77—
00 05 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 600 800 1000 1200 1400 1600 1800 2000 2200 2400 2600
Ankerverschiebung am Anschnitt [mm] Fundamentbreite [mm]

Abb. 9-8: Variation der Fundamentbreite
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Fundamenthohe:

Die Finite-Elemente-Berechnungen werden mit Fundamenthéhen hg=600mm, 700mm,
800mm, 900mm und 1000mm durchgefiihrt. Wie schon bei dem Grundsystem bildet sich bei
allen untersuchten Konstruktionen ein horizontaler und ein diagonaler in Richtung der
Druckzone unter der Stiitze verlaufender Riss. Da die Ankerkopfe bei dem Fundament mit der
Ho6he hg = 600mm nur 100mm von der Unterkante entfernt liegen, wird das ganze Fundament
durch diese Risse durchtrennt. Dies fiihrt zu einer geringeren Traglast der Stiitze-Fundament-

Verbindung. Mit zunehmender Fundamenthohe steigt die maximale Ankerkopfkraft an.

800 800

700 700 - ///
600 | 600

z z
) X,
E 500 E 500
@ g
& 400+ £ 400
£ £ .
©
300 © i
i ——h_=600mm & 300 ]
T 200+ = h=700mm £ 200+
x ——h,=800mm el | Ausbruchslast nach FE- Berechnung
< 1004 ——h_=900mm g w0d T Ausbruchslast nach CC-Bemessung ungerissen
h.=1000mm | - Ausbruchslast nach CC-Bemessung gerissen

0 T T T T T T T T T 0 T T T T T
00 05 1,0 15 20 25 30 35 40 45 50 600 700 800 900 1000 1100

Ankerverschiebung am Anschnitt [mm]

Fundamenthéhe [mm]

Abb. 9-9: Variation der Fundamenthohe

Fundamentlinge:

Die Finite-Elemente-Berechnungen werden mit Fundamentlingen lp =4000mm, 6000mm,
8000mm und 10000mm durchgefiihrt. Wie schon bei dem Grundsystem bildet sich bei allen
Systemen ein horizontaler und ein diagonaler in Richtung der Druckzone unter der Stiitze
verlaufender Riss. Alle berechneten Geometrien zeigen bis auf das System mit einer
Fundamentldnge 1Ir =4000mm ein identisches Tragverhalten. Bei diesem kommt es zum
Kippen der Konstruktion. Dies war aufgrund von Gleichgewichtsbetrachtungen zu erwarten.

Die maximale Ankerkopfkraft ist unabhiingig von der Fundamentlénge.
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Abb. 9-10: Variation der Fundamentldnge

Stiitzenabmessung:

Die Finite-Elemente-Berechnungen werden fiir die Stiitzengeometrien 300x300mm,
400x400mm, 500x500mm und 600x600mm durchgefiihrt. Dabei wird die Betondeckung der
Ankerstdbe konstant gehalten. Das bedeutet, dass der Hebelarm der Stiitze ansteigt. Die Lage
der Anker und die Stiitzengeometrie sind in Abbildung Abb. 9-11 dargestellt.

Stiitze 300 x 300 Stiutze 600 x 600 Stitze 500 x 500 Stitze 600 x 600
500 600 ‘
g [
. 400 éo 400 50 20 500 at
éo ggg { e 13- [o o}
50 L ! B T k
g S - o P o ° P | :
o} 0
S o o o
(] o
g3 83 28
@ © S o) o) 3
‘ 3. - 8/ |o e o
T ~7 o |0 .0
Ankerstabe Ankerstabe e e

Ankerstabe Ankerstébe

Abb. 9-11: Lage der Anker und die Stiitzengeometrie

Wie schon bei dem Grundsystem bildet sich bei allen Systemen ein horizontaler und ein
diagonaler in Richtung der Druckzone unter der Stiitze verlaufender Riss. Die Steigung des
Diagonalrisses wird aus geometrischen Griinden mit steigender Stiitzenbreite kleiner. Die
maximale Ankerkraft am Stiitzenanschnitt nimmt mit zunehmender
Stiitzenquerschnittsabmessung ab. Der Grund fiir die Abnahme der Traglast bei zunehmender
Querschnittabmessung ist darauf zuriickzufiihren, dass bei kleinerer Stiitzenbreite der

Druckkegel unter der Stiitzendruckzone den gesamten Bereich der Rissbildung iiberlagert. Mit
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zunechmendem Abstand nimmt die Ankerausbruchlast nach CC-Verfahren zu. Da die
Fundamentbreite bei dieser Parameterstudie jedoch konstant gehalten wurde, gewinnt der
Randabstand mit groBer werdendem Ankerachsabstand an Bedeutung. Die Uberlagerung
dieser beiden Effekte fiihrt dazu, dass die Ausbruchlast nach CC-Verfahren nahezu konstant
bleibt.

800 800

700 - 700
Z 600 é 600
£ 500 £ 500+
[ [
@ I 1
£ 400 £ 400
€ € )}
E 300 S 300 -
E= &=
g —+—300 x 300 g 1
200 N X 200
2 400 x 400 2 i Ausbruchlast nach FE-Berechnung
c ——400 x 500 c :
<< 100 600 x 600 < 100 Ausbruchlast nach CC-Bemessung ungerissern

—t .
X g Ausbruchlast nach CC-Bemessung gerissen
0 T 1T T T T T T T T 1T LI 0 T T T T T
00 05 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 300 350 400 450 500 550 600
Ankerverschiebung am Anschnitt [mm] Stiitzenquerschnittshdhe x -breite [mm x mm]

Abb. 9-12: Variation der Stilitzenabmessung bzw. des Ankerabstandes

Stiitzennormalkraft:

Die Finite-Elemente-Berechnungen werden mit Stiitzennormalkriften von N =0, 100kN,
200kN, 400kN, 600kN und 800kN durchgefiihrt. Die Ankerkraft am Anschnitt nimmt mit
steigender Normalkraft zundchst leicht zu. Dies hingt damit zusammen, dass die Rissbildung
im Bereich des Ausbruchkegels durch die Druckzone unter der Stiitze behindert wird. Mit
zunehmender Normalkraft kommt es zu einer steigenden Biegebeanspruchung des
Fundaments und damit auch zur Bildung von Biegerissen im Fundament. Diese reichen bei
einer hoheren Normalkraft bis in die Verankerungszone hinein und fithren zu einer Abnahme
der Hochstlast. Bei einer Normalkraft von 800kN kommt es infolge der Biegerisse zu einer

Abnahme der Hochstlast.
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Abb. 9-13: Variation der Stiitzennormalkraft

Querkraft:

Um den Einfluss einer Querkraftbelastung auf die Traglast der Stiitze-Fundament-Verbindung
zu uberpriifen, wurde die Parameterstudie Fundamentbreite mit einer deutlich groferen
Querkraftbelastung nochmals durchgefiihrt. Dafiir wurde die Stiitze auf eine Hohe von
lst=1,0m gekiirzt. Damit ergibt sich bei gleichem Biegemoment eine 10-fach hohere
Querkraftbelastung. In Abb. 9-14 ist die Ankerkopfkraft des modifizierten Grundmodells
(Stlitzenhdhe hg; = 1,0m) tliber der Ankerkopfverschiebung aufgetragen. Aulerdem wurde die
Bemessungslast fiir zentrischen Zug (N, = 555,0kN) und die reduzierte Bemessungslast fiir
die gerissenen Beton (N .q = 0,7N, = 388,56kN) angegeben.

700 - 685,4kN
| Bruchlast nach CC-Verfahren
—_ 555kN fiir ungerissenen Beton—~"--~ &
=" 600 =
< | 639,9kN
=
‘© 500+
< ]
[&]
D 400
< i Bruchlast nach CC-Verfahren
% 300 4 388,5kN flr gerissenen Beton
= ]
o
£ 200
o}
= 100 4 —e— Referenzmodell ohne Querkraft
< -~ Referenzmodell mit Querkraft
0 e REanaasE REARERRLE REanaasE REanaasE REEamaIE
0 1 2 3 4 5 6

Ankerverschiebung am Anschnitt [mm]

Abb. 9-14:  Vergleich der  Ankerkopfkraft iiber = Ankerkopfverschiebung des

Referenzmodells mit und ohne Querkraftbelastung
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Wie erwartet ist die Traglast bei dem System mit hoherer Querkraft kleiner als bei einem
System mit kleinerer Querkraftbelastung. Die Abnahme betrédgt jedoch nur 7%. Die nach CC-

Verfahren berechneten Traglasten liegen auf der sicheren Seite.

9.3.1.6 Vergleich Traglasten nach FE-Berechnung mit CC-Verfahren

Da das Versagen der Stiitze-Fundament-Verbindungen durchaus als Ausbruch der gezogenen
Ankerstidbe bezeichnet werden kann, ist der Vergleich mit den Ausbruchlasten nach CC-
Verfahren gerechtfertigt. Der Vergleich der Hochstlasten der FE-Berechnungen mit den
Traglasten nach CC-Verfahren zeigt, dass die Bemessung nach CC-Verfahren sichere
Ergebnisse liefert. In keinem Fall lag die rechnerische Traglast nach dem CC-Verfahren {iber

der Versagenslast der FE-Berechnungen.

9.3.2 FE Studie II an kleinen Fundamenten (FE-Studie 2)

9.3.2.1 Einfiihrung

In der vorangegangenen FE-Studie wurde das Tragverhalten von Stiitze-Fundament-
Verbindungen untersucht. Dabei hatte das Fundament sehr groBe Bauteilabmessungen, so
dass es immer zu einem lokalen Versagen der Verbindung kam. Das Fundament wurde dabei
nur geringfligig beansprucht und wies in der Regel keine Risse auf. Eine Ausnahme bildete
die Parameterstudie der Fundamenthohe. Die kleinste Fundamenthéhe betrug hy = 600mm
und es bildeten sich Biegerisse an der Fundamentunterkante. Dies fiihrte zu einem relativ
starken Riickgang der Traglast (vgl. Abb. 9-9). Daher wurde eine Parameterstudie mit
Fundamenten durchgefiihrt, die relativ kleine Querschnittsabmessungen aufweisen. Bei diesen

Fundamenten ist in der Regel mit einer ausgepriagten Biegerissbildung zu rechnen.

9.3.2.2 Geometrie und variierte Parameter

Die Fundamentlinge wird mit 1 = 5710mm relativ gro3 gewéhlt, um ein Kippen bzw. eine
klaffende Fuge zu vermeiden. Die Breite des Fundaments bp =873mm (=s + 2%1,5%*hs)
richtet sich nach der Vorgabe, dass ein Ankerabstand zum Rand entsprechend der 1,5-fachen
Verankerungstiefe eingehalten wird. Die Verankerungstiefe wird mit her= 184mm so

festgelegt, dass beim Ausgangsfundament kein StahlflieBen auftreten soll, wenn die Traglast
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der beiden gezogenen Anker nach CC-Verfahren berechnet wird. Die Fundamenthohe wird
mit hp =242mm moglichst klein gewédhlt. Sie berechnet sich aus der Verankerungstiefe
hes = 184mm, der Kopthohe von k = 12mm, einem minimalen Abstand der Unterkante des
Kopfes zur wunteren Biegebewehrung des Fundaments von hgig=10mm, dem
Biegebewehrungsdurchmesser dj=16mm und einer Betondeckung von c¢=20mm. Die
Schicht der elastischen Bettung wird fiir die numerische Simulation mit einer Hohe von
50mm angenommen. Die Stiitze wird mit 400mm x 400mm angenommen. Der Achsabstand
der Anker betrdgt s =300mm. Die Hohe der Stiitze wird in der numerischen Simulation mit
hg; = 10.000mm angenommen. Der Grund fiir diese groBe Hohe ist, dass bei einer moglichst
geringen Horizontalkraft am Stiitzenkopf ein moglichst grofes Biegemoment an der
Einspannstelle der Stiitze in das Fundament einstehen soll. Um einen Vergleich zu einer
Stiitze-Fundament Verbindung mit herkdémmlicher Bewehrung ziehen zu kdnnen, wurde
aullerdem ein System mit abgebogenen Ankerstiben modelliert. Die Belastung des Systems
erfolgt teilweise durch das Eigengewicht des Fundaments, teilweise durch eine vertikale,
kraftgesteuerte Belastung auf die Stiitze und eine horizontale Verschiebungslast auf den
Stiitzenkopf. Die Abmessungen des Ausgangssystems und die Belastungen zeigt Abb. 9-15.
Einen Uberblick, welche Parameter variiert wurden, ist in Tab. 9-4 gegeben. Eine
ausfiihrliche Auflistung der variierten Parameter ist in Anhang 13.2 abgedruckt. Die

ausfiihrliche Dokumentation der FE-Studie 2 findet sich in [Bruckner, 2004]

Variierte
Parameter i %ﬂ
) S0 on 5
e £ |8 |B |5 2 |5
: & B3 2 |8 |z [z |E |2
b= =y = M = = = o
= |5 15 |E |2 |2 [E |IE B %
= B [E |8 |12 13 |&% |8 |8 |8
g S S = o 2 0 s = <
Untersuchte\ £ |8 |8 (¢ [& |2 |5 |& |& |3
o = =] [P} . _- = Ha
Systeme Z = = > M o i < < &
Anker X X X X X X X X X X
Abgebogene X X X X X X
Bewehrung

Tab. 9-4: Ubersicht iiber variierte Parameter
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Abb. 9-15: Abmessungen und Belastungen des Ausgangsfundaments

9.3.2.3 FE-Modellierung

Die Stiitze, das Fundament, die elastische Bettung und die Ankerstibe werden als 3-D
Elemente modelliert. Um die Ankerstibe herum wird eine Kontaktschicht generiert, welche
die Verbundeigenschaften zwischen einem gerippten Betonstahl und dem Beton simuliert. Die
Biegebewehrung im Fundament in Langs- und Querrichtung wird mittels 1-D-bar-Elementen
abgebildet. Der Verbund zwischen den Stabelementen und den umliegenden Betonelementen
ist starr, d.h. es kann kein Schlupf der Bewehrung stattfinden. Bei der Modellierung der FE-
Netze wird darauf geachtet, dass bei den unterschiedlichen Studien die Netze dhnlich sind und
die Elemente ungefihr die gleichen Abmessungen besitzen. Auflerdem wird die
Elementierung in den Bereichen, in denen nicht mit einem Versagen bzw. einer Rissbildung
gerechnet wird, stark vergrofert. Damit wird versucht, die Rechenzeit zu reduzieren. In Abb.
9-16 ist das Ausgangsfundament mit abgebogener Bewehrung (in diesem Bild nicht zu

erkennen) mit der Unterteilung in die verschiedenen Material- und Netzbereiche abgebildet.
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Abb. 9-16: FE-Netz mit Unterteilung in verschiedene Material- und Netzbereiche

In Abb. 9-17 sind die Detailbereiche der Systeme mit abgebogener Bewehrung (Abb. 9-17 a)
und mit Ankerstiben (Abb. 9-17 b) dargestellt. Neben der abgebogenen Bewehrung und den

Ankerstében ist die Lage der oberen und unteren Biegebewehrung des Fundaments erkennbar.
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Abb. 9-17: Detail der FE-Netze mit a) herkommliche und b) Bewehrung mit Ankerstdben

In der Befestigungstechnik wird die Verankerungstiefe bei Ankerbolzen als Abstand zwischen
der Betonaufstandsfliche des Ankerkopfes und der Betonoberfliche angegeben (vgl. Abb.
9-18 a). Will man einen vergleichbaren Wert einer Stiitze-Fundament-Verbindung mit
abgebogener Stiitzenbewehrung angeben, muss eine Annahme getroffen werden. Theoretisch
kann als Verankerungstiefe der Anfang, der Mittelpunkt oder der Endpunkt der Kriimmung
der abgebogenen Bewehrung herangezogen werden. Die drei moglichen Punkte sind in Abb.
9-18 b) dargestellt. Bis auf wenige Ausnahmen liegt bei den Systemen mit einer abgebogenen
Bewehrung der horizontale Stab in Hohe der Biegezugbewehrung und damit am Ende der
Kriimmung. Daher wird bei allen Systemen der Abstand der Achse des horizontalen Teils der
abgebogenen Bewehrung zur Fundamentoberkante als effektive Verankerungstiefe
angegeben. Damit ist die Verankerungstiefe dieser Systeme immer etwas groBBer als die der

dazugehorigen Systeme mit Ankerstdben. Betrachtet man den Abstand des Mittelpunkts der
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Krimmung von der Betonoberflache als effektive Verankerungstiefe, so ist hes ungefahr

gleich groB wie bei den untersuchten Systemen mit Ankerstében (vgl. Abb. 9-18).

AA
®
* ____|/Anfangspunkt y
[y I = nn s : j Mittelpunkt  }
g = | S - - =" Endpunkt——
a) System mit Ankerstab b) System mit abgebogener Bewehrungsstab

Abb. 9-18: Definition von hes bei Systemen mit abgebogener Bewehrung

9.3.2.4 Belastung

Bei einem Teil der numerisch simulierten Stiitze-Fundament-Verbindungen wird das
Eigengewicht des Fundaments beriicksichtigt. Dies erfolgt durch die Angabe der
Materialwichte in der jeweiligen Materialdatei. Die Materialwichte von Stahlbeton betrdgt in
der Regel y=0,000025N/mm?*. Bei der FE-Berechnung wird das Eigengewicht im ersten
Lastschritt beriicksichtigt. Je nach berechnetem System wird eine Stilitzennormalkraft von
N = 0kN, N = 150kN oder N = 300kN auf den Stiitzenkopt aufgebracht. Diese Belastung wird
kraftgesteuert in 10 Lastschritten auf das System aufgebracht. Die weitere Belastung erfolgt
durch eine horizontale Verschiebung am Stiitzenkopf, die in Schritten von Ax=1,0mm

aufgebracht wird.

9.3.2.5 Materialmodelle

Die in den einzelnen FE-Studien verwendeten Materialparameter fiir die abgebogene
Bewehrung, die Ankerstidbe, den Beton und den Bewehrungsstahl der Biegebewehrung sind
fiir alle untersuchten Systeme gleich. Sie konnen Tab. 9-5 entnommen werden. Die
Materialparameter der elastischen Bettung fiir Lehmboden und Kies sind im Anhang 13.1.2

und fiir die Kontaktschicht um den Schaft im Anhang 13.1.1 vertafelt.
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Material E-Modul Querdehnzahl | Festigkeit

Stahl 3D (Abgebogene Bewehrung, Ankerstibe) | E; = 200.000 [N/mm?] vs=0,33 f = o0

linear elastisch

Beton (linear elastische als auch nichtlineare | E. = 29.000 [N/mm?] v.=0,18 fye = 2,2N/mm?

Betonelemente) f. = 28,0N/mm?
G¢=0,06N/mm

Bewehrungsstahl 1D (Biegebewehrung) E; =200.000 [N/mm?] vs=0,33 fyx = 1000N/mm?

Tab. 9-5: Materialparameter Stahl 3D, Beton und Bewehrungsstahl 1D

9.3.2.6 Ergebnisse der numerischen Parameterstudie

Im Rahmen dieser Parameterstudie einer Stiitze-Fundament-Verbindung wurden tiber 80 FE-
Berechnungen durchgefiihrt. Die wichtigsten Ergebnisse sind im Anhang 13.3 in Form einer
Datenbank aufgefiihrt. Im Kapitel 9.3.2.7 werden alle Berechnungen behandelt. Da die
Darstellung des Tragverhaltens und der Rissbildung jeder einzelnen Berechnung den Umfang
dieser Arbeit sprengen wiirde, werden jedoch nur die wichtigsten Ergebnisse prasentiert. Eine

ausfiihrliche Beschreibung der numerischen Parameterstudie findet sich in Bruckner [2004].

Bei allen Berechnungen wurde neben dem Biegemoment am Anschnitt der Stiitze auch die
Summe der Ankerkraft der gezogenen Anker am Anschnitt angegeben. Diese wurde aus den
Elementdehnungen der Ankerelemente berechnet. Bei vielen der so dargestellten Ergebnissen
ist die maximale Ankerkraft nicht proportional zum maximalen Biegemoment. Dies ist darauf
zuriickzufiihren, dass die Dehnungszustinde im betrachteten Stiitzenquerschnitt und damit der
innere Hebelarm sehr verschieden sein konnen. Dies wird vor allem bei unterschiedlicher
Normalkraftbelastung deutlich. Die Plausibilitit der Ergebnisse wurde durch eine
Querschnittsanalyse  unter  Zugrundelegung eines Parabel-Rechteck-Verlaufs der

Betondruckzone tiberpriift.

Bei der numerischen Berechnung der Ausgangsgeometrie wird zunichst der Unterschied der
Lastabtragung bei abgebogener Stiitzenbewehrung und geraden Ankerstiben fiir zwei
unterschiedliche Normalkraftniveaus ermittelt. Das Eigengewicht des Fundaments und der
Stiitze werden in dieser Simulation nicht berticksichtigt. Als Untergrund wird zunédchst von

Kies ausgegangen. Die geometrischen Abmessungen sind in Tab. 9-6 und die Belastung
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sowie die Lagerung (elastische Bettung) in Tab. 9-7 aufgefiihrt. Die FE-Modelle fiir das

Fundament mit Ankerstiben und mit abgebogener Bewehrung sind in Abb. 9-17 dargestellt.

FUNDAMENT STUTZE VERANKERUNG
Bezeichnung I br hr Is bs |hs | Typ |her S |Sq |ds [mm]
fkna 570 0,873 0,242 10,0 (0,4 0,4 |A 0,184 10,3 10,3 |20
tknb 570 0,873 |0,242 |10,0 (0,4 |0,4 | ABE |0,210 |0,3 (0,3 |20
Typ: ABE Verankerung mit einseitig abgebogener Stiitzenbewehrung
Typ: A Verankerung mit Ankerstiben
sl Abstand der Stiitzenbewehrung in Fundamentlangsrichtung
Sq Abstand der Stiitzenbewehrung in Fundamentquerrichtung

bis auf den Durchmesser sind alle Abmessungen in Meter [m] angegeben

Tab. 9-6: Geometrische Abmessungen

Eine Ubersicht der Ergebnisse mit Angabe der Biegemomente bei Anriss der Stiitze und bei

unterem und oberem Biegeriss im Fundament sowie bei Traglast ist in Tab. 9-8 gegeben.

AuBlerdem ist die aus den Elementdehnungen der Ankerstibe am Anschnitt ermittelte

Ankergruppenlast und die Versagensart angegeben.

EIGENGEWICHT |NORMALKRAFT LAGERUNG
Bezeichnung Fundament | Stiitze [KN]
fkna (Ankerstibe) nein nein 300 Kies
fknb (Abgebogene Bewehrung ) nein nein 300 Kies
Kies: ¢=3,0-10° kN/m?
Ton: ¢=0,2-10° kN/m?
Tab. 9-7: Belastung und Lagerung
Bezeichnung Biegeriss | Biegeriss Fundament | max.- max.- Versagens-
Stiitze [kKNm] Biegemoment | Ankerlast " | art
[kNm] unten oben [kKNm] [kN]
fkna (Ankerstibe) 23,5 71,5 158,0 1693 3437 Diagonalrifl
fknb (Abgebogene Bewehrung ) | 24,0 72,0 171,0 215,8 468,4 Diagonalrifl

1) Summe der Ankerlasten der beiden gezogenen Anker bzw. der abgebogenen Bewehrungsstibe

Tab. 9-8: Ergebnistabelle

Sowohl das System mit Ankerstiben als auch mit abgebogener Bewehrung zeigt ein

prinzipiell gleiches Tragverhalten. Zunichst tritt bei beiden Systemen ein Biegeriss im
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Bereich der Einspannung in das Fundament auf. Im weiteren Verlauf der Belastung kommt es
dann zu einer Biegerissbildung an der Unterseite und bei einem hoheren Lastniveau an der
Oberseite des Fundaments. Versagensursache ist bei beiden Fundamenten ein diagonaler Riss,
der sich von den Ankerkopfen bzw. von der Kriimmung der abgebogenen Bewehrung in
Richtung Druckzone der Stiitze ausbreitet. Dabei erreicht das System mit einer abgebogenen

Bewehrung eine um den Faktor 1,27 hohere Traglast (Abb. 9-19)

&
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Abb. 9-19: a) Biegemoment am Stiitzenanschnitt iiber der Stiitzenkopfverschiebung.
Ausgangssysteme mit abgebogener Bewehrung und Ankerstiben und einer

Normalkraftbelastung von N = 300kN, ohne Eigengewicht, b) Systemskizze

Bei beiden Systemen ist der Beton durch eine ausgepriagte Rissbildung schon vor Erreichen
der Hochstlast geschidigt. Es fillt jedoch auf, dass die Schidigung bei dem System mit
Ankerstidben deutlich groBer ist (vgl. Abb. 9-20 1a und 2a). Vor allem der Bereich zwischen
den Ankerkopfen wird bei diesem System stark beansprucht. Die starke Schiadigung bei dem
System mit Ankerstdben im Bereich des gedriickten Ankers (vgl. Abb. 9-20 1¢) kommt daher,
dass es in diesem Bereich zu einer ausgeprigten Biegerissbildung kommt. Diese wird bei dem
Fundament mit abgebogener Bewehrung durch die zusétzlich vorhandene Bewehrung

begrenzt.
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Abb. 9-20: Hauptzugdehnungen ¢€;; des Ausgangsfundaments mit 1) Ankerstiben und 2)
abgebogener Bewehrung mit einer Normalkraft von N =300kN ohne Eigengewicht a) vor

Hochstlast, b) bei Hochstlast, ¢) nach Erreichen der Hochstlast

AuBlerdem erfolgt die Umlenkung der Zugkrifte bei dem Fundament mit abgebogener
Bewehrung iiber Betonpressung im Bereich der Kriimmung. Bei dem Fundament mit
Ankerstdben wird der Beton auf Zug beansprucht. Dies ist besonders deutlich den

Abbildungen Abb. 9-20 1b und 2b zu entnehmen.

Im Zuge der numerischen Parameterstudie zeigte sich, dass die Steifigkeit der elastischen
Bettung, d.h. des Bodens, einen grofen Einfluss auf das Tragverhalten der Stiitze-Fundament-
Verbindung hat. Daher wurde eine weitere Berechnung durchgefiihrt, wobei als
baupraktisches Extrem ein sehr weicher Lehmboden gewidhlt wurde. Alle Angaben zur
Geometrie, Belastung und Lagerung bleiben unverindert. Eine Ubersicht der Ergebnisse mit
den Angaben der Biegemomente bei Anriss der Stiitze sowie der Traglast und dazu ermittelte
Ankergruppenlast ist in Tab. 9-9 gegeben. Die Werte fiir das Biegemoment bei Auftreten des

oberen und unteren Biegerisses wurden nicht ermittelt.

Bezeichnung Biegeriss Biegeriss Fundament max.- max.- Versagens-
Stiitze [kNm] Biegemoment Ankerlast V| art
[kNm] unten oben [kNm] [kN]
ton_fkna 67,4 155,0 3182 Diagonalrif3
ton_fknb 78,0 168.9 3709 Diagonalrif3

1) Summe der Ankerlasten der beiden gezogenen Anker bzw. der abgebogenen Bewehrungsstibe
Alle Angaben in [KNm]; max. Ankerlast [kN]

Tab. 9-9: Ergebnistabelle
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Abb. 9-21: Biegemoment am Stiitzenanschnitt iiber der Stiitzenkopfverschiebung des
Ausgangssystems auf weichem Untergrund gelagert mit abgebogener Bewehrung und
Ankerstdben unter einer Normalkraftbelastung von N =300kN, ohne FEigengewicht, b)

Systemskizze

Wie schon bei einer steiferen elastischen Bettung kommt es auch bei relativ weicher Bettung
zunichst zu einer Rissbildung in der Stiitze am Stiitzenanschnitt, an der Unterseite und zuletzt
an der Oberseite des Fundaments. Auch die Traglast des Systems mit abgebogener
Bewehrung ist hoher als bei dem System mit Ankerstidben. Der Steigerungsfaktor ist mit 1,09
jedoch deutlich kleiner (1,27). Das Biegemoment am Stiitzenanschnitt ist in Abb. 9-21 iiber
der horizontalen Stiitzenkopfverschiebung aufgetragen. Aufgrund des weicheren
Untergrundes kommt es bei gleichen Einwirkungen zu einer groferen Biegemomenten-
belastung des Fundaments als bei einer steifen Lagerung. Dies erklért die deutlich gréfere
Zerstorung des Betons, die in der Darstellung der Hauptzugdehnungen €11 in Abb. 9-22 zu
sehen ist. In diesen Graphiken ist deutlich zu erkennen, dass der Bereich zwischen den
Ankerkopfen an der Unterseite des Fundaments bei Ankerstdben hoher belastet ist als bei dem
System mit abgebogener Bewehrung. Ein explizierter diagonaler Riss ist bei dem Ausmal} der

Zerstorung nur schlecht zu erkennen.
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Abb. 9-22: Hauptzugdehnungen ¢€;; des Ausgangsfundaments mit 1) Ankerstiben und 2)

abgebogener Bewehrung auf weichem Untergrund gelagert mit einer Normalkraft von

N = 300kN ohne Eigengewicht a) bei Hochstlast, b) nach Erreichen der Hochstlast

Nach den Ergebnissen der vorangehenden Untersuchungen hidngt die Traglast von der

Schéadigung des Betons infolge der Biegebeanspruchung des Fundaments ab. Nachfolgend

wird daher der Einfluss der Normalkraft auf das Tragverhalten einer Stiitze-Fundament-

Verbindung mit Ankerstiben untersucht. Die geometrischen Bedingungen sind in Tab. 9-6

angegeben. Variiert wurde die Stlitzennormalkraft (N = OkN, N = 150kN und N = 300kN).

Eine Ubersicht der Ergebnisse mit Angabe der Biegemomente bei Anriss der Stiitze und bei

unterem und oberem Biegeriss im Fundament sowie bei Traglast ist in Tab. 9-10 gegeben.

Bezeichnung Biegeriss Biegeriss Fundament max.- max.- Versagens-
Stiitze [kNm] Biegemoment Ankerlast V| art
[kNm] unten oben [kNm] [kN]
fkna me_stuetze 28,5 75 82,1 82,9 231,3 Diagonalrif3
fkna_me_stuetze 150 51,0 90,2 123,6 123,6 282,7 Diagonalrif3
fkna me_stuetze 300 68,9 40,9 145,0 162,9 3287 Diagonalrif3

1) Summe der Ankerlasten der beiden gezogenen Anker bzw. der abgebogenen Bewehrungsstibe
Alle Angaben in [KNm]; max. Ankerlast [kN]

Tab. 9-10: Ergebnistabelle
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Abb. 9-23: Biegemoment am Stiitzenanschnitt iliber der Stiitzenkopfverschiebung des
Ausgangssystems unter  Beriicksichtigung des  Eigengewichts fiir  verschiedene

Normalkraftbelastungen der Stiitze (N = OkN, N = 150kN, N = 300kN), b) Systemskizze

Wie aus Abb. 9-23 hervorgeht, nimmt die Traglast einer Stiitze-Fundament-Verbindung mit
zunehmender Normalkraftbelastung deutlich zu. In dem gezeigten Beispiel ldsst sich das
Biegemoment durch eine Normalkraftzunahme von 0 auf 300kN um fast das Doppelte
steigern (1,97). Die Ankerzugkraft steigt dabei um den Faktor 1,42. Da die Stahlkraft nicht
proportional  gegeniiber dem Biegemoment ansteigt, wurde eine analytische
Querschnittsanalyse durchgefiihrt. Fiir die Querschnittsanalyse wurde ein Parabel-
Rechteckverlauf fiir die Druckspannungen angenommen. Das Ergebnis ist in Tab. 9-11. Es
zeigt sich, dass die Ergebnisse nach FE-Berechnung gut mit den analytisch ermittelten

Biegemomenten iibereinstimmen.

Fs/Fsp Mu/My (Analytisch) | My/M, o (FEM)
fkna_me_stuetze 1,00 1,00 1
fkna_me_stuetze 150 1,22 1,53 1,49
fkna_me_stuetze 300 1,42 2,00 1,96

Tab. 9-11: Verhéltnis der Stahlspannung, analytisch ermittelte Biegemomente und

Biegemomente nach FE-Berechnung
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Das Tragverhalten verdndert sich dabei nicht wesentlich. Es kommt auch weiterhin zu
Biegerissen in der Stiitze und an der Ober- und Unterseite des Fundaments. In Abb. 9-24 sind
die Rissbilder in Form der Hauptzugdehnungen €11 bei Hochstlast und kurz nach Erreichen
der Hochstlast dargestellt. In allen drei Fillen wird das Versagen durch Bildung eines
Diagonalrisses hervorgerufen. Allerdings bewirkt die Normalkraft einen vertikalen
Druckspannungszustand im Bereich der Anker, wodurch die Diagonalrissbildung bei einem
hoheren Lastniveau auftritt. Dies ist auch an dem flacher werdenden Diagonalriss zu
erkennen. Anhand der folgenden Abbildungen ist auBerdem zu erkennen, dass die
Biegerissbildung mit zunehmender Normalkraftbelastung zunimmt. Allerdings zeigen die
Bilder a) und b) in Abb. 9-24 fiir die drei unterschiedlichen Normalkraftbelastungen nicht die

die gleichen Lastniveaus.
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Abb. 9-24: Hauptzugdehnungen ¢;; des Ausgangsfundaments mit Eigengewicht und
Biegemomentenbelastung 1) N = OkN, II) N = 150kN und III) N =300kN bei a) Hochstlast
und b) nach der Hochstlast

Um den Einfluss der Fundamenthohe zu untersuchen, werden Fundamente mit 1,5-facher
Fundamenthdhe untersucht. Bei dem System mit abgebogener Bewehrung wird diese bis auf
die untere Lage der Bewehrung gezogen. Die Zugkrifte in der Biegezugbewehrung der Stiitze
konnen somit theoretisch {iber Verbundspannungen in die Biegezugbewehrung des
Fundaments eingeleitet werden. Fiir das System mit Ankerstdben werden zwei Varianten

untersucht. Zum einen wird die Verankerungstiefe h.r= 184mm des Ausgangsfundaments
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beibehalten. Zum anderen wird die Verankerung im gleichen Malle wie bei dem System mit

abgebogener Bewehrung bis fast auf Hohe der Biegezugbewehrung des Fundament verankert

(hes=305mm). In den Tabellen Tab. 9-12 und Tab. 9-13 sind die geometrischen

Randbedingungen und die Einwirkungen aufgelistet. Eine Ubersicht der Ergebnisse mit

Angabe der Biegemomente bei Anriss der Stiitze und bei unterem und oberem Biegeriss im

Fundament sowie bei Traglast ist in Tab. 9-14 gegeben.

gegeben.
FUNDAMENT STUTZE VERANKERUNG
Bezeichnung I br hr Is bs |hs | Typ |her S |Sq |ds [mm]
fkh 15 a 570 10,873 [0,363 [10,0 {04 |04 |A 0,184 (0,310,3 |20
1 5 hef 305 570 10,873 [0,363 [10,0 {04 |04 |A 0,305 [0,3]0,3 |20
fkh 15b 570 0,873 [0,363 |10,0 (0.4 |04 | ABE | 0,331 |0,3 (0,3 |20
Typ: ABE Verankerung mit einseitig abgebogener Stiitzenbewehrung
Typ: ABB Verankerung mit beidseitig abgebogener Stiitzenbewehrung
Typ: A Verankerung mit Ankerstiben
sl Abstand der Stiitzenbewehrung in Fundamentlangsrichtung
Sq Abstand der Stiitzenbewehrung in Fundamentquerrichtung
bis auf den Durchmesser sind alle Abmessungen in Meter [m] angegeben
Tab. 9-12: Geometrische Abmessungen
EIGENGEWICHT |NORMALKRAFT LAGERUNG
Bezeichnung Fundament | Stiitze [kN]
fkh 1 5 a nein nein 300 Kies
1_5 hef 305 nein nein 300 Kies
fkh 1 5b nein nein 300 Kies
Kies: ¢=3,0-10° kN/m?
Ton:  ¢=0,2-10° kN/m?
Tab. 9-13: Belastung und Lagerung
Bezeichnung Biegeriss Biegeriss Fundament max.- max.- Versagens-
Stiitze [KNm] Biegemoment Ankerlast V| art
[kNm] unten oben [kKNm] [kN]
fkh 1 5 a (Ankerstébe) 69,0 83,1 187,5 187,5 315,0 Diagonalrif3
1_5 hef 305 (Ankerstébe) | 77,7 74,0 224.5 2342 5250 Diagonalrif3
fkh 1 5 b (abgebogene | 107,0 66,0 / 290,9 680,5 Diagonalrif3
Bewehrung)

1) Summe der Ankerlasten der beiden gezogenen Anker bzw. der abgebogenen Bewehrungsstibe
Alle Angaben in [kKNm]; max. Ankerlast [kN]

Tab. 9-14: Ergebnistabelle
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Wie Abb. 9-25 zeigt, weist das Fundament mit Ankerstdben eine geringere Traglast als das
mit abgebogener Bewehrung auf. Durch das Erhohen der Verankerungstiefe von hes = 184mm
auf her=305mm ldsst sich das maximale Biegemoment um den Faktor 1,25 steigern. Die
dazugehorige maximale Ankerlast der beiden gezogenen Anker steigt dabei um den Faktor
1,33. Auch fiir diesen Teil der Parameterstudie wurde eine Querschnittsanalyse durchgefiihrt.
Die Ergebnisse sind in Tab. 9-15 abgedruckt. Es zeigt sich, dass die Ergebnisse nach FE-
Berechnung gut mit den analytisch ermittelten Biegemomenten iibereinstimmen. Der Grund,
warum die Ankerlast mehr ansteigt als das zugehorige Biegemoment, resultiert aus dem

unterschiedlichen Dehnungszustand im Querschnitt des Stiitzenanschnittes.

Fs/Fsp Mu/My 0 (Analytisch) | My/M, o (FEM)
fkh 1 5 a (Ankerstibe) 1,00 1,00 1
1_5_hef 305 (Ankerstibe) 1,33 1,23 1,25
fkh_1_5 b (abgebogene Bewehrung) 1,73 1,50 1,55

Tab. 9-15: Verhéltnis der Stahlspannung, analytisch ermittelte Biegemomente und

Biegemomente nach FE-Berechnung
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Obwohl die Ankerstidbe bis fast auf die untere Lage der Biegezugbewehrung des Fundaments
reichen, wird die Traglast des Systems mit abgebogener Bewehrung nicht erreicht.

Anhand der Hauptzugdehnungen ¢€;; kann man bei dem Fundament mit Ankerstdben und einer
Verankerungstiefe von her = 184mm einen klaren diagonalen Riss erkennen (Abb. 9-26 I). Die
Biegerissbildung an der Unterseite des Fundaments beeinflusst diese Diagonalrissbildung
nicht. Auch bei dem Fundament mit einer erhdhten Verankerungstiefe kommt es zu einem
Diagonalriss (Abb. 9-26 II). In diesem Fall befinden sich die Biegerisse aber im Bereich des
diagonalen Risses und haben damit einen Einfluss auf das Tragverhalten. Das Fundament mit
abgebogener Bewehrung versagt ebenfalls durch einen Diagonalriss. Durch die gleichmiBige

Kraftumlenkung entlang der Kriimmung findet dieses Versagen bei einem hoheren Lastniveau
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Abb. 9-25: Biegemoment am Stiitzenanschnitt iiber der Stiitzenkopfverschiebung der
Fundamente mit 1,5-facher Fundamenthohe unter einer Normalkraftbelastung von

N = 300kN, b) Systemskizze

In Abb. 9-26 I1II sind die Rissbilder des Systems mit einer abgebogenen Biegebewehrung zu
sehen. Obwohl das Lastniveau bei den beiden Dehnungsbildern deutlich héher ist, weist das
System eine deutlich geringere Schidigung auf. Das Versagen dieses Systems wird aber auch

durch die Ausbildung eines diagonalen Risses gepragt.
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Abb. 9-26: Hauptzugdehnungen ¢;; des 1,5-fach hoheren Fundaments mit I) Ankerstiben
her = 184mm, II) Ankerstiben her=305mm und mit abgebogener Bewehrung und einer
Normalkraft von N =300kN, Eigengewicht nicht beriicksichtigt, a) Hochstlast, b) nach

Erreichen der Hochstlast
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9.3.2.7 Auswertung der Ergebnisse der Stiitze-Fundament-Verbindung Studie 2

9.3.2.7.1 Vergleich der Traglasten von Fundamenten bewehrt mit Ankerstiben bzw.

abgebogener Bewehrung

Bei den Simulationen der Stiitze-Fundament-Verbindung mit abgebogener Bewehrung und
mit Ankerstdben hat sich in allen Féllen gezeigt, dass Verbindungen mit abgebogener
Bewehrung (Abb. 9-27) eine hoherer Traglast aufweisen als die Konstruktionen mit

Ankerstdben (Abb. 9-28).

Schnitt A-A

i) N R

Elastische Bettung

Abb. 9-27 Klassische Bewehrungsanordnung einer Stiitze-Fundament-Verbindung unter

Normalkraft und Biegemomentenbelastung

M
N
N Schnitt A-A

S N R

Elastische Bettung
Abb. 9-28 Bewehrung mit Ankerstdben einer Stiitze-Fundament-Verbindung unter

Normalkraft und Biegemomentenbelastung

In Abb. 9-29 a sind die aus den FE-Berechnungen ermittelten Zugkrifte am Stiitzenanschnitt
der Stiitze-Fundament-Verbindungen mit Ankerstiben und mit abgebogener Bewehrung in
Abhingigkeit von der Normalkraftbelastung der Stiitze dargestellt. Es zeigt sich, dass die
maximale Stahlzugkraft sowohl in den Ankerstdben als auch in der abgebogenen Bewehrung
mit zunehmender Stiitzennormalkraft zunimmt. Das Verhiltnis der maximalen Zugkraft des

Fundaments mit abgebogener Bewehrung zur maximalen Zugkraft des Fundaments mit
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Ankerstdben nimmt mit steigender Stiitzennormalkraft von 0,98 (N =O0kN) auf 0,73
(N =300kN) ab (Abb. 9-29 b).
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Abb. 9-29: Maximale Ankerzugkraft des Ausgangsfundaments mit abgebogener Bewehrung
und Ankerstdben mit unterschiedlicher Stiitzennormalkraft b) Verhéltnis Zugkrifte in

Ankerstdben zu Zugkrifte in abgebogener Bewehrung

Fiir einen Vergleich der Stiitze-Fundament-Verbindungen mit abgebogener Bewehrung und
Ankerstdben wurden auch Berechnungen mit reduzierter Fundamentbreite (br = 600mm statt
br = 873mm) vorgenommen. In Abb. 9-30 a sind die aus den FE-Berechnungen ermittelten
Zugkrifte am Stiitzenanschnitt der Stiitze-Fundament-Verbindungen mit Ankerstdben und mit
abgebogener Bewehrung in Abhingigkeit von der Fundamentbreite dargestellt. Es zeigt sich,
dass die maximale Stahlzugkraft sowohl in den Ankerstdben als auch in der abgebogenen
Bewehrung mit zunehmender Fundamentbreite zunimmt, wobei die Zunahme bei dem
Fundament mit abgebogener Bewehrung deutlich ausgeprigter ist. Das Verhiltnis der
maximalen Zugkraft des Fundaments mit abgebogener Bewehrung zur maximalen Zugkraft
des Fundaments mit Ankerstdben nimmt mit zunehmender Fundamentbreite von 0,92

(br = 600mm) auf 0,73 (by = 873mm) ab (Abb. 9-30 b).

147



500 - 468,4 - 1,00 0.92
= 450 | . 5 0,90 | :
= : £
5 5 400 437 2 0,80 073
35 350 = o @ 0,70 | '
£§ 300 3289 § 0,60 -
<3 2501 2 0,50 A
E® o
= & 2004 8 0,40
€8 150 & 0,30 A
~
2 § 100 4 —a— abgebogene Bewehrung 2 0,20 +
~ 2 50 —e— Ankerstabe < 0,10 1
0 ‘ ‘ ‘ ‘ % 0,00 : : : ‘
500 600 700 800 900 500 600 700 800 900
Fundamentbreite [mm] Fundamentbreite [mm]

a) b)

Abb. 9-30: Traglasten der Systeme des Ausgangsfundaments mit abgebogener Bewehrung

(abg. Bew.) und Ankerstidben (Anker) mit reduzierter Fundamentbreite b) relative Traglast

Das Ausgangsfundament hat nur eine Hohe von 242mm. Daher wurden ebenfalls
vergleichende Berechnungen mit 1,5-facher und 2,0-facher Fundamenthéhe durchgefiihrt.
Dabei wurde bei den Fundamenten mit Ankerstiben die Verankerungstiefe entsprechend
vergroBert. Bei den Fundamenten mit abgebogener Bewehrung wurde die Bewehrung bis auf
die untere Lage der Biegebewehrung im Fundament gefiihrt. In Abb. 9-31 sind die
Ankerzugkrifte bzw. Kréfte in der abgebogenen Bewehrung am Stiitzenanschnitt iiber der
relativen Fundamenthohe aufgetragen. Es zeigt sich fiir beide Bewehrungsarten ein nahezu
linearer Anstieg. Fiir die 2-fache Fundamenthohe liegen fiir die Stiitze-Fundamentverbindung

mit Ankerstdben keine Ergebnisse vor.
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Abb. 9-31: Zugkraft im Anker bzw. in abgebogenen Bewehrung im Stiitzenanschnitt {iber der

auf die Hohe des Ausgangsfundament bezogene Fundamenthéhe
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VergroBert man die Fundamenthohe ohne die Verankerungstiefe bzw. die Lage der
abgebogenen Bewehrung zu verdndern, so bleiben die Zugkrifte bei beiden

Bewehrungsvarianten nahezu gleich grof. Dies ist in Abb. 9-32 veranschaulicht.
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Abb. 9-32: Zugkraft im Anker bzw. in abgebogenen Bewehrung im Stiitzenanschnitt iiber der
auf die Hohe des Ausgangsfundament bezogene Fundamenthéhe bei gleich bleibender

Verankerungstiefe

Fiir die Fundamente mit Ankerstdben und abgebogener Bewehrung wurde auBerdem die
Verankerungstiefe variiert. Zu diesem Zweck wurde die Fundamenthohe verdoppelt. Dies
lasst Verankerungstiefen bis zu ca. 450mm zu. Auflerdem wurden die Berechnungen teilweise
auch mit doppelter Fundamentbreite durchgefiihrt. Es zeigt sich, dass die Ankerlast am
Anschnitt nahezu linear mit der Verankerungstiefe ansteigt. Die Fundamentbreite hat dabei

nur einen sehr geringen Einfluss. Die Schaubilder dazu sind in Abb. 9-33 dargestellt.
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Abb. 9-33: Zugkraft im Anker bzw. in abgebogenen Bewehrung im Stiitzenanschnitt iiber der
Verankerungstiefe fiir Fundamente mit doppelter Hohe und Breite sowie fiir Fundamente mit

doppelter Hohe und einfacher Breite

Wird als Untergrund der Fundamente eine elastische Bettung mit geringer Steifigkeit
angenommen, (Ton- bzw. Lehmboden) so reduzieren sich die maximalen Zugkréfte bei dem
Fundament mit abgebogener Bewehrung deutlich. Dahingegen hat die geringere Steifigkeit
bei Fundamenten mit Ankerstiben nur einen geringen Einfluss auf die maximal erreichbare
Zugkraft am Stiitzenanschnitt (vgl. Abb. 9-34). Der Grund, warum die Fundamente eine
deutlich stidrkere Abhédngigkeit von der elastischen Bettung zeigen, ist in der Biegebelastung

des Fundaments begriindet.
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Abb. 9-34: Zugkraft im Anker bzw. in abgebogener Bewehrung im Stiitzenanschnitt {iber der
Steifigkeit der elastischen Bettung (Ton und Kies)
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9.3.2.8 Bruchlasten der Fundamente mit Ankerstiben

In den folgenden Kapiteln werden die Berechnungen mit Ankerstédben der FE-Parameterstudie
2 ausgewertet. Dabei wird der Einfluss der Fundamenthéhe, der Fundamentbreite, der
Stiitzenbreite, des Bewehrungsgrades des Fundaments, des Ankerdurchmessers, und der
Stiitzennormalkraft untersucht. Wie schon in Kapitel 9.3.1.6 dargelegt, kann das Versagen der
diagonalen Druckstrebe auch als Ausbruchkegel aufgefasst werden. Daher werden in den
folgenden Auswertungen die maximalen Zugkrifte der beiden gezogenen Ankerstdbe mit den
Traglasten nach CC-Verfahren fiir gerissenen und ungerissenen Beton (vgl. Kapitel 9.2)

verglichen.

9.3.2.8.1 Einfluss der Fundamenthohe

In Abb. 9-35 sind die numerisch ermittelten Ankerzuglasten (2 Anker) in Abhdngigkeit von
der Fundamenthohe fiir verschiedene Stiitzennormalkrifte aufgetragen. Bei den
Berechnungen war die Verankerungstiefe mit her = 184mm konstant. Es ist zu erkennen, dass
die Ankerbruchlasten bis zu einer Fundamenthéhe von hr = 350mm ansteigen und danach
konstant bleiben. Dies gilt fiir alle untersuchten Normalkréfte. Dieser anfangliche Anstieg ist
darauf zurlickzufiihren, dass es bei Fundamenten mit geringer Hohe zu einer ausgeprigten
Biegerissbildung im Fundament kommt und die Anker in der Zugzone des
Fundamentquerschnitts liegen. Mit zunehmender Fundamenth6he schwicht sich dieser Effekt
ab. Ab einer bestimmten Fundamenthohe entstehen keine Biegerisse mehr. Zum Vergleich ist
in Abb. 9-35 die ermittelte Betonausbruchlast nach dem CC-Verfahren (vgl. 9.2) eingetragen.
Das Bild zeigt, dass das CC-Verfahren fiir gerissenen Beton fiir die Bemessung in der Regel
sichere Ergebnisse liefert. Nur bei dem System mit einer Fundamenthéhe von hr =242mm

und einer Stlitzennormalkraft von N = OkN liegt die Traglast unter dem entsprechenden Wert.
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Abb. 9-35: Maximale Ankergruppenlast (zwei gezogene Anker) fiir verschiedene

Fundamenthéhen mit konstanter Verankerungstiefe hef = 184mm, b) relative Traglasten

9.3.2.8.2 Einfluss der Fundamentbreite

Im Zuge dieser Parameterstudie wird der Einfluss der Fundamentbreite untersucht. In der

Abb. 9-36 a) sind die Ankerlasten am Stiitzenanschnitt tiber der Fundamentbreite fiir drei

verschiedene Stiitzennormalkrifte aufgetragen. Abb. 9-36 b) zeigt die auf die Traglast nach

CC-Verfahren fiir gerissenen Beton bezogenen Werte.
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Abb. 9-36: Maximale

Ankergruppenlast (zwei

gezogene Anker) fiir verschiedene

Fundamentbreiten mit konstanter Verankerungstiefe her = 184mm, b) relative Traglasten

Es zeigt sich, dass die Traglast der Systeme mit zunehmender Fundamentbreite zunimmt.

Diese Zunahme wird ab einer Fundamentbreite von 2000mm geringer. Dies gilt fiir alle drei
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untersuchten Normalkraftbelastungen. Die Bruchlasten nach CC-Verfahren fiir gerissenen und
ungerissenen Beton sind ebenfalls angegeben. Diese nehmen mit zunehmender
Fundamentbreite (bis zur 3-fachen Verankerungstiefe) ebenfalls zu. Ab einer
Fundamentbreite von bp=2- 1,5 he+s; =852mm bleiben die Ausbruchlasten des CC-
Verfahrens konstant. Die Versagenslasten nach CC-Verfahren stimmen somit gut mit den
numerisch berechneten Taglasten {iberein und liegen bis auf das Fundament mit einer Breite
br = 852mm und einer Stiitzennormalkraft von N = 0kN auf der sicheren Seite. Ab einer
Fundamentbreite von bg=2-1,5 - he+ s, =852mm bleibt die Bruchlast nach dem CC-
Verfahren konstant und die Traglast der Systeme nach den FE-Berechnungen steigt an. Dies

fiihrt zu einem Wiederanstieg der normierten Traglasten.

9.3.2.8.3 Einfluss der Stiitzenbreite

In diesem Abschnitt wird der Einfluss der Stiitzenbreite und damit auch des
Ankerachsabstandes auf das Tragverhalten und die Traglasten fiir zwei Fundamenthdhen
sowie jeweils drei verschiedene Stiitzennormalkréfte untersucht. In den Abbildungen Abb.
9-37 und Abb. 9-38 sind die maximalen Ankerkridfte im Stiitzenanschnitt und die auf die
Traglast nach CC-Verfahren fiir gerissenen Beton bezogenen Traglasten fiir Fundamente mit
einer Hohe von hr=242mm und hp=484mm abgebildet. Der Ankerabstand in

Fundamentquerrichtung betrdgt s2 =300mm und wurde fiir alle Berechnungen konstant

gehalten.
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Abb. 9-37: Maximale Ankergruppenlast (zwei gezogene Anker) fiir verschiedene
Stiitzenbreiten bzw. Ankerachsabstinde mit einer Fundamenthéhe hr =242mm b) relative

Traglasten
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Abb. 9-38: Maximale

Ankergruppenlast (zwei

gezogene Anker) fiir verschiedene

Stiitzenbreiten bzw. Ankerachsabstinde mit einer Fundamenthohe hp =484mm b) relative

Traglasten

Die Versagenslasten nehmen bei beiden Fundamenthéhen mit zunehmender Stiitzenbreite

bzw. Ankerabstand deutlich ab. Dies hingt mit dem zunehmenden Winkel a der

Druckdiagonalen bei grofer werdendem Ankerachsabstand zusammen. Geht man davon aus,

dass die Druckstrebe bei einer Druckkraft Fp=const. versagt, so reduziert sich die maximale

Ankerzugkraft Fg (Fs; > Fs;) mit zunehmendem Winkel a (vgl. Abb. 9-39).

Ankerzughraft

oL >0‘.2

M
Ankerzuglraft
St
-~ e
*h-“_be @
e = =
oA -..\: i
il
- t - - .‘ 'I
S

Abb. 9-39: Auswirkung des Ankerabstandes auf die maximale Ankerzugkraft

154




Betrachtet man diese Situation aus dem Blickwinkel der Befestigungstechnik, so liegt bei
einem geringen Ankerachsabstand ein Betonausbruch mit enger Abstiitzung vor.
Entsprechend hoch ist die Betonausbruchlast. Mit zunehmendem Ankerachsabstand nimmt
der Einfluss der engen Abstiitzung und damit auch die Betonausbruchlast ab. Untersuchungen
zu diesem Thema wurden z.B. von Zhao [1994], Bruckner [2001] und Fichtner [2003]
durchgefiihrt. Daraus resultieren Vorschldge, den Einfluss des Ankerachsabstandes in das CC-
Verfahren aufzunehmen. Bei den in den Diagrammen angegebenen Ausbruchlasten nach CC-

Verfahren wurde dieser Faktor nicht beriicksichtigt.

Es zeigt sich, dass bei einer Fundamenthéhe von hy =242mm die maximalen Ankerlasten den
Wert des CC-Verfahrens filir gerissenen Beton teilweise unterschreiten. Ab einer
Fundamenthéhe von hg = 484mm wird der Wert des CC-Verfahrens fiir gerissenen Beton nur

noch von dem Fundament mit einem Ankerachsabstand von s = 600mm unterschritten.

9.3.2.8.4 Einfluss des Bewehrungsgrades des Fundaments

Aus fritheren Forschungsarbeiten ist bekannt, dass die Rissbildung einen groBen Einfluss auf
die Traglast einer Verankerung hat. Dabei stellt sich die Frage, ob eine Erhdhung des
Bewehrungsgrades im Fundament zu einer Traglaststeigerung fithrt. Aus diesem Grunde
wurden Berechnungen mit steigendem Bewehrungsgrad durchgefiihrt. Wie man aus Abb.

9-40 entnehmen kann, steigt die Traglast mit zunehmendem Bewehrungsgrad an.
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Abb. 9-40: Maximale Ankergruppenlast (zwei gezogene Anker) fiir verschiedene
Fundamentbewehrungsgrade mit einer Fundamenthéhe hr=242mm und einer

Normalkraftbelastung N = 300kN, b) relative Traglasten
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Durch eine Steigerung des Bewehrungsgrades um den Faktor 2,45 ldsst sich die Traglast
jedoch nur um den Faktor 1,2 steigern. Der Grund dafiir ist die Tatsache, dass Bewehrung die
Risse nicht verhindern kann und die Rissbreite keinen groen Einfluss auf die Traglast hat.
Zum Vergleich flihrt die VergroBerung der Fundamenthohe dazu, dass keine Biegerisse

entstehen und damit auch zu einer deutlichen Traglasterhohung (vgl. Kapitel 9.3.2.8.1).

9.3.2.8.5 Einfluss des Ankerdurchmessers

In diesem Kapitel wird der Einfluss des Ankerdurchmessers auf die Traglast einer Stiitze-
Fundament-Verbindung diskutiert. Dafiir wurden Stiitze-Fundament-Verbindungen mit einem
Ankerdurchmesser von ds = 20mm und d = 32mm mit einem Verhéltnis von Ankerschaft- zu
Ankerkopfdurchmesser von di/ds = 2,3 fiir verschiedene Stiitzennormalkrifte berechnet. Die
Ankerlasten bzw. die relativen Traglasten sind in den Abbildungen Abb. 9-41 a und b {iber

dem Ankerdurchmesser aufgetragen.
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Abb. 9-41: Maximale Ankergruppenlast (zwei gezogene Anker) fiir verschiedene Anker- bzw.
Kopfdurchmesser dy=20mm und ds=32mm mit dx=2,3d, mit einer Fundamenthéhe

hr = 242mm und einer Normalkraftbelastung N = 300kN, b) relative Traglasten

Die Ankerlast bei Versagen steigt dabei mit zunehmendem Ankerdurchmesser und damit auch
zunehmendem Ankerkopfdurchmesser deutlich an. Der Grund fiir die hheren maximalen
Ankerlasten  bei  Stiitze-Fundament-Verbindungen mit  groBerem  Anker-  bzw.
Ankerkopfdurchmesser resultiert aus der kleineren Pressung des Betons im

Lasteinleitungsbereich iiber den Ankerkdpfen. Den Abbildungen Abb. 9-41 a und b ist
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ebenfalls zu entnehmen, dass nur die

Stiitze-Fundament-Verbindung mit einem

Ankerdurchmesser von dy =20mm ohne eine Normalkraftbelastung eine Traglast aufweist,

die unter dem Wert des CC-Verfahrens fiir gerissenen Beton liegt.

In Abb. 9-41 a sind die maximalen Ankerkréfte liber der Pressung im Lasteinleitungsbereich

iiber den Ankerkopfen aufgetragen. Abb. 9-41 b zeigt dasselbe Diagramm mit auf die

Betondruckfestigkeit bezogenen Werten. Man kann erkennen, dass kleinere Betonpressungen

zu grofleren maximalen Ankerkriften fiihren (vgl. Kapitel 6.7).
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Abb. 9-42: a) Maximale Ankergruppenlast (zwei gezogene Anker) fiir verschiedene Anker-

bzw. Kopfdurchmesser ds=20mm und di;=32mm mit dy=2,3d, fiir verschiedene

Stiitzennormalkréfte iiber Betonpressung (Lasteinleitungsbereich der Ankerkopfe), b) auf

Betondruckfestigkeit bezogene Pressungen
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9.3.2.8.6 Einfluss der Normalkraft

Obwohl in den vorhergehenden Studien jeweils der Einfluss der Normalkraft mit untersucht
wurde, wird in diesem Kapitel dieser Einfluss nochmals diskutiert. Dabei wird das
Ausgangssystem mit einer Fundamenthohe von hr = 242mm und einer Fundamentbreite von
br = 873mm herangezogen. Die Verankerungstiefe betrdgt her = 184mm. In den Abbildungen
Abb. 9-43 a) und b) sind die absoluten und relativen maximalen Ankerzugkrifte iiber der
Normalkraft aufgetragen. Diese wurde zwischen N = OkN und N =300kN variiert. Es zeigt
sich, dass mit groBer werdender Normalkraft die Traglast ansteigt und einem Endwert
asymptotisch zustrebt. Man kann ebenfalls deutlich erkennen, dass nur das System ohne
Normalkraft eine Traglast aufweist, die unter dem Wert des CC-Verfahrens fiir gerissenen

Beton liegt.
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Abb. 9-43: Traglasten flir verschiedene Stiitzennormalkridfte mit einer Fundamenthohe

hr = 242mm, b) relative Traglasten

9.4 Stabwerkmodelle fiir Stiitze-Fundament-Verbindungen

Stabwerkmodelle fiir Stiitze-Fundament-Verbindungen sind aufgrund der Geometrie und der
Belastung zum Teil sehr komplex. Schon die Einteilung in D- und B-Bereiche gestaltet sich
schwierig, da durch die elastische Bettung eine in Fundamentlings- und -querrichtung
verdnderliche Bodenpressung vorliegt. Der quantitative und qualitative Verlauf dieser
Bodenpressung hiangt von der Belastung, Steifigkeit (daher spielt auch die Rissbildung eine
Rolle), der Léange des Fundaments und auch von der Beschaffenheit des Bodens ab.

Aufgrund der verdnderlichen Bodenpressung diirfte eine Einteilung in B- und D-Bereiche,

wie sie in Abb. 9-44 abgebildet ist, eigentlich nicht vorgenommen werden. Da aber die
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Pressungen auferhalb des D-Bereichs nahezu konstant sind, wurde fiir alle Stabwerkmodelle
diese Annahme getroffen. Dabei wird die Lénge des D-Bereichs gleich der Hohe des

Fundaments bzw. der Stiitze angenommen.

Stitze
400
242 Fundament
242 ww— 400 —Wd 3247 M

Abb. 9-44: Einteilung B- und D-Bereiche des Ausgangsfundaments

9.4.1 Stabwerkmodelle fiir abgebogene Bewehrung und Ankerstibe

Die unterschiedliche Lastabtragung der Stiitze-Fundament-Verbindung mit abgebogener
Bewehrung und einer Verankerung mit Ankerstiben soll anhand eines Fundaments mit einer
Fundamenthéhe von hy =484mm und einer Normalkraftbelastung von N =300kN gezeigt
werden. Als Biegemomentenbelastung wird in Anlehnung an die FE-Berechnungen
M = 150kNm angenommen. Im ersten Berechnungsschritt wird ein Fundament mit elastischer
Bettung unter Beriicksichtigung des Eigengewichts untersucht. Die Berechnungen erfolgen
mit dem Programm XELB [XELB, 2002]. Es ergibt sich der Verlauf des Biegemoments, der
Querkraft und der Bodenpressung nach Abb. 9-45.
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mﬂ = 150kNm

~—

Bereich der Stitze
Biegemoment ' !

—==zarry m_mr:;;:;m
192,5kNm :

Ol qa4kN
uerkra
S
Pressung 203 o
1]

149 6kN/riv

Abb. 9-45: Verldufe von Biegemoment, Querkraft und Bodenpressung

Anhand der Ergebnisse der Berechnung am elastisch gebetteten Balken werden in einem
zweiten Schritt die Schnittkrifte an den Grenzen der D-Bereiche ermittelt. Dabei werden die
Biegemomente am linken und rechten Schnittufer in ein Kriftepaar umgerechnet. Die
Pressung unter dem Fundament wird auf drei Stiitzstellen aufgeteilt. Die Berechnung dieser
Aufteilung erfolgt wie bei einem Zweifeldtrager. Zu den sich daraus ergebenden Stiitzkriften
am linken und rechten Schnittufer werden die QuerkraftschnittgroBen addiert. Der
beschrieben Prozess kann anhand Abb. 9-46 nachvollzogen werden. Die so gewonnenen
Krifte werden als Einwirkungen auf die Stabwerkmodelle angesetzt. Das einwirkende
Biegemoment wird in ein Kréftepaar zerlegt und die einwirkende Normalkraft aufgeteilt. Die
Zug- und Druckkrifte berechnen sich nach den Gleichungen 10.1 und 10.2. Der innere
Hebelarm der Stiitze wird mit z = 0,9 d= 0,3m abgeschitzt.

F, oM _N_150kNm 300 _ 550y Gleichung. 10.1

z 2 0,3m 2

p, oM _N__150kNm 300 _ ;5o Gleichung 10.2

z 2 0,3m 2
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N = 300kN
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!
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Abb. 9-46: Berechnung der Schnittkréfte des D-Bereichs

In Abb. 9-47 a und b sind Stabwerkmodelle fiir das Fundament mit Ankerstiben und mit
abgebogener Bewehrung dargestellt. Die vom Autor entwickelten Stabwerkmodelle stellen
nur eine von mehreren moglichen Losungen zur Lastabtragung dar. In beiden Féllen stiitzt
sich die Zugkraft der gezogenen Anker bzw. der abgebogenen Bewehrung auf einer
diagonalen Druckstrebe ab, die in Richtung Druckzone der Stiitze verlduft. Aufgrund der
geometrischen Verhiltnisse ist die diagonale Druckkraft des Fundaments mit Ankerstiben
wesentlich grofer als bei dem Fundament mit abgebogener Bewehrung. In Abb. 9-46 sind
diese Druckstreben in ein verfeinertes Querzugmodell aufgeteilt. Es zeigt sich, dass bei
gleicher &duBlerer Beanspruchung die Querzugkrifte bei dem Fundament mit Ankerstdben um

den Faktor 1,9 groBer sind als bei dem Fundament mit abgebogener Bewehrung. Zum
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Vergleich betrdgt der Quotient aus den maximalen Ankerkriften der FE-Berechnungen fiir
diese Stiitze-Fundament-Verbindungen 819,1kN/376,7kN =2,17. Wie man anhand der
Schnittkraftermittlung nach Abb. 9-46 erkennen kann, werden die Einwirkungen zum grof3en
Teil auf die linke Seite des Fundaments abgetragen. Der Grund dafiir ist, dass iiber die
Sohlfuge des Fundaments nur Druckkrifte libertragen werden konnen. Dass iliberhaupt ein
Teil des Biegemoments in den rechten Teil des Fundaments abgetragen wird, liegt allein am
Eigengewicht des Fundaments. Aus diesem Grund muss die Zugkraft der gezogenen Anker
bzw. der abgebogenen Bewehrung an die horizontale Zugstrebe in der Biegezugzone an der
Unterseite des Fundaments angeschlossen werden. Im Falle des Fundaments mit Ankerstiben
erfolgt dies iiber zwei diagonal verlaufende Druckstreben und eine vertikale Betonzugstrebe.
Im Falle des Fundaments mit abgebogener Bewehrung werden die Zugkrifte {iber die oben
genannte diagonale Druckstrebe beinahe komplett umgelenkt. Aus Gleichgewichtsgriinden
ergibt sich in diesem Falle jedoch eine diagonale Betonzugstrebe. In beiden Féllen entstehen
somit Betonzugstreben auf der rechten Seite des Fundaments. Im Falle der Ankerstibe ist die
Beanspruchung relativ hoch. Da dieser Zugkraft jedoch ein groBer Querschnitt zur Verfiigung
steht, ist in diesem Bereich nicht mit einer Rissbildung zu rechnen. Fiir den Fall der
abgebogenen Bewehrung sind die Beanspruchungen von kleiner GroBenordnung und

verursachen ebenfalls keine Rissbildung. .
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Abb. 9-47: Stabwerkmodell einer Stiitze-Fundament-Verbindung mit a) Ankerstiben und mit
b) abgebogener Bewehrung

Fiir die Berechnung der Stabkrifte wurden die Einwirkungen an das rechte und linke
Schnittufer der D-Bereiche und an die Unterseite des Fundaments angetragen. Als
Auflagerpunkte wurden zwei vertikale Lager im Bereich der Stiitzenbewehrung angenommen.
Damit kein kinematisches System entsteht, muss in einem dieser Lagerpunkte noch eine
horizontale Fessel angebracht werden. Um zu iiberpriifen, wie gut die Aufteilung der
Einwirkungen auf den D-Bereich und das Stabwerkmodell wirklich ist, konnen die Kréfte der
Zug- und Druckstreben mit den Ergebnissen aus Gleichungen 10.1 und 10.2 verglichen
werden. In Tab. 9-16 ist dieser Vergleich zusammengestellt. Es zeigt sich eine zufrieden

stellende Ubereinstimmung.
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Fz [kN]  |Fp [kN]

nach Stabwerkmodell berechnet 291,1 619,0

Einwirkung nach Gleichung 9.1, 9.2 350,0 650,0

Abweichung [%] (Einwirkung = 100%) -16,8 -4,77

Tab. 9-16: Vergleich der Einwirkungen auf das System mit den Ergebnissen des
Stabwerkmodells

Die diagonale Zugstrebe rechts vom Stiitzenanschnitt in Abb. 9-47 b) kann durch eine
Verdnderung des Stabwerkmodells auch in eine vertikale Druckstrebe gedndert werden. Dies
ist in diesem Fall aber nicht erfolgt, um die Ahnlichkeit mit dem Stabwerkmodell fiir die

Verankerung mit Ankerstében zu gewahrleisten.

Die FE-Studie hat gezeigt, dass eine Stiitze-Fundament-Verbindung mit Ankerstdben zum
Teil bis zu 20% weniger tragt als mit der bislang iiblichen abgebogenen Bewehrung, auch
wenn die Ankerstdbe bis auf die Lage der unteren Biegebewehrung reichen. Anhand der
Querzugkrifte der Druckdiagonalen ist dies nicht zu erklidren. Die von den Querzugkriften
hervorgerufenen Zugspannungen im Beton sind fiir beide Bewehrungsvarianten ungefahr
gleich grof3. Der Unterschied liegt darin, dass die Zugkraft aus der abgebogenen Bewehrung
direkt umgelenkt wird. Auch bei dem Fundament mit Ankerstdben muss die Zugkraft aus den
Ankern in die Biegezugbewehrung des Fundaments eingeleitet werden. In den Bildern Abb.
9-48 a und b sind die Stabwerkmodelle fiir die Fundamente mit abgebogene Bewehrung und
Ankerstidbe dargestellt. Bis auf einen Bereich sind die Stabwerkmodelle nahezu gleich. In
diesem Bereich liegen im Falle des Fundaments mit Ankerstiben Zug- und Druckstreben
scheinbar iibereinander. Betrachtet man einen horizontalen Schnitt durch die Fundamente,
wird die rdumliche Ausdehnung des Stabwerkmodells in diesem Bereich deutlich. Wéhrend
bei dem Fundament mit abgebogener Bewehrung die Zugkraft im Knoten P direkt im
Gleichgewicht mit restlichen Kréften steht, miissen bei dem Fundament mit Ankerstidben die
Zugkrifte der gezogenen Anker iiber diagonale Druckstreben und eine Betonzugstrebe in
Querrichtung des Fundaments in die Biegezugbewehrung des Fundaments eingeleitet werden
(vgl. Abb. 9-48 b Schnitt A-A). Die Zugspannung in Querrichtung des Fundaments konnte bei

den FE-Berechnungen beobachtet werden.
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Abb. 9-48: a) Stabwerkmodell fiir eine Stiitze-Fundament-Verbindung mit abgebogener

Bewehrung, b) Stabwerkmodell fiir eine Stiitze-Fundament-Verbindung mit Ankerstédben

Ein weiterer Grund, warum eine Stiitze-Fundament-Verbindung mit abgebogener Bewehrung
in allen Féllen eine hohere Traglast als mit Ankerstiben aufweist, resultiert aus der
allmdhlichen Kraftumlenkung entlang der Biegung. Dies ist anhand eines relativ einfachen
Systems in Abb. 9-49 gezeigt. Zur Vereinfachung wird hier davon ausgegangen, dass die
gesamte Belastung nur in einen Fundamentschenkel abgetragen wird und dass keine Krifte in
den Boden eingeleitet werden. Das Bild zeigt, dass sich bei einem Fundament mit
Ankerstidben die gesamte Ankerzugkraft liber eine Druckstrebe abstiitzt, wihrend bei dem
Fundament mit abgebogener Bewehrung sich ein Druckficher ausbildet. Die einzelnen
Druckstreben in diesem Facher sind im Gegensatz zu der punktuellen Lasteinleitung bei den
Ankerstidben deutlich geringer belastet. Die maximale Druckstrebenlast betrdgt hier nur ein

Viertel.
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Abb. 9-49: Vergleich der Lastabtragung der Systeme mit abgebogener Bewehrung Bild a) und
mit Ankerstdben Bild b)

9.4.2 Stabwerkmodelle fiir kleine und gro3e Fundamenthéhen

In diesem Abschnitt soll der Einfluss der Fundamenthohe auf die Lastabtragung und die
Traglast fiir die Fundamente mit Ankerstdben anhand von Stabwerkmodellen aufgezeigt
werden. Vereinfachend wird angenommen, dass nur ein Biegemoment und keine
Stiitzennormalkraft auf die Stiitze-Fundament-Verbindung einwirkt. Dies hat den Effekt, dass
das Biegemoment komplett in eine Fundamenthélfte abgetragen wird. Daher wird auch nur
diese Hilfte modelliert. Auf eine elastische Bettung wird ebenfalls verzichtet, weil dies
keinen Einfluss auf den hier zu zeigenden Effekt hat. Die Stabwerkmodelle sind in Abb. 9-50
dargestellt. Sie zeigen, dass es bei kleinen Fundamenthdhen zu einer Uberlagerung von zwei
Druckstreben kommt und der Beton in diesem Bereich natiirlich eine hohere Beanspruchung
aus Querzugbelastung erfihrt als bei groBBeren Fundamenthéhen. Die Kraft ist in diesem Fall
mit D =87,2kN genau halb so gro wie bei dem Stabwerkmodell mit einer kleinen
Fundamenthohe. Da die beiden Druckstreben D; und D, jedoch nicht sehr weit voneinander

entfernt sind, beeinflussen sie sich dennoch. Es kommt also auch hier zu einer Uberlagerung
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der Querzugspannungen. In welcher GroBenordnung diese Uberlagerung ist, kann anhand des
Stabwerkmodells aber nicht beurteilt werden. Man kann aber zeigen, dass mit ansteigender
Fundamenthohe die Traglast ansteigt, da die Querzugspannungen im Bereich des

Ankerkopfes geringer werden.

e
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31,7kN | | 31,7kN ﬂ;‘

100kN

-?1,4&; w

71,4kN R

-
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Abb. 9-50: Einfluss der Fundamenthohe

9.4.3 Einfluss der Fundamentbreite

Anhand der vorgestellten ebenen Stabwerkmodelle ldsst sich der Einfluss der
Fundamentbreite ebenfalls klidren. Da die Betonzug- und Betondruckstreben eine rdumliche
Ausdehnung besitzen und diese durch ein immer schmaéleres Fundament eingeengt werden,
nimmt auch die Tragkapazitit dieser Streben ab. Im umgekehrten Fall nimmt die
Tragkapazitit der Streben ab einer bestimmten Breite nicht mehr zu, da diese durch einen
maximalen Winkel (<60°) beschrinkt sind. Der Einfluss ldsst sich aber durch ein ebenes

Stabwerkmodell nur qualitativ beurteilen.
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9.4.4 Einfluss des Ankerabstandes

Auch der Einfluss des Ankerabstandes auf die maximale Ankerzugkraft l4sst sich anhand
eines Stabwerkmodells demonstrieren. In Abb. 9-51 sind die Stabwerkmodelle und
Strebenkrifte flir zwei verschiedene Ankerabstinde abgebildet. Die Ankerkraft ist mit
Fa = 100kN konstant. Aus den Winkelbeziehungen wird deutlich, dass die Druckkraft in
Richtung Lasteinleitung der vertikalen Druckkraft mit kleiner werdendem Abstand ebenfalls
abnimmt. Somit wird auch die Querzugbelastung dieser Druckstrebe geringer. Dies hat einen

Anstieg der Traglast zur Folge.
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Abb. 9-51: Einfluss des Ankerabstandes auf die Stabkréfte der Stabwerkmodelle mit groBem

und kleinem Ankerabstand

9.4.5 Dreidimensionales Stabwerkmodell

In den bisher gezeigten Stabwerkmodellen wird vereinfachend von einem ebenen, d.h.
zweidimensionalen Modell ausgegangen. Aufgrund der Komplexitit des Tragverhaltens von
Stiitze-Fundament-Verbindungen und zur Erkldarung des Einflusses der Bewehrung mit
abgebogenen Stiben bzw. geraden Ankerstiben sowie des Einflusses der Fundamenthéhe
scheint dies gerechtfertigt zu sein. Im Folgenden wird nun anhand des oben gezeigten
vereinfachten Systems (Kapitel 9.4.1 und 9.4.2) die 3-dimensionale Lastabtragung anhand
einer FE-Berechnung und eines dreidimensionalen Stabwerkmodells aufgezeigt und
diskutiert. Betrachtet man die Zugstrebe am unteren Rand des Stabwerkmodells aus Abb.

9-50, so stellt man fest, dass dort eine konstante Kraft {iber die gesamte Linge vorhanden ist.
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Dies stimmt jedoch nicht mit dem Ergebnis der statischen Berechnung des Systems iiberein.
Betrachtet man den Biegemomentenverlauf dieser Berechnung, so zeigt sich, dass das
Biegemoment von der Einspannung bis zur Einleitung der vertikalen Druckkraft konstant ist
und im weiteren Verlauf bis zur Einleitung der Zugkraft (Position des Ankers) auf Null

abnimmt (vgl. Abb. 9-52).

1000 ple300 I, 600 -

500
440

Biegemomentenverlauf bzw.
Zugkraftverlauf in Biegebewehrung

Abb. 9-52: System und Biegemomenten- bzw. Zugkraftverlauf des vereinfachten Systems

In Abb. 9-53 ist der Zugkraftverlauf in der Biegebewehrung der FE-Berechnung dargestellt.
Wie in der statischen Berechnung steigt die Zugkraft von der Lage des Ankers zunéchst stark
an. Ab der Position der Einleitung der Druckkraft nimmt der Anstieg dagegen ab. Da die
statische Berechnung von einer konstanten Steifigkeit des Systems ausgeht, weicht der
weitere Verlauf der Zugkraftlinie der FE-Berechnung in Richtung Lagerung aufgrund der
Rissbildung ab. Wichtig fiir die Entwicklung des Stabwerkmodells ist die Erkenntnis, dass

nahezu keine Zugkraft in der Bewehrung rechts von der Position des Ankers wirkt.
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Abb. 9-53: Zugkraftlinie der FE-Berechnung

Anhand dieser FErkenntnisse wird ein Stabwerkmodell entwickelt. Die einzelnen

Arbeitsschritte sind in Abb. 9-54 ersichtlich.

a)

b)

c)

d)
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h)
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Aufbringen der Ankerzuglast und der Druckkraft (Simulation der Druckzone einer
Stiitze-Fundament-Verbindung sowie der Lagerkrifte

Ausbreitung des Druckkegels vom Ankerkopf

Ein Teil der Druckkegelkréfte verbindet sich mit der vertikalen Druckkraft und ruft
die horizontalen Druckstreben am oberen Rand des Betonkorpers hervor; diese
verlaufen bis zum horizontalen, oberen Lager

Die verbleibenden Druckstreben stehen durch den Zugring

und die diagonalen Zugstreben im Gleichgewicht.

Die diagonalen Zugstreben biegen in horizontale Zugstreben ab und stehen mit den
Lagerkriften im Gleichgewicht.

Diese Abbiegung wird durch diagonale Druckstreben hervorgerufen, die zum
Angriffspunkt der vertikalen Druckkréfte verlaufen.

Da diese diagonalen Druckstreben auch beziiglich der yz-Ebene geneigt sind,
werden an der Einleitungsstelle der vertikalen Druckkrifte, Querzugkrifte

hervorgerufen.



Betonzugstreben

Druckkrafte zur Umlenkung der
diagonalen Betonzugstreben

Abb. 9-54: Entwicklung eines 3-dimensionalen Stabwerkmodells

Da die Berechnung von 3-dimensionalen Stabwerken jedoch relativ kompliziert ist und es
keine akzeptable Softwarelosung fiir diese Problemstellung (nur fiir 2D) gibt, wird im
Folgenden aufgezeigt, wie sich die Erkenntnisse der dreidimensionalen Losung auf ein ebenes
Problem kondensieren lassen. In der Abb. 9-55 ist das dreidimensionale Stabwerkmodell so

gedreht, dass nur die xz-Ebene zu sehen ist.
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Abb. 9-55: xz-Ebene des dreidimensionalen Stabwerkmodells

Berechnet man dieses Stabwerkmodell z.B. mit dem Programm CAST© [2002], so ergeben
sich die in Abb. 9-56 aufgefiihrten Strebenkréfte. Man kann erkennen, dass sich die Krifte in
der unteren Lage der Bewehrung nun sukzessive in Richtung der Auflager erhdhen und ab der
Einleitungsstelle der vertikalen Druckkrifte konstant bleiben. Dies stimmt sehr gut mit den
Ergebnissen der statischen Berechnung und der FE-Analyse iiberein. Der Krifteverlauf in der
Bewehrung der FE-Berechnung ist durch die Rissbildung stark beeinflusst, da im Riss die
gesamte Zugkraft liber die Bewehrung abgetragen werden muss. Zwischen den Rissen
beteiligt sich der Beton mit an der Zugkraftabtragung und entlastet in diesem Bereich die

Bewehrung. Dieses Phdnomen wird in den Stabwerkmodellen nicht erfasst.
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Abb. 9-56: Zug- und Druckkrifte des ebenen Stabwerkmodells mit Programm CASTO

Aus Abb. 9-56 geht ebenfalls hervor, dass die Druckstrebe, die vom Ankerkopf direkt zur
Lasteinleitung der vertikalen Druckkraft verlduft, die am stirksten belastete ist. Diese

Druckkraft bzw. die daraus resultierende Querzugkraft fiihrt zum Versagen der Konstruktion.

Die Betrachtung eines verfeinerten 3-dimensionalen Stabwerkmodells und die daraus
resultierende 2-dimenionale Anpassung haben gezeigt, dass die am Anfang des Kapitels
vorgestellten Stabwerkmodelle durchaus ihre Berechtigung haben. Allerdings stellen sie eine

starke Vereinfachung dar. Die abgeleiteten Ergebnisse behalten jedoch ihre Giiltigkeit.
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9.4.6 Grenzen der Methode der Stabwerkmodelle

Die Methode der Stabwerkmodelle hat jedoch auch ihre Grenzen. So lassen sich die Einfliisse
der Lastabtragung bei abgebogener Bewehrung und bei Ankerstdben sowie Fundamenthodhe,
Fundamentbreite und Ankerabstand gut erkldren. Der Einfluss der Steifigkeit des Bodens, des
Anker- bzw. Kopfdurchmessers und der Normalkraftbelastung aus der Stiitze lassen sich
durch Stabwerkmodelle jedoch nicht befriedigend bzw. nur durch extrem verfeinerte Modelle

erkldren. Darauf wird in diesem Bericht jedoch verzichtet.

9.4.7 Traglastermittlung mit der Methode der Stabwerkmodelle

Als Versagenskriterium bei der Anwendung des Stabwerkmodells auf Stiitze-Fundament-
Verbindungen werden die Querzugkrifte der diagonalen Druckstrebe zwischen dem
Ankerkopf des gezogenen Ankers und der Druckzone am Ubergang zwischen Stiitze und

Fundament herangezogen (vgl. Abb. 9-57).

U” ;l”

Stiitze I ‘ —n

&Sfr@é
e
Fundament | ‘ <z
T A
a) D-Bereich b) Betondruckstrebe c) Aufgeloste Betondruckstrebe

Abb. 9-57: a) D-Bereich mit Druckstrebe, b) Detail einer Betondruckstrebe und c) aufgeldste

Betondruckstrebe

Fiir die Bemessung mafigebend sind die Betonzugstreben der aufgeldsten Druckstrebe. Dabei
wird angenommen, dass die Konstruktion versagt, wenn diese Zugkrifte nicht mehr durch den
Beton aufgenommen werden konnen. Es wird angenommen, dass die zu durchtrennende
Flache anhand der Lange der Druckstrebe und der Breite der Stiitze ndherungsweise nach

Abb. 9-58 und Gleichung 10.1 berechnet werden kann.

173



A:|D'bSt :\/Sz+(hef _Cnom)'bSt

1, = Lange der Druckstrebe £
b, = Stiitzenbreite © -
S @
s = Ankerabstand ' ~Jl <
c,.., = Betondeckung S5
Gleichung 10.3 Abb. 9-58: Bestimmung der Trennfldche

Auch der fiir die Berechnung der Trennfliche A herangezogene Ankerabstand stellt eine
Vereinfachung dar. Fiir genauere Berechnungen muss der innere Hebelarm der Stiitze aus der
Biegebemessung der Stiitze verwendet werden. Als Kriterium fiir das Versagen wird
festgelegt, dass die einwirkenden Querzugkrifte die Widerstandskrifte des Betons

iiberschreiten. Als kritische Betonzugspannung wird fi g = 0,75 fom angenommen.

Fir die Bemessung mit einem Stabwerkmodell muss die Einwirkung auf die Stiitze-
Fundament-Verbindung (Biegemoment, Stiitzennormalkraft) so lange iterativ variiert werden,
bis die Querzugkrifte des Stabwerkmodels gleich dem Widerstand der Querzugstreben sind.
Die in diesem Grenzzustand sich ergebende Ankerkraft stellt die Traglast nach dem

Stabwerkmodell dar.

Beispielhaft fiir die Berechnungen der numerisch untersuchten Stiitzen-Fundament-
Verbindungen mit Stabwerkmodellen wird der oben beschriebene Berechnungszyklus anhand
der Referenzkonstruktion dargestellt. Zunédchst wird die Widerstandkraft der Betonzugstreben

fiir die vorliegende Geometrie berechnet.

A= \/32 +(hef —Coomn )2 ‘b, = \/3002 +(184-50)" -400 = 131426, 63mm?

fctcal=0’75'fctm=0575'2,2=1,65 N2
’ mm
Foige = 1

-A=1,65-131426,63-—— = 216,85kN
1000

c,t,ges ct,cal

auf die zwei Betonzugstreben aufgeteilt ergibt sich:

F..=vF

c,t,R c,t,ges
2 g

=0,5-216,85=108,4kN

Fiir die erste Iteration muss nun eine Einwirkung abgeschitzt werden. Um in diesem Beispiel
schnell zu einer Losung zu kommen, wird die Einwirkung angenommen, die bei der

numerischen Berechnung zum Versagen der Konstruktion gefithrt hat. Diese betrug
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M, = 82,9kNm. Durchlduft man damit die Berechnungsprozedur ergibt sich das in Abb. 9-59
dargestellte Stabwerkmodell.

—————— e L A2 S

|
T
8
"
!
i
+

Abb. 9-59: Einwirkung und Stabkrifte des Stabwerkmodells fiir das Referenzfundament

Die Betonquerzugstrebe wird durch eine Kraft von F. g =99,1kN beansprucht und ist damit
kleiner als der Widerstand der Betonzugstrebe Fr = 108,4kN. Die dulere Beanspruchung
durch das Biegemoment wird iterativ solange erhoht, bis die Einwirkung F. g = Fr ist. Die
aus diesem Stabwerkmodell ermittelte Ankerzugkraft stellt die Traglast nach
Stabwerkmethode dar. Fiir den hier vorliegenden Fall betrdgt die maximale Ankerzugkraft
nach Stabwerkmethode F,a, =248kN. Zum Vergleich betrug die maximale Ankerzugkraft
nach FE-Berechnung F, A , re = 231,3kN und ist damit 6,7% kleiner als die Traglast der Anker

nach Stabwerkmethode.

9.4.8 Auswertung und Vergleich

Die im vorausgehenden Kapitel gezeigte Berechnungsprozedur wurde fiir alle numerisch
untersuchten Stiitze-Fundament Verbindungen (Ausnahme: Studie mit verdndertem
Ankerdurchmesser und verdndertem Léingsbewehrungsgrad) durchgefiihrt. Ein verdnderter
Schaft- bzw. Kopfdurchmesser oder der Biegebewehrungsgrad kann von der Methode der
Stabwerkmodelle nicht erfasst werden. In Abb. 9-60 sind die maximalen Ankerlasten nach der
Methode der Stabwerkmodelle und der CC-Methode iiber der numerisch ermittelten Traglast
(FEM) aufgetragen. Man kann erkennen, dass bis auf wenige Ausnahmen alle untersuchten

Systeme unterhalb der Kurve f(x) = x und damit auf der ,,sicheren Seite* liegen.
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Abb. 9-60: Traglast nach Stabwerkmodell und CC-Methode iiber der Traglast nach FEM

In Abb. 9-60 sind die Diagrammpunkte gekennzeichnet, die sich oberhalb der
Winkelhalbierenden und damit auf der “unsicheren* Seite befinden. Demnach befinden sich
fiir die Berechnung nach Stabwerkmodelle die Punkte 1, 2, 3, 4, 5, 7 und 8 und nach CC-
Verfahren die Punkte 4, 5, 6, und 7 auf der unsicheren Seite. Bei den Diagrammpunkten 1, 2,
und 3 handelt es sich um sehr schmale Fundamente mit einer Fundamentabmessung von
400mm bei einer Stiitzenbreite von bg = 400mm. In diesem Fall liegt die anhand der STW-
Methode ermittelte Traglast gegeniiber der FE-Berechnung zu hoch. Dies kann damit erklart
werden, dass die angenommene Trennfliche gréBer ist als die Trennfliche des
rotationssymmetrischen Bruchkegels. Bei den Diagrammpunkten 4, 5, und 8 handelt es sich
um die Stiitze-Fundament-Verbindungen mit groBem Ankerabstand und entsprechend grof3er
Stiitzenbreite von 600mm. Hier hétte in der STW-Methode beriicksichtigt werden miissen,
dass der Winkel der Trennfldche nicht unrealistisch flach und die Trennflache damit zu grof3

wird. In diesen Fillen liefert auch das CC-Verfahren eine zu hohe Traglast. Auch bei den
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Referenzmodellen mit Ankerstdben und mit abgebogener Bewehrung wird die Ausbruchlast
von der Methode der Stabwerkmodelle und nach CC-Verfahren leicht uberschitzt

(Diagrammpunkte 6, und 7). Diese Abweichung betrédgt jedoch nur ca. 7%.

In den folgenden Diagrammen werden die Verhdltnisse zwischen der Traglast nach CC-
Methode bzw. Stabwerkmodell zu der Traglast nach den FE-Berechnungen iiber den
Parametern Verankerungstiefe, Stiitzennormalkraft, Bettungsziffer des Untergrundes,
Fundamentbreite, Fundamenthdhe, Ankerachsabstand und Ankerdurchmesser aufgetragen. In
den Diagrammen sind die Datenpunkte, deren Verhdltnis groBer als eins ist durch einen
Buchstaben gekennzeichnet. Die Parameter dieser Datenpunkte sind in den Tabellen Tab.

9-17 und Tab. 9-18 zusammengestellt.
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Abb. 9-61: Verhiltnis der berechneten Traglasten nach a) CC-Verfahren bzw. b)
Stabwerkmodell zu den Traglasten nach FE-Berechnungen in Abhéngigkeit der

Verankerungstiefe
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Ziffer N c IF bF hF hef S ds
kN kN/m?> | mm mm mm mm mm mm

a 0 250000 | 5710 873 242 184 600 20
b 300 2000 5710 400 242 184 300 20
c 0 250000 | 5710 873 242 184 300 20
d 0 250000 | 9710 873 484 184 600 20
e 0 20000 | 5710 873 242 184 300 20
f 150 250000 | 9710 873 242 184 600 20
g 300 250000 | 9710 873 484 184 600 20
Tab. 9-17: Kennzeichnung der Datenpunkte mit einem Verhiltnis F, cc/Fure < 1

Ziffer N c IF bF hF hef S ds

kN kN/m?> | mm mm mm mm mm mm

z 0 250000 | 5710 400 242 184 300 20
y 150 250000 | 5710 400 242 184 300 20
X 300 250000 | 5710 400 242 184 300 20
w 0 10000 10000 | 600 1000 500 300 40
\ 0 250000 | 5710 873 242 184 600 20
u 300 250000 | 5710 873 242 184 600 20
t 0 250000 | 5710 873 242 184 300 20
S 150 250000 | 5710 873 242 184 600 20
r 150 250000 | 5710 873 242 184 300 20

Tab. 9-18: Kennzeichnung der Datenpunkte mit einem Verhiltnis Fy gwm/Fure < 1
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Abb. 9-62: Verhédltnis der berechneten Traglasten nach a) CC-Verfahren bzw. b)

Stabwerkmodell zu den Traglasten nach FE-Berechnungen in Abhéngigkeit der
Stiitzennormalkraft
15 2,5
2,25 | z
125{ ob a
24
o€ d9
) g 1,75
¢
E ° E- 1,54 Y o X
5 8 T
£ 0,75 1 ° S 125 ow v
L:)’ ° S % l(J s
[ g E 1 ro
05{ ° °
g 0754 o 8
° o
° 0,5
0,25 4
0,25 |
0 ‘ ‘ ‘ ‘ 0 ‘ ‘ ‘ ‘
0 50000 100000 150000 200000 250000 0 50000 100000 150000 200000 250000
Bettungsziffer ¢ [kN/m?] Bettungsziffer ¢ [N/mm?]
a) b)

Abb. 9-63: Verhiltnis der berechneten Traglasten nach a) CC-Verfahren bzw. b)

Stabwerkmodell zu den Traglasten nach FE-Berechnungen in Abhéngigkeit der Bettungsziffer
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Abb. 9-64: Verhédltnis der berechneten Traglasten nach a) CC-Verfahren bzw. b)

Stabwerkmodell zu den Traglasten nach FE-Berechnungen in Abhéngigkeit der
Fundamentbreite
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Abb. 9-65: Verhiltnis der berechneten Traglasten nach a) CC-Verfahren bzw. b)

Stabwerkmodell

Fundamenthohe

180

zu den Traglasten nach FE-Berechnungen

in Abhéangigkeit

der



1,5 2,5
2,25 4 0z
1,25 ob od
2 4
oC od
o€ of 1,75 -
1 § g
w 8 E 1,5 xoV
3 . g
& 0.75 1 ° ° S 1,251 ow ov
Q % ou
=1 - ot og
w =) 1 ro
g ° ; o 6
0,5 4
° : 0,75 o E
o o o
° 0,5 8
0,25
0,25
0 T T T 0 T T T
0 200 400 600 800 0 200 400 600 800
Ankerachsabstand s [mm] Ankerachsabstand s [mm]
a) b)

Abb. 9-66: Verhiltnis der berechneten Traglasten nach a) CC-Verfahren bzw. b)
Stabwerkmodell zu den Traglasten nach FE-Berechnungen in Abhéngigkeit des

Ankerachsabstands
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Abb. 9-67: Verhiltnis der berechneten Traglasten nach a) CC-Verfahren bzw. b)
Stabwerkmodell zu den Traglasten nach FE-Berechnungen in Abhéngigkeit des

Ankerdurchmesser
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Den Abbildungen Abb. 9-61 bis Abb. 9-67 kann man entnehmen, dass sowohl die CC-
Methode als auch die Methode der Stabwerkmodelle (SWM) teilweise unsichere Ergebnisse
(Fucc/Fure > 1 bzw. Fy swm/Fyure > 1) liefern. Bei den Berechnungen deren Quotienten grofer
als eins sind, handelt es sich, wie schon bei der Analyse des Diagramms Abb. 9-60
beschrieben, um Stiitze-Fundament-Verbindungen ohne Normalkraft (Ziffern a,c,d,e,z,w,v,t),
mit schmalen Fundamenten (Ziffern: b,y,x,w) und mit groen Ankerachsabstinden (Ziffern:
a,d,f,g,v,u,s). Da die in diesen Beispielen gewidhlten Parameter nicht praxisrelevant sind, kann
man davon ausgehen, dass fiir praxisgerechte Anwendungen sowohl eine Berechnung nach

CC-Methode als auch nach der Methode der Stabwerkmodelle zu sicheren Ergebnissen fiihrt.

Zusammenfassend kann man sagen, dass es anhand von Stabwerkmodellen moglich ist, eine
Bemessung von Stiitzen-Fundament-Verbindungen mit Ankerstiben durchzufiihren. Dazu
sind aber einige relativ komplizierte und zeitintensive Rechengédnge notwendig. Aullerdem ist
eine groBBe Erfahrung im Umgang mit der Methode der Stabwerkmodelle unabdingbar. Die
Entwicklung eines Berechnungsprogramms ist aulerdem aufgrund der Komplexitit von
Stabwerkmodellen nur schwer moglich. Das Programm CAST ist ein erster Ansatz, ersetzt
aber eine fundierte Kenntnis der Methode nicht. Eine einfachere und ebenfalls ausreichend
genaue Methode ist die Berechnung nach dem CC-Verfahren. Darauf wird in Abschnitt 9.5

eingegangen.

9.5 Bemessungsvorschlag fiir Stiitze-Fundament-Verbindungen mit Ankerstiben

In den vorangehenden Kapiteln wurden Stiitze-Fundament-Verbindungen numerisch
untersucht. Dabei wurde ein groRes Parameterspektrum abgedeckt. Es kamen sowohl
Fundamente mit sehr groB3en als auch sehr kleinen Abmessungen zur Anwendung. Aullerdem
wurden die Hohe, Breite und Linge des Fundaments, die Verankerungstiefe, Abstand und
Durchmesser der Anker, Biegebewehrungsgrad, Stiitzennormalkraft usw. variiert. In allen
Fiéllen zeigte sich bei den Stiitze-Fundament-Verbindungen mit Ankerstiben ein lokales
Versagen der Verankerung, das von den Ankerkdpfen ausgeht. Fiir alle numerisch
untersuchten Stiitze-Fundament-Verbindungen wurde die Gesamtkraft in den gezogenen
Ankern ermittelt und mit der Traglast der Ankergruppe nach dem CC-Verfahren verglichen.
Die Kraft in den Ankern wurde dabei anhand der Stahldehnungen der FE-Analyse ermittelt.
In Abb. 9-68 sind die maximalen Ankerkrédfte nach CC-Verfahren fiir gerissenen Beton in
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Abhéngigkeit der maximalen Ankerkraft nach der Finiten-Elemente-Analyse aufgetragen.
Befinden sich die Datenpunkte unterhalb der diagonalen Linie, so ist die Traglast nach FE-
Berechnung grofer als die Traglast nach CC-Verfahren. In diesem Fall befindet man sich bei
einer Bemessung nach dem CC-Verfahren auf der sicheren Seite. Anhand der Darstellung
kann man erkennen, dass nicht alle Ergebnisse auf der sicheren Seite liegen. Betrachtet man
diese Fille genau, so stellt man fest, dass es sich ausschlieBlich um Stiitze-Fundament-
Verbindungen ohne bzw. mit einer geringen Stiitzennormalkraft handelt. In der Baupraxis ist
aber in allen Fillen eine Stiitzennormalkraft vorhanden. Allein das Eigengewicht einer 30m?
grofBen Geschofldecke mit einer Deckenstédrke von h = 0,2m betrdgt 30m? x SkN/m? = 150kN.
Die Untersuchungen haben aber gezeigt, dass bereits eine Normalkraftbelastung von nur

150kN zu sicheren Ergebnissen fiihrt.
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Abb. 9-68: Traglast (max. Ankerlast der zwei gezogenen Anker) nach CC-Verfahren fiir
gerissenen Beton liber der Traglast (max. Ankerlast der zwei gezogenen Anker) nach FE-

Berechnung der Parameterstudien 1 und 2

Nach Abb. 9-68 liegen die maximalen Ankerkrifte nach FE im Mittel um den Faktor
m =1,514 {iber der maximalen Ankerlast nach CC-Verfahren. Die Standardabweichung

betrdgt S = 0,405 und der Variationskoeffizient bei V. =26,77%.
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Die Bemessung einer Stiitze-Fundament-Verbindung mit abgebogener Bewehrung wird nach
den gingigen Methoden des Stahlbetonbaus durchgefiihrt. Es werden Biegebemessung der
Stiitze unter Beriicksichtigung der Stiitzennormalkraft, Biegebemessung des Fundaments
eventuell unter Beriicksichtigung der elastischen Bettung, Querkraftbemessung fiir Stiitze und
Fundament, Durchstanznachweis und die entsprechenden Grundbaunachweise gefiihrt.
Zusatzlich  miissen  konstruktive  Bedingungen wie z.B. Biegerollenradius und
Mindestbewehrung eingehalten werden. Werden Ankerstébe fiir den Anschluss einer Stiitze
an ein Fundament eingesetzt, so muss die Ankerzugkraft {liber zusitzlich eingelegte
Betonstahlbewehrung an die untere Biegebewehrung angeschlossen werden, da nach den
anerkannten Regeln der Bautechnik dem Beton keine Zugkrifte zugeordnet werden diirfen.
Fir die Bemessung von Stiitze-Fundament-Verbindungen mit Ankerstdben ohne
Anschlussbewehrung liegt somit kein anerkanntes Bemessungskonzept vor. Obwohl der
Bruchmechanismus, der dem CC-Verfahren zugrunde liegt, nicht genau identisch ist mit dem
lokalen Versagen einer Stiitze-Fundament-Verbindung, liegen eindeutige Analogien vor. Wie
in dem Kapitel 9.3.2.8 gezeigt, werden Einfliisse wie Rand- und Achsabstinde sowie der
Verankerungstiefe erfasst. Obwohl das CC-Verfahren zum Teil deutlich geringere Traglasten
als die FE-Berechnungen ergaben, erscheint die Anwendung sinnvoll, da es sich beim CC-
Verfahren um ein relativ einfaches und sicheres Bemessungsverfahren handelt. AuBlerdem
bietet das CC-Verfahren die Moglichkeit, durch entsprechende Korrekturfaktoren die
Bemessung in der Zukunft wirtschaftlicher zu machen. Dazu sind jedoch weitere

Untersuchungen notwendig.

Bemessungsverfahren:

Die Bemessung einer  Stiitze-Fundament-Verbindung mit  Ankerstiben  ohne
Riickhidngebewehrung muss folgendermaflen ablaufen. Zunédchst miissen die Stiitze und das
Fundament bemessen werden. Dazu gehoren die Biege-, Normalkraft-, Querkraftbemessung
sowie der Stabilitdtsnachweis. Zusdtzlich dazu miissen beim Fundament die Nachweise zum
Grundbruch und der zulédssigen Bodenpressung gefiithrt werden. Sind diese Nachweise
erbracht, beginnt die eigentliche Bemessung der Verbindung. Dazu wird die Stahlzugkraft aus
der Biege-/Normalkraftbemessung der Stiitze herangezogen. Diese verteilt sich auf die
gezogenen Anker. Da in der Regel die Anker denselben Durchmesser wie die
Biegezugbewehrung der Stiitze haben werden, liegt damit auch der Durchmesser der

Ankerstibe fest. Das Versagen der Anker durch StahlflieBen ist damit ausgeschlossen. Unter

184



Bertiicksichtigung der geometrischen Randbedingungen wird im letzten Schritt der Bemessung
die Gruppenauszugslast nach der Bemessungsgleichung des CC-Verfahrens ermittelt und mit
der Stahlzuglast der Biegebemessung der Stiitze verglichen. Gelingt dieser Nachweis nicht, so
muss eine VergrofBerung der Verankerungstiefe, der Rand- und Achsabstinde oder der

Betonfestigkeitsklasse erfolgen. Einen Uberblick iiber die Bemessung liefert Abb. 9-69.

Stiitze:
Biege.-, Normalkraft.- und
Querkraftbemessung

aus Biegebemessung folgt Fg

r

>
NR:‘(,C - FS‘

|
C@-Verfalwen: N, =N, - 4""\ WV VW

Fundament:
Biege/Normalkraftbemessung ./ \
Querkraftbemessung J I S
Kippen
Grundbruch/ zuldssige —
Bodenpressung

Abb. 9-69: Bemessungsschema Stiitze-Fundament-Verbindung

Fiir die Berechnung des charakteristischen Widerstands einer Diibelgruppe nach dem CC-
Verfahren muss auf die jeweilige Zulassung des verwendeten Ankerstabes verwiesen werden.

Samtliche Grundlagen der Bemessung finden sich in Eligehausen, Mallée [2000].
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10 Zusammenfassung

Wirtschaftlichkeit und Geschwindigkeit bei gleich bleibenden oder sogar gesteigerten
Qualitdtsanspriichen im Bauwesen werden u. a. durch die Verwendung von Fertigteilen und
vorgefertigten Bewehrungselementen erreicht. Dabei soll die Bewehrung moglichst einfach
und ohne hohe Konzentrationen angeordnet werden. Verbindungen zwischen Bauelementen
in Ortbeton und Fertigteilen sollen ohne komplizierte Mechanismen moglich sein. Im Rahmen
dieser Arbeit wurde die Anwendungsmoglichkeit von Ankerstdben (gerippte
Bewehrungsstibe mit Ankerkopf) in drei verschiedenen Bauteilen iberpriift. Es wurden
Rahmenecken mit negativer Momentenbeanspruchung, Rahmenendknoten und Stiitze-
Fundament-Verbindungen untersucht. Fiir alle drei Bauteilverbindungen wurden
umfangreiche numerische Parameterstudien mit dem nichtlinearen Finite-Elemente-Code
MASA3D durchgefiihrt. Weiterhin wurden Rahmenecken mit negativem Biegemoment
experimentell untersucht. Ebenso wurden fiir diese Bauteile Stabwerkmodelle entwickelt und
die Anwendbarkeit der Stabwerkmethode iiberpriift. Fiir die Stiitze-Fundament-Verbindung
wurden die maximalen Ankerzugkréfte nach der Methode der Stabwerkmodelle berechnet

und mit den numerisch ermittelten Werten verglichen.

Die experimentellen sowie die numerischen Studien an Rahmenecken unter negativer
Biegemomentenbelastung haben ergeben, dass der Einsatz von Ankerstéiben gegeniiber einer
herkdmmlichen abgebogenen Bewehrung keinen Vorteil bringt. Nur durch den Einsatz einer
zusitzlichen Biigelbewehrung kann eine ausreichende Tragfahigkeit erreicht werden. Eine
Beschrinkung der Rissbreite im Gebrauchszustand ist nur sehr schwierig zu erreichen. Der
Grund daflir ist, dass bei der herkdmmlichen Bewehrungsfiihrung die Zugkraft im
Bewehrungsstahl durch die Umlenkkréfte “sanft“ um die Ecke gelenkt wird. AuBBerdem liegt
die abgebogene Bewehrung in der Ndhe des Zugspannungsmaximums im ungerissenen
Zustand und ist daher in der Lage, den dort entstehenden Riss zu begrenzen. Die Anwendung
von Ankerstiben hat auch deshalb einen groen Nachteil in Rahmenecken, da die
hochbelastete Zone unter dem Ankerkopf in unmittelbarer Nidhe zu drei Bauteiloberfldchen
(Ecke) liegt und damit die Tragfahigkeit des Betons geringer ist. Ankerstibe sollten aus
diesen Griinden nur bei geringer Beanspruchung der Rahmenecke verwendet werden. Dabei

ist auf eine solide konstruktive Biigelbewehrung zu achten.

186



Der Einsatz von Ankerstiben in Rahmenendknoten ist dagegen gut mdglich. Die Bemessung
kann anhand eines Stabwerkmodells oder anhand des semi-empirischen Bemessungsmodells
nach Roeser [Roeser, 2002] durchgefiihrt werden. Es ist darauf zu achten, dass die
Ankerkopfe im Bereich der Stiitzenlingsbewehrung und damit in der Stiitzendruckzone
liegen. Ist dies nicht der Fall, so ist mit einer deutlichen Abnahme der Tagfdhigkeit des
Rahmenendknotens zu rechnen, weil die Druckstrebe nur iiber Zugspannungen in den Beton
umgelenkt werden kann. Die zu erwartende Traglastabnahme sollte in weiteren

Untersuchungen ermittelt werden.

Ankerstibe sind nach den vorliegenden Untersuchungsergebnissen auch als
Verbindungselement zwischen Stiitze und Fundament gut geeignet. Der Vergleich zwischen
den Traglasten nach CC-Verfahren mit den numerischen Ergebnissen hat gezeigt, dass das
Bemessungsmodell nach CC-Verfahren fiir alle praxisrelevanten Fille sichere Ergebnisse
liefert. Die Bemessung kann daher nach dem vorgestellten Modell erfolgen. Die in der
Bemessungsrichtlinie beschriebenen Rand- und Achsabstinde sind einzuhalten. Zusétzlich
miissen Biege-, Schub- und Normalkraftbemessung sowie die Stabilitéts- und geotechnischen

Nachweise erbracht werden.

Die Anwendung von Ankerstiben in Stahlbetonbauteilen als Ersatz von herkdémmlicher
Bewehrung ist prinzipiell immer moglich. Beim Einsatz von Ankerstdben unterscheidet man
in der Regel zwischen 3 Fillen: 1. Krafteinleitung, 2. Kraftweiterleitung und 3.
Kraftumlenkung. Bei der Krafteinleitung wird die Kraft vom Ankerstab in den Beton
eingeleitet. Dabei wird der umgebende Beton auf Zug belastet und muss in der Lage sein,
diesen auch aufzunehmen. Bei der Kraftweiterleitung wird die Kraft zundchst vom Ankerstab
in den Beton eingeleitet. Im Gegensatz zur Krafteinleitung muss die Kraft aber an einer
definierten Stelle wieder in einen anderen Ankerstab eingeleitet werden. Findet bei dieser
Kraftweiterleitung eine Richtungsdnderung der Kraft statt, spricht man von einer
Kraftumlenkung. Bei allen 3 Mechanismen muss der Beton in der Lage sein, Zugkrifte zu
libertragen. Dies kann aber nur dann stattfinden, wenn nahezu rotationssymmetrische
Spannungszustinde vorliegen oder aber die Querdehnungen behindert werden. In Eck- oder
Randbereichen ist dies aber oft nicht der Fall.

Somit sind Anwendungen wie die Stiitze-Fundament Verbindung, bei der es sich eher um ein
massiges Bauteil mit Querdehnungsbehinderung und der Moglichkeit der Ausbildung eines

rotationssymmetrischen Spannungszustandes handelt, besser fiir die Anwendung von
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Ankerstiben geeignet als Rahmenecken. Rahmenendknoten liegen bei dieser Betrachtung von
der Eignung her zwischen Stiitze-Fundament-Verbindungen und Rahmenecken. Dies haben

auch die Studien in dieser Arbeit gezeigt.

11 Ausblick

Aufgrund der groen Abmessungen von Stiitze-Fundament-Bauteilen war es im Rahmen
dieser Forschungsarbeit nicht mdglich, experimentelle Untersuchungen durchzufiihren.
Obwohl die Ergebnisse der FE-Analysen mit dem Programm MASA durch das Nachrechnen
von vielen Versuchen abgesichert sind, wére es dennoch wiinschenswert, einige Versuche

durchzufihren.
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13 Anhange

Datenbank der FE-Berechnungen zur Stiitzen-Fundament-Verbindung
Zusammenstellung der Versuche an Rahmenecken mit negativem Biegemoment

13.1 Materialdatensatze FE-Berechnung

13.1.1 Materialdatensatz Kontaktschicht

#Kontaktschicht um Anker

Material Nr.: 2
Number of properties to be read: 5
Type of material parameters (1=microplane) 1
Young modulus: 2000.0
Poisson's ratio: 0.18
Weight density: .000025484
Reinforcement area: 0.0
Reinforcement yield stress: 0.0
#
Parameter a : 0.005

b: 0.0435

p: 0.75

q: 2.00
Ratio volumetric / deviatoric: 0.9
Parameter el : .0007

e2: .019

e3: .014

ed: 0.00

n: 0.6

m : 0.6

k: 0.6

13.1.2 Materialdatensatz Elastische Bettung

#Boden Ton
Material Nr.:

Number of properties to be read:

Type of material parameters (1=microplane) 1

Young modulus:
Poisson's ratio:
Weight density:
Reinforcement area:
Reinforcement yield stress:
#
Parameter a :

b:

p:
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1.1
0.2
0.0
0.0
0.0

0.003
0.05
0.75



q: 2.0

Ratio volumetric / deviatoric: 0.8
Parameter el : 0.000001

e2: 100.0

e3: 100.0

e4: 5.0

n: 2.0

m : 1.0

k: 1.0
#Boden Kies
Material Nr.: 5
Number of properties to be read: 5
Type of material parameters (1=microplane) 1
Young modulus: 14.3
Poisson's ratio: 0.2
Weight density: 0.0
Reinforcement area: 0.0
Reinforcement yield stress: 0.0
#
Parameter a : 0.003

b: 0.05

p: 0.75

q: 2.0
Ratio volumetric / deviatoric: 0.8
Parameter el : 0.000001

e2: 100.0

e3: 100.0

e4: 5.0

n: 2.0

m : 1.0

k: 1.0
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13.2 Uberblick iiber Parameterstudie 2 Stiitze-Fundament-Verbindung

Bezeichnung -
2 o E & 3
sz [2:(% |3 |z52(2 |2 |% |3
i § E |5} 15} 15} <29 § %D g 3 5
T | B @ | E | E | 22E |2 < s |3
£ 8 52 | = g - s ) £
) = 80 5 35 5 [ B=1 5] = =
Z ) S3[gea < < <mMm | ¥ o > < <
funda bel ab 300 | Kies nein 873 242 | AB nein 210 300 | 20
funda2 Ac 300 | Kies nein 873 242 | A nein 184 300 | 20
fknb 300 | Kies nein 873 242 | AB nein 210 300 | 20
fkna 300 | Kies nein 873 242 | A nein 184 300 | 20
fkhb 300 | Kies nein 873 292 | AB nein 220 300 | 20
fkha 300 | Kies nein 873 292 | A nein 184 300 | 20
fkh dop b 300 | Kies nein 873 484 | AB nein 210 300 | 20
fkh dop b t 300 | Kies nein 873 484 | AB nein 452 300 | 20
fkh dop a 300 | Kies nein 873 484 | A nein 184 300 | 20
fkhubb 300 | Kies nein 1746 | 484 | AB nein 210 300 | 20
fkhuba 300 | Kies nein 1746 | 484 | A nein 184 300 | 20
fkhubb t 300 | Kies nein 1746 | 484 | AB nein 452 300 | 20
fknb_n150 150 | Kies nein 873 242 | AB nein 210 300 | 20
fkna n150 150 | Kies nein 873 242 | A nein 184 300 | 20
fknb _schmal 300 | Kies nein 600 242 | AB nein 210 300 | 20
fkna_schmal 300 | Kies nein 600 242 | A nein 184 300 | 20
fkh 15b 300 | Kies nein 873 363 | AB nein 331 300 | 20
fkh 1 5 a 300 | Kies nein 873 363 | A nein 184 300 | 20
abgeb h b 300 | Kies nein 873 242 | AB nein 210 300 | 20
abgeb h 1 5 b 300 | Kies nein 873 363 | AB nein 331 300 | 20
abgeb h dop b 300 | Kies nein 873 484 | AB nein 452 300 | 20
1 5 hef 305 300 | Kies nein 873 363 | A nein 305 300 | 20
fkna ver 300 | Kies nein 873 242 | A nein 184 300 | 20
tkna verl 300 | Kies nein 873 242 | A nein 184 300 | 20
tkna ver2 300 | Kies nein 873 242 | A nein 184 300 | 20
fkna ver3 300 | Kies nein 873 242 | A nein 184 300 | 20
fkna ver4 300 | Kies nein 873 242 | A nein 184 300 | 20
ton_fknb 300 | Lehm | nein 873 242 | AB nein 210 300 | 20
ton_fkna 300 | Lehm | nein 873 242 | A nein 184 300 | 20
fkna me 40 Kies ja 873 242 | A nein 184 300 | 20
fknb_me 40 Kies ja 873 242 | AB nein 210 300 | 20
fkna me_stuetze 0 Kies ja 873 242 | A nein 184 300 | 20
fknb me stuetze 0 Kies ja 873 242 | AB nein 210 300 | 20
fkna me st 150 150 | Kies ja 873 242 | A nein 184 300 | 20
fkna_me st 300 300 | Kies ja 873 242 | A nein 184 300 | 20
fkh 1 5 a me 0 Kies ja 873 363 | A nein 184 300 | 20
fkh 1 5 a me 150 150 | Kies | ja 873 363 | A nein 184 300 | 20
fkh 1 5 a me 300 300 | Kies ja 873 363 | A nein 184 300 | 20
fkh dop a me 0 Kies ja 873 484 | A nein 184 300 | 20
fkh dop a me 150 150 | Kies ja 873 484 | A nein 184 300 | 20
fkh dop a me 300 300 | Kies ja 873 484 | A nein 184 300 | 20
fkna weit me 0 Kies ja 873 242 | A nein 184 600 | 20
fkna weit me 150 150 | Kies ja 873 242 | A nein 184 600 | 20
tkna weit me 300 300 | Kies ja 873 242 | A nein 184 600 | 20
fkh 1 5 weit a me 0 Kies ja 873 363 | A nein 184 600 | 20
fkh 1 5 weit a me 150 150 | Kies ja 873 363 | A nein 184 600 | 20
fkh 1 5 weit a me 300 300 | Kies ja 873 363 | A nein 184 600 | 20
fkh dop weit a me 0 Kies ja 873 484 | A nein 184 600 | 20
fkh d w a m_ 150 150 | Kies | ja 873 484 | A nein 184 600 | 20
fkh_dop weit a me 300 300 | Kies ja 873 484 | A nein 184 600 | 20
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fkna s schmal 0 Kies ja 400 242 | A nein 184 300 | 20
fkna s schmal 150 150 | Kies ja 400 242 | A nein 184 300 | 20
fkna s schmal 300 300 | Kies ja 400 242 | A nein 184 300 | 20
tkna dop breit 0 Kies ja 1746 | 242 | A nein 184 300 | 20
fkna_dop breit 150 150 | Kies ja 1746 | 242 | A nein 184 300 | 20
fkna dop breit 300 300 | Kies ja 1746 | 242 | A nein 184 300 | 20
fkhuba me st 0 Kies ja 1746 | 484 | A nein 184 300 | 20
fkhuba me st 150 150 | Kies ja 1746 | 484 | A nein 184 300 | 20
fkhuba me st 300 300 | Kies ja 1746 | 484 | A nein 184 300 | 20
fkna d32 0 Kies | ja 873 242 | A nein 184 300 | 32
fkna d32 150 150 | Kies ja 873 242 | A nein 184 300 | 32
fkna_d32 300 300 | Kies | ja 873 242 | A nein 184 300 | 32
fkna_s100 0 Kies | ja 873 242 | A nein 184 100 | 20
fkna s100_150 150 | Kies | ja 873 242 | A nein 184 100 | 20
fkna s100 300 300 | Kies | ja 873 242 | A nein 184 100 | 20
fkh dop a s100 0 Kies ja 873 484 | A nein 184 100 | 20
fkh dop a s100 150 150 | Kies ja 873 484 | A nein 184 100 | 20
fkh_dop_a s100 300 300 | Kies | ja 873 484 | A nein 184 100 | 20
fkna 4mal breit 0 Kies ja 2619 242 | A nein 184 300 | 20
fkna 4mal breit 150 150 | Kies ja 2619 | 242 | A nein 184 300 | 20
fkna 4mal breit 300 300 | Kies ja 2619 [ 242 | A nein 184 300 | 20
tfknasschmal 0 Lehm | ja 400 242 | A nein 184 300 | 20
tfknasschmal150 150 | Lehm | ja 400 242 | A nein 184 300 | 20
tfknasschmal302 300 | Lehm | ja 400 242 | A nein 184 300 | 20
tfkname 0 Lehm | ja 873 242 | A nein 184 300 | 20
tfkname150 150 | Lehm | ja 873 242 | A nein 184 300 | 20
tfkname300 300 | Lehm | ja 873 242 | A nein 184 300 | 20
tfkh_dop_a 300 300 | Lehm | ja 873 484 | A nein 184 300 | 20
fknadopaObew 0 Kies ja 873 484 | A nein 184 300 | 20
fknadopabew 0 Kies ja 873 484 | A ja 184 300 | 20
fknadopaobew1 0 Kies ja 873 484 | A ja 184 300 | 20
fknadopaobew3 0 Kies ja 873 484 | A ja 184 300 | 20
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13.3 Ergebnisdatenbank Stiutze-Fundament-Verbindung Studie 1 und 2
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