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Vorwort des Herausgebers

Beim Anschluf von Stahlpfdhlen an den Stahlbetoniiberbau treten im Ubergangsbe-
reich Stahl - Beton hohe &rtliche Beanspruchungen auf. Der Abbau dieser Pres-—
sungen auf die zuldssigen Betonspannungen nach DIN. 1045 erfordert aufwendige und
damit teure AnschluBkonstruktionen.
Der Herausgeber erhielt daher 1972 vom Land Nordrhein-Westfalen den Forschungs-
auftrag flir die experimentelle Untersuchung von MSglichkeiten einer vereinfach-—
ten Pfahlkopfausbildung. Dem Auftraggeber ist fiir diese Fdrderung sehr zu danken.
Ein Teil der Ergebnisse dieser Versuche sind in der vorliegenden Arbeit
wiedergegeben. Sie zeigten, daB es mdglich ist, auch ohne besondere Kopfverstir-
kungen die Pfahllast direkt in den Stahlbetoniiberbau einzuleiten. Die Versuche
wurden in der Forschungs- und Materialpriifungsanstalt fiir das Bauwesen in Stutt-
gart durchgefiihrt.
Im theoretischen Teil der; Untersuchung werden drei Rechenverfahren gewahlt, um
die Ergebnisse der Versuche nachzuvollziehen. Zunichst wird ein Ansatz analog
der Extremalmethode von Coulomb gewdhlt, um aus der bekannten Bruchfigur die
Traglast zu bestimmen. Einen Grenzwert fiir diese Betrachtung liefert ein Ansatz
nach der Plastizitdtstheorie, wobei als Stoffgesetz wiederum die Mohr-Coulomb®
sche Bruchbedingung eingefihrt wurde. SchlieBlich wurde mit Hilfe der Methode
der finiten Elemente noch eine quasi-elastische Berechnung mit nichtlinearem
Stoffgesetz durchgefiihrt. Ein Vergleich der Rechenergebnisse mit den Versuchen
zeigte gute Ubereinstimmung, sowohl beim Niherungsansatz nach der Extremalme-
thode, als auch mit der FE-Rechnung. Die in der Bodenmechanik entwickelten Ver-
fahren lassen sich also auch fiir mehrdimensionale Probleme des Massivbaus nutzen.
In einer weiteren Untersuchung wurde der EinfluB der Profilform auf die
Traglast untersucht. Es zeigte sich, daB rdumlich aufgeldste Profile eine bis zu
50 % hohere Traglast als Vollprofile haben.
Einen &hnlich positiven EinfluBf hat eine Wendelbewehrung. Wie anhand von Ver-
suchsergebnissen gezeigt wird, kann eine entsprechend starke Wendel die Traglast
mehr als verdoppeln.
AbschlieBend werden Hinweise zur praktischen Anwendung gegeben. Unter anderem
wird dabei auf den Einfluf benachbarter Pfihle eingegangen. Eine Abgrenzung der
Anwendbarkeit der gefundenen Ergebnisse und eine Sicherheitsbetrachtung schlie-
Ben die Arbeit ab.

Smoltczyk
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English Summary by Editor

The author's thesis. deals with the problem of concrete blocks which are locally
stressed with special emphasis to the connection of steel-piles to the pile cap.
First, a review of the state of the relevant technology is given by dis-
cussing pertinent test results and computation approches. This is followed by a
report of the tests which were carried out by the author. In five series of tests,
the influence of lateral stress by bending (punching), the shape of the stressed
area (I-profile, tube), and efficiency of re{nforcement were investigated. In the
theoretical-part of the thesis, the test resu}ts were recalculated using different
methods. Two approches yield from the rupture theory. A nonlinear-elastic'analysis
by finite elements was applied also.
In:a further section: the test results were -compared with the theory and thereby
proving the reliability of the analysis used. Both the experimental and theore-
tical findings clearly indicate a "punch-type" pile top ¢onnection to the caé'
being feasible. This will considerably reduce expenses which have to be spend in
current ' practice due to the standards of the profession when a pile’cap conneéction

by welded steel bars must:-be provided.

Vorwort des Autors.

Die vorliegende Arbeit entstand wdhrend meiner Titigkeit am Institut fir Grundbau
und Bodenmechanik ders Universitat Stuttgart.

Herrn. .Prof. Dr.-Ing. :.U. .Smoltczyk danke ich fir.die Anregung des Themas, die wohl-
wollende Férderung. der Arbeit und die lbernahme des Hauptberichts. Mein Dank gilt
in gleicher Weise Herrn. Prof. Dr.-Ing. J. Schlaich fiar die Ubernahie des Korrefe-
rats und Herrn Prof. Dr.-Ing. K. Schéfer. fiir seinen fachlichen Rat’,

Den Mitarbeitern- des Otto-Graf-Instituts, die mir bei der Durchftihrung’ dexr Ver-
suche hilfreich zur.Seite standen, :im besonderen Herrn Dr.-Ing. H. DieterIe)'mSéh—
te ich an dieser Stelle ebenfalls meinen Dank aussprechen.

SchlieBlich gilt mein Dank dem Land Norxdrhein-Westfalen, das die Versuche in groB-

zligiger Weise finanzierte.
Stuttgart, im Juni 1977

Lichler
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1. EINFUHRUNG, ZIEL DER UNTERSUCHUNG

Im Bereich der Kopfanschlisse von Stahlpféhlen treten in Pfahlkopfplatten sehr
hohe Srtliche Beanspruchungen auf. In der Praxis wurde bisher mit erheblichem
Bufwand versucht, diese Spannungsspitzen auf die fir Beton zuldssige Druck-
spannung abzubauen. Dabei ergaben sich recht umstédndliche und aufwendige Kon-
struktionen. Aufgabe der vorliegenden Arbeit ist es, eine Vereinheitlichung

und Vereinfachung dieser Anschliisse zu erreichen.

Wenn man annimmt, daB Beton unter bestihgten Voraussetzungen erheblich hdhere
Spannungen als die in DIN 1045 festgele;te wWirfeldruckfestigkeit aushidlt, er-
scheint es nicht erforderlich, die im Stahlprofil vorhandenen Spannungen bis
auf die zuldssige Betonpressung abzubauen. In der {Ubergangszone Stahl-Beton
werden sich zwar plastische Bereiche ausbilden. Solange diese Plastifizierung
aber &rtlich begrenzt bleibt und nicht progressiv zum Bruch fihrt, besteht kei-
ne Gefahr fiir die Konstruktion.

Anhand von Versuchen und theoretischen Uiberlegungen soll im folgenden nachge-

wiesen werden, in welchen Fillen die obige Annahme gerechtfertigt ist.

2. STAND DER TECHNIK

2.1 Einzelbeitrdge

Aus vielen Verdffentlichungen zum Teilfldchenpressungsproblem (vgl. auch LEON-
HARDT |43|) seien nur die herausgegriffen, die sich im engeren Sinne mit dem

hier gestellten Problem befassen.

Grob lassen sich die Artikel in zwei verschiedene Gruppen einteilen. Einmal
die mehr praktisch orientierten, in denen Versuchsergebnisse mitgeteilt und
Bemessungsansitze angegeben werden, zum anderen Arbeiten, die sich nur theo-
retisch mit der Ermittlung der Tragfihigkeit teilweise belasteter Stahlbeton-

kbrper beschaftigen. Im weiteren werden die Arbeiten in ihrer zeitlichen Rei-

henfolge zusammengestellt.

POHLE (1951 |30}; |31]) war wohl einer der ersten, die sich ganz speziell mit
dem Problem des Anschlusses von Stahipfdhlen an Stahlbetoniiberbauten beschaf-
tigt haben. Er war der Meinung, daB der Aufwand fGr die Verstdrkung der Stahl-

pfahle im AnschluBbereich bei Kaimauern und Briickenwiderlagern entschieden
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zu grof sei. Zur Unterstreichung seiner Aussage fithrte er mehrere Versuchs-

reihen mit verschiedenen Profilformen und Betongliten durch.

Seine ersten Versuche an Quadern mit den Abmessungen 30 x 30 X 20 cm und zwei
verschiedenen Profiilformen, dem Rohr und dem I-Profil, haben seine Annahme be-
statigt. Die Tragfdhigkeit seiner wendelbewehrten Versuchskérper driickte er in
der "Zersprengbeanspruchung zZ" aus, womit er das Verhdltnis zwischen Stahl-
spannung Ue und Betondruckfestigkeit Bp bezeichnete. Er erreichte Werte von
z=17,5- 12,0, was einer Stahlspannung im Profil von im Mittel 269,0 MEN/m2

entsprach.

Bei diesen ersten Versuchen trat Versagen stets durch Zersprengen des Beton-
kérpers ein. Um dies zu vermeiden, bilaete er die Versuchskdrper bei seinen
folgenden Versuchen so aus, daB sie stets noch mit einem Stahlmantel umhiillt
waren. Dabei versagte das Stahlrohr (¢ 89,4 mm) durch Ausbeulen bei einer
Spannung von Ue = 285,5 MN/m?, ohne daB der Beton zerstdrt wurde, Um festzu-
stellen, ob sich seine im Labor durchgefiihrten Versuche mit den Verhdltnissen
auf der Baustelle deckten, fiihrte er noch zwei groBmaBstdbliche Versuche durch.
Dabei stellte er fest, daB bei ausreichender Wendelbewehrung allein der Schnei-
dendruck ausreichen wiirde, um die Last aus dem Betoniiberbau in den Pfahl zu

tbertragen.

Un dieses Ergebnis zu untermauern, fGhrte er zu einem spiteren Zeitpunkt noch-
mals eine Reihe von Versuchen in natfirlichem MaBstab durch. Prinzipiell stellte

er fest:

a.) Z wachst mit zunehmendem Abstand des Stahlprofils vom Rand
des Betonkdrpers, .ferner mit zunehmendem Stahlquerschnitt

der Wendelbewehrung;

b.) Z nimmt ab mit zunehmender Betonfestigkeit

Seine wichtigsten Ergebnisse stellte er in Tabellenform zusammen und verdffent-

lichte sie als Richtwerte flir die praktische Anwendung.

Die zum Teil sehr hohen Teilflichenpressungen, die POHLE erzielte, sind auf

die glinstig gewdhlten Abmessungen seiner Versuchsk®Srper zuriickzufihren.

1953 formulierte MEYERHOF l2[, ausgehend von der Mohr-Coulomb'schen Bruchbe-

dingung, einen Ansatz fir die Traglast., Flir den ebenen Fall zeigt seine Glei-



16

chung eine proportionale Abhingigkeit der Traglast vom Verhidltnis (h/b). (th =
HShe des Versuchskérpers; b = Breite des Laststreifens). Sein Ansatz zum Nach-
weis der Bruchlast fir den Halbraum geht auf die Grundbruchtheorie und die

dort ermittelten Tragfihigkeitsbeiwerte zuriick. Fir den rotationssymmetrischen

Lastfall weist er kurz auf &hnliche Ldsungsmdglichkeiten hin.

Zur Bestdtigung seiner Ansdtze fiihrte er verschiedene kleinmaBstdbliche Ver-

suche durch. Dabei wurden insbesondere die Abmessungen der Versuchskdrper va-
riiert. In Tabellen und Diagrammen wurden die Ergebnisse zusammengestellt und
mit friheren Untersuchungen und entspres?enden Untersuchungen an anderen Mate-
rialien verglichen. }3
Seine theoretischen Ergebnisse stimmen allerdings nur in einem kleinen Bereich
mit den Messungén iberein und weichen mit zunehmender Abmessung der Versuchs-

kérper immer mehr von diesen ab.

Hier sei vor allem auf zwei Versuche hingewiesen, die MEYERHOF mit einer kr&f-
tigen Wendelbewehrung an Betonkdrpern ausfiihrte, die auch in ihren Abmessungen
Uberdimensioniert waren. Die Sprengwirkung reichte nun nicht mehr aus, um die
Kdrper zu zerstdren, sondern es bildete sich eine Art von Grundbruch an der
Betonéberfléche aus. Die Bruchfigur ist im Abschnitt 4, Bild 4.07 dieser Ar-
beit wiedergegeben. Die Betonfestigkeit dieser Versuchsk&rper wurde mit Bw =
20,0 MN/m? angegeben. Im Bruchzustand betrug die Flachenbelastung im Mittel
pu ;=380,0 MN/mz. Dieser Wert kann damit wohl als oberer Grenzwert der Be-

lastbarkeit angesehen werden.

Erwdhnt seien abschliefend noch
S0 die Hinweise fur die Wahl der

45 Eingangsparameter bei Anwendung

L0 der Mohr-Coulomb'schen Bruchbe-

Reibungswinke! &{Grad)

35 4 dingung. Aufgrund zahlreicher

30 anderer Verdffentlichungen kam

25 | I - MEYERHOF zu dem Schluf, daB die
50 100 150 2000 250 300 {MN/m?]

Kohdsion ¢ ndherungsweise ein
Bild 2.01: Abhingigkeit des Reibungs-
winkels ¢ von der Belastung
(MEYERHOF | 2[) trage. Des weiteren stellte er

Flinftel der Prismenfestigkeit be-

fest, daB der Reibungswinkel ¢
- entsprechend den bodenmechanischen Eigenschaften der Zuschlagstoffe - ab-

hingig von der Belastung sei, wie obenstehendes Bild 2.01 zeigt.
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Ausgehend vom Problem der Spannglied-Riickverankerung lieferte SPIETH (1959 ]13])
einen umfangreichen Beitrag zum Verhalten von Beton unter hoher &rtlicher Pres-—
sung. In einem ersten theoretischen Teil seiner Arbeit ermittelte er den Span-
nungszustand unter Teilflédchenbelastung, ausgehend von der klassischen Elasti-
zitdtstheorie. Da dies zu einer sehr aufwendigen L&sung fiihrte, gab er ergén-—

zend eine Reihe von Ndherungsverfahren an.

Im zweiten Teil der Arbeit SPIETHS wird tliber sieben Versuchsreihen berichtet,
wobei verschiedene Einflilisse auf die Bruchspannung untersucht wurden. Im vor-

liegenden Zusammenhang sind vor allem folgende Untersuchungen von Interesse:

a.) EinfluB der Wirfeldruckfestigkeit auf die Bruchspannung,
b.) EinfluB des Flichenverhdltnisses Lastfldche zur gesamten
Betonoberfléache,

c.) Einfluf einer Wendelbewehrung.

Die Ergebnisse zu (a) zeigen, da8 mit zunehmender Wiirfeldruckfestigkeit das
Verhdltnis Bruchspannung pu/Bw linear abnimmt. Im praktischen Bereich, also
zwischen Bn 250 und Bn 550, betrdgt die Abnahme etwa 15 %. Die Abhdngigkeit der
Bruchspannung vom Flachenverhdltnis F/Fl ndherte SPIETH durch eine Parabel

2. Ordnung an. Damit ergab sich folgende Bruchbedingung:

F = gesamte Betonoberfléche

p, = Bp VE/FI  (2.1)

Fl = Lastfléche

Fir das Flachenverhdltnis F/F! = 100 wurden 3 verschiedene Wendeldurchmesser
untersucht. Dabei zeigte sich eine Abnahme der Tragf&higkeit mit zunehmendem
Wendeldurchmesser. Bei zwei -Versuchen wurde die Bruchlast nicht durch Zerspren-
gen der Stahlbetonkdrper erreicht, sondern es trat auch wieder eine Art von
Grundbruch in der coberen Zone rings um die Lastfliche ein. Die Betonglte be-
trug bei diesen beiden Versuchen im Mittel Bw = 41,0 MN/n® und die Bruchspan-
nung p = 417,0 MN/m?,

AU/BAIRD |32| haben 1960 ebenfalls einen Beitrag zu diesem Problem geliefert:.
Sie beschrédnken sich bei ihren kleinmaBst&blichen Versuchen (Versuchsk&rper—
abmessungen 20 x 20 X 20 cm bzw. 20 x 20 x 10 cm) auf Verhiltnisse Betonk&rper-
oberfliche/Fliche der Lastplatte zwischen 2 und 16. Innerhalb dieses Bereiches
untersuchen sie zum einen den EinfluB der Versuchskérxperhéhe und zum anderen

die Bedeutung der GrSBe der Zuschlagstoffe, Die verschiedenen Versuchsergebnisse
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sind in Tabellenform zusammengestellt bzw. in einem Diagramm graphisch darge-
stellt. Es zeigte sich, daB die Traglast der flacheren Priifkérper stets grdBer
war als die der wﬁrfeil Ferner kann zum EinfluB der Zuschlagstoffe folgendes
gesagt werden: mit zunehmender KorngrdSe nimmt auch das Verhdltnis Traglast zu

Betonfestigkeit zu.

Im zweiten Teil der Arbeit wird eine N&herungsldsung fir die Bruchbedingung her-
geleitet. Ausgehend vom Bruchbild ihrer Versuche setzen sie im Bruchzustand die
Gleichgewichtsbedingungen an, die dann zu folgender Gleichung fihren:
\-
P, = ( 2~s° + k-BbZ)-tota

halber Bruchkeilwinkel (19%=a=257%)

mit o -
S, Scherwiderstand flir p = O
k - von der Geometrie abhédngiger Faktor

In diesem Ansatz sind coto und k sehr empfindlich selbst gegen kleinste Ende-
rungen von 0. Fir die Nachrechnung der Versuche wurde ein Mittelwert des Bruch-
keilwinkels 20 = 44° eingesetzt. In einem Diagramm wurden die Versuchsergebnisse
den Rechenergebnissen gegeniibergestellt. Die Kurve fiir die rechnerischen Bruch-
spannungen liegt dabéi etwas iber den Versuchsergebnissen. Bei zunehmendem Ver-
hdltnis F/F1 weicht die rechnerische Kurve immer starker von den Versuchsergeb-

nissen ab.

Den ersten Versuch, auch die Wendelbewehrung in den Versuchskdrpern mit zu er-
fassen, unternahm SZABO (1963 |1|). Auch er ging von der Vorstellung aus, daB
sich beim Bruch in der Regel ein statisch bestimmter Zustand einstelle. Mit
Hilfe der Gleichgewichtsbedingungen und dem Arbeitssatz bestimmte er die Bruch-
last. Im einzelnen ging er so vor, daB er sich zundchst abhdngig von der Geo-
metrie und der Betonglite die GréBSe des Bruchkeilwinkels bestimmte. Durch Ein-

setzen in die Gleichgewichtsbedingung ergab sich dann die Bruchlast.

Er unterschied zwei Arten des Versagens: den Bruch des Betons bzw. das Versagen
der Wendelbewehrung. Fiir die Definition des ersten Falles benutzte er die der
Prismenfestigkeit des Betons entsprechende Last. Im zweiten Fall ist die Bruch-

last direkt proportional dem eingélegten Stahlquerschnitt.

An zwel Beispielen zeigte SZABO die praktische Anwendung der erhaltenen Bruch-

bedingung. Die erzielten Ergebnisse wurden jedoch nicht mit Versuchsergebnissen
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verglichen, so daB zundchst tber die Berechtigung des Ansatzes nichts ausgesagt

werden kann.

HAWKINS (]33[, |35]) verdffentlichte 1968 die Ergebnisse kleinmaBstablicher
Versuche. An etwa 100 zentrisch belasteten und 130 exzentrisch belasteten Ver-
suchskdrpern untersuchte er die Einfliisse von Betongilite, Korperabmessungen und
Form der Lastplatte auf die Bruchlast und in weiteren 31 Versuchen den EinfluB
der Lastplattendicke |[34].

Die umfangreichen Exgebnisse sind in Tabellenform zusammengestellt. Als Bruch-
ursache wurde bei allen Versuchskérpern Versagen infolge Sprengwirkung festge-
stellt. Unter der Lastfliche selbst bildete sich jeweils ein Bruchkeil aus. Das
Bruchbild diente auch HAWKINS als Versagensmodell, fir das er die Gleichge-

wichtsbedingungen ansetzte. Sie fihrten bei ihm zu folgender Bruchbedingung fir

quadratische und kreisf6rmige Lastplatten:

= 1+ k . R -1 N
B,/8, //EL‘) ( ) (2.3)
P, - Bruchspannung (MN/m?)
R - Flichenverhdltnis F/F1

- Konstante (abhingig von der Betonglite)

Die Konstante k héngt von der Zugfestigkeit des Betons und dem Reibungswinkel ¢
ab. Durch Riickrechnung verschiedener Versuchsergebnisse ergab sich fiir den
Bruchzustand 4,20 = k = 5,45. Fiir praktische Fille wurde k = 4,20 empfohlen.
Fiir den Reibungswinkel griff er wieder auf andere Verdffentlichungen zuriick und

setzte ¢ = 40° ein.

-~ | T ]
c|e ,—"T - ; ;
2_9‘3 | - | Flir rechteckige Lastplatten erhielt er
cl< P
0 - s . e s . < :
g g Pou22s MN/}%’/ eine dhnliche Bruchbedingung wie bei
g S 45‘ - — Gleichung (2.3). In |35| erfolgte dann
o Ve - )
@la | e l=1° der Ubergang zur Streifenlast, worauf
2 4 ",a.ﬁl -rgal
pd ?’0/' | Pp= 535 MN/m? hier aber nicht ndher eingegangen wird.
y +f
T ‘/ u/ T 5
4/‘ .
1 | Die gewonnenen rechnerischen Ergebnisse

1 3 5 7 9 11 13 15 wurden in einigen Diagrammen den Ver-
Unbelastete Flache suchswerten gegenlbergestellt und damit
Belastete Flache

Bild 2.02: EinfluB der Betonfestigkeit
auf die Tragfahigkeit |33| (Bild 2.02 ).

die Brauchbarkeit der Ldsung gezeigt
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YETTRAM/ROBBINS |36] befaBten sich 1969 in einem theoretischen Beitrag mit dem
Problem der Spannungsverteilung im Ankerbereich vorgespannter Stahlbetonbalken.
Unter der Voraussetzung linear-elastisch isotropen Materialverhaltens von Beton
ermittelten sie die Spannungen mit Hilfe der Methode der finiten Elemente fir
den dreidimensionalen Fall., Das Programm wurde an einem Testbeispiel mit den
Ergebnissen einer geschlossenen Ldsung des ebenen Falles verglichen und zeigte

befriedigende Ergebnisse. Unter Ausnutzung der Symmetrieeigenschaften konnte
das rdumliche Problem dann mit

y iy °=Z%B vertretbarem Aufwand berechnet
r TFTE asunaan = werden (Bild 2.03 ). In der Be-
: H:.. P ‘;“ ' -_} rechnung wurden sowohl die Ab-
< ::[;.7_5.; 17 E x messungen der rechteckigen Be-
i = — tonkdrper als auch der Anker-
26| | 25¢ platten variiert.

Bild 2.03: Bezeichnungen und Netzaufbau
der FE-Berechnung |36| Die Ergebnisse sind in mehreren

Diagrammen zusammengestellt. In

einer zus&tzlichen Untersuchung

"‘V)l: wurde der EinfluB der Querdehn-
L e re zahl W untersucht. Bild 2.04
0,6 /1f/,/’_—h\\\‘{=m5 _ zeigt das Ergebnis dieser Unter-
suchung: die Annahme von yu = 0,45
0.4 + . < dnderte die Spannungsverteilung
a0y ] entscheidend.
0.2 / ,r/’,‘:?:?:_;a‘z
‘;?: ;:/’ pie Vergleichsrechnung wurde mit
0 i /74 i U = 1/6 durchgefihrt. Abschlie-
0 05 1.0 15 %qg

Bend wurden die wichtigsten Er-

Bild 2.04: széu,s diﬁgg::i?igzzagélan gebnisse zusammengestellt und
en Spann
mit friheren Losungen verglichen.

Mit einer &hnlichen Problemstel-
lung beschdftigten sich auch

IYENGAR/PRABHAKARA (1969 |37]).

P T
Prges s
2 ° Auf der Grundlage der Elastizi-
E 1 R "
x Se tdtstheorie berechneten sie die

Spannungsverteilung in einem an

2a

L]

Bild 2.05: Geometrie fir den Rechenansatz den Enden belasteten Rechteck-
nach IVENGAR |37| prisma. Sie erhielten eine L&-

Bild 2.06: EinfluB der Querdehnzahl auf
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sung in Form eines Galerkin-Vektors,

%/ dessen Komponenten in Doppel-Fourier-
40 | 1 Reihen entwickelt sind. Es wurden

32 | . _4’7' Rechteckprismen mit symmetrischer und
" Yz 0 , i exzentrischer Normalbelastung an den

' \u=0’15 Elreradl Enden untersucht und fir typische F&l-
16 \ nach Bild 205 le die numerischen Ergebnisse angege-
08 f\&\‘“ 025 | ben (Bild 2.05 ). AuBer den Abmessun-
' I { ‘ gen des Prismas wurde auch die Quer-
' 08 -06 -04 -02 0 xa dehnzahl variiert (M = 0; M = 0,15;

U = 0,25). Vor allen Dingen im Endbe~-
den Spannungsverlauf 37 reich zeigte sich ein erheblicher Ein-
fluB von U auf die Spannungsverteilung
(Bild 2.06 ) selbst bei noch relativ
geringen Anderungen. In einem abschlieBenden Vergleich mit einer zweidimensio-

nalen Ldsung zeigten sie, daB die Spannungsverteilungen beider Ldsungen im In-

nern des Prismas einander &hnlich waren.

HYLAND/CHEN |38] fihrten 1970 210 kleinmaBstdbliche Versuche durch. Dabei un-
tersuchten sie den EinfluB der KdrperhShe und der Auflagerungsbedingungen auf
die Bruchlast der zylindrischen Versuchsk&érper. Ferner kontfollierten sie den
EinfluB eines Hohlraumes direkt unter der Belastungsfliche (Simulation eines

Spannkanals). Die Versuchskdrper wurden vergleichsweise aus einem Zementmértel
(Sand und Portlandzement) und aus Beton hergestellt. Der Durchmesser der Last-
fliche betrug 3,8 bzw. 5,1 cm, die Verhdltnisse der unbelasteten Oberfliche

zur Lastfldche waren 9 bzw. 16.

Mit zunehmender K&rperhShe nahm auch das Verhdltnis Bruchspannung zur Zylinder-
druckfestigkeit zu, und zwar bis zu einer Probenhdhe gleich dem doppelten

Durchmesser der Lastfl&che. Danach blieb die Bruchlast anndhernd konstant.

Versagen trat jeweils durch Zersprengen des Betonzylinders ein. Die Dehnungs-—
verteilung wurde bei einigen Proben in der Kdrperachse ermittelt. Dabei zeigte
sich, daB die Versuchsk&rper, die auf Kunststoff aufgelagert waren, eine gin-

stigere Dehnungsverteilung hatten als die auf Stahlplatten aufgelagerten,

AbschlieBend wurde versucht, die Bruchlast mit Hilfe eines Ldsungsansatzes
nach der Plastizitdtstheorie nachzurechnen, und zwar mit Ansitzen aus einer

friheren Veréffentlichung.
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Zusammenfassend wurde folgendes festgestellt: der Einflu8 der Reibung in der
Auflagerfliche sei von untergeordneter Bedeutung auf die Traglast, jedoch nicht
auf die Dehnungsverteilung. Die maximale Zugspannung im Versuchskérper sei maB-
gebend fir die Bruchlast. Bei den Versuchskdrpern mit Hohlraum habe sich keine

entscheidende Verminderung der Bruchspannung ergeben.

RIECKMANN berichtet 1971 ]5] Uber drei groBmaBstibliche und mehrere kleinmaB-
stdbliche Versuche zum Problem der Druckkraftﬁbert:agung von Stahlpfihlen in
Betontiberbauten. AnlaB war der Bau der Moorbricke Bremerhaven, die auf Stahl-
pféhlen gegriindet wurde. Der dbliche AnschluB der Stahlpfihle an den Betontiber—
bau hitte bei der groBen Anzahl der Pgéile erhebliche Kosten verursacht.

An wendelbewehrten Stahlbetonkdrpern mit den Abmessungen 56 x 80 x 120 cm mit
einem 30 cm tief einbetonierten Pfahlstlick (UP 103) wurde die Traglast ermit-
telt. Das Last—Verformungs-Diagramm wurde angegeben. Im Mittel betrug die Trag-
last 1,58 MN, was einer Betonpressung von 152,0 MN/m? oder siebenfacher Wiirfel-
festigkeit entsprach. Das RiBbild beim Bruch lieB erkennen, daB die Bruchur-
sache eine Zerstdrung durch Spaltzugkrdfte war. Das gewinschte Ziel, vollstin-
dig auf eine AnschluBbewehrung Zu verzichten, konnte nicht erreicht werden. Die
Ursache daflir war haupts&chlich, daB aus technischen Griinden die Abmessungen

der Priifkdrper kleiner gewdhlt wurden als die des Bauwerkes.

Durch einen einfachen Ansatz versuchte RIECKMANN den gefdhrdeten Bereich unter-—
halb der Lasteinleitungszone abzugrenzen, Mit Hilfe der Gleichungen zur Ermitt-
lung. der Spannungen infolge Streifenlast auf der halbunendlichen Scheibe suchte
er die Spannungstrajektorie, bei der g < BP/3 wird. Diese kritische Zone war

dann durch eine ausreichende Betoniberdeckung und Bewehrung zu sichern.

Mit Hilfe der Methode der Finiten Elemente berechneten FLORIN/HILTSCHER 1972
,14, die Spaltzugspannungen in kreiszylindrischen S&ulen, die durch eine kreis-—
férmige Flachenlast 2zentrisch-axial belastet werden. Die Berechnung wurde fiir
linear-elastisches Materialverhalten durchgefihrt. Der EinfluB der Querdehnzahl
wurde besonders untersucht. Dabei stellten sie fest, daB mit zunehmender Quer-

dehnzahl die maximale Spaltzugspannung abgebaut wird.

Bild 2.07 zeigt den EinfluB des Lastkonzentrationsfaktors F/F1 auf Verlauf
und Gréfe der Spaltzugspannungen. Beim Verhidltnis F/F1 = 2,25 ergibt sich ein
deutliches Maximum der Ringspannungen mit etwa 6,5 % der Spannung an der Last—

einleitungsstelle. Fir drei verschiedene Lastkonzentrationsfaktoren wurden die

Zugspannungen in radialer

0 002 004 006 Teelp F und tangentialer Richtung be-
° I I F/sz.'zsr - \-L —r reichsweise integriert und die
. > | Zugkrdfte angegeben., Daraus
lieB sich die erforderliche
. . NP LA Y Bewehrung zur Abdeckung der
i I q= 7
1 Zugkrédfte ermitteln.

@ F In einem abschlieBenden Ab-
4

/Ei : | 1 b schnitt wurde die gefundene
‘ o I I ) P oo -
R P2 TaZ Lésung gegeniiber der L&sung

x . beim Halbraum und der Halb-
Bild 2.07: EinfluB des Teilfldchenverh&ltnis-
ses auf die Tangentialspannung ’14[ ebene abgegrenzt.

In den Jahren 1968 - 1974 wurden an der TU Minchen Versuche zum Problem der
Teilflachenbelastung durchgefiihrt. Die von HEILMANN/WURM betreuten Untersuchun-
gen waren zur Kiarung der Probleme im Endbereich der Spanngliedverankerungen
durchgefihrt worden. In drei Berichten|3[ wurde ausflhrlich auf diese Untersu-
chungen eingegangen. Eine weitere Arbeit |4| befafite sich mit der Teilfichen-
belastung von Leichtbeton fiir tragende Konstruktionen. Im folgenden seien die
wichtigsten Punkte dieser Berichte kurz zusammengefaBt.

Insgesamt wurden 14 Versuchsreihen . durchgefiihrt, bei denen die verschiedensten

Einfllisse untersucht wurden. Unter anderem:
- der EinfluB des Flichenverhiltnisses bei Teilbelastung
unbewehrter Betonkdrper;

- der EinfluB der Querbewehrung (Anordnung, Form, Stahlmenge);

- Dauerstandfestigkeit;

- der EinfluB einer exzentrischen Krafteinleitung.

Fiir Teilfldchenverhdltnisse F/F1 = 9 wurde an unbewehrten Versuchskérpern die
Bruchspannung ermittelt. Es ergab sich analog zu SPIETH in etwa eine Proportio-

nalitdt zu vF/Fl.

Bei der Untersuchung der optimalen Bewehrungsform zeigte die Wendelbewehrung
die besten Ergebnisse. Im glinstigsten Fall war eine Steigerung der Bruchspan-

nung von Uber 100 % mdglich. Ferner zeigte sich, daB die Traglast nicht pro-
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portional mit der eingelegten Stahlmenge zunimmt, sondern von einem bestimmten
Bewehrungsprozentsatz an nahezu konstant bleibt. Zufdllige und ungewollte Ex-
zentrizititen der Lastplatte hatten insgesamt einen relativ geringen EinfluB
auf die Tragfdhigkeit. Die Bruchlast war im Mittel um 8 % geringer als bei ver-
gleichbaren, zentrisch belasteten Proben. Auf die ebenfalls untersuchte Quer-

schnittsschwichungen braucht hier nicht naher eingegangen zu werden.

Die Versuche mit Leichtbeton zeigten, daf auch hierbei eine erhebliche Steige-
rung der Bruchspannung gegenlber der wirfeldruckfestigkeit erzielt werden konn-
te. Als brauchbare Niherung zur Ermittlung der Bruchspannung bot sich die For-

o

mel von HAWKINS an.
anschlieBend sei der Artikel von NIYOGI (1975 [39|) erwshnt. Der Autor befaBte
sich hauptsdchlich mit der Tragfdhigkeit bewehrter Betonkdrper und fidhrte dazu
kleinmaBstabliche Versuche durch. AuBer dem Teilflichenverhdltnis F/F1 variier-
te er die Bewehrungsform (Wendel/Schlaufen) und den Bewehrungsgehalt. Bei seinen
vVersuchen hielt er auBer der Eindriickung der Lastplatte in den Betonkdrper und
der Bruchspannung auch die Spannung fest, bei der sich der erste RiB am Ver-
suchskérper bildete. Dabei zeigte sich, daB bei zunehmendem Flichenverhdltnis
F/F1 der Abstand zwischen “RiBspannung" und Bruchspannung abnimmt. NIYOGI
stellte ebenfalls wieder fest, daB die Wendelbewehrung die grdBte Erhdhung der

Bruchlast brachte.

e & Bild 2.08 =zeigt den EinfluB

des Bewehrungsgehaltes auf die

& 1 #(” q Bruchspannung Traglastzunahme. Als Gleichung
ns=—-x=:= - -
3 | /// By Druckfestighet der Geraden ergibt sich
24— 4 1]
1 — I,
| | | ;551 = 1+ k-p
o 1 2 3 4 5 plwl
Bild 2.08: EinfluB des Bewehrungsge-
halts auf die Bruchspannung
mit n - Verhiltnis pu/BP bei bewehrten Kdrpern,
e
n - Verhdltnis pu/Bp bei unbewehrten Kérpern,
P - Prozentsatz der Bewehrung,
k _ Faktor (in der Praxis fur Wendelbewehrung

k = 55 fir alle Verhdltnisse F/F1).
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Zum Abschluf der Literaturzusammenstellung sollen der Vollstdndigkeit halber
noch einige Verfasser erwdhnt werden, die sich ebenfalls mit dem vorliegenden
Problem beschédftigten. Dazu gehdrt zundchst eine &ltere Verdffentlichung von
SIEVERS |51). Ausgehend von Auflagerbdnken von Briickenpfeilern beschaftigte er
sich mit Teilfldchenpressungsproblemen. Er fithrte sowohl numerische als auch
spannungsoptische Untersuchungen durch. Die Beitrdge von SARGIOUS !52[, EL-
BEHAIRY |S3|, KOCHEL |54| und weitere Verdffentlichungen von HILTSCHER/FLORIN
|55| und |56i befassen sich mit den Spaltzugspannungen hinter den Ankerplatten
vorgespannter Balken. Dabei handelt es sich jedoch um ebene Probleme, die hier

nur zum Vergleich interessant sind.

2.2 Zusammenfassung

Zunichst seien die Ergebnisse nach der Elastizititstheorie |14, [36] una |37]
miteinander verglichen. IYENGAR l37| ging von einer definierten Lidnge seines
Kérpers aus, wahrend in den FE-Berechnungen von YETTRAM |36 und FLORIN [14] die
Linge so gewdhlt wurde, daB sie ohne Einfluf auf den Einleitungsbereich blieb
(siehe Bilder 2.03 und 2.05 ). Da die KOrperlidnge aber einen erheblichen Ein-

fluB auf die Spannungen hat-
0 001 002 003 004 005 006 007

0+ te, sind die Ergebnisse nur
g

*/p  peschrankt vergleichbar.

Bild 2.09 =zeigt die Ergeb-

nisse im Vergleich bei dem

4 Flachenverhdltnis F/Fl = 4.

Vor allem im lastfernen Be-

IR s i 1 reich zeigt sich deutlich

| x FLORIN/HILTSCHER | der EinfluB der symmetri-
’> o YETTRAM /ROBBINS
|

+ IYENGAR/PRABHAKARA

P

| ] . Arbeit wichtiges Ergebnis

schen Belastungsannahme nach

[37|. Ein fur die weitere

i | | | zeigt Bild 2.10 . Hierbei
304+—

sind die jeweils maximalen
274 Spaltzugspannungen in der

Achse {iber dem Fl&chenver-

Bild 2.09: Vergleich der Spaltzugspannungen

nach verschiedenen Rechenansitzen hdltnis aufgetragen. Der Un-
| |

141, 136!' !37! terschied zwischen einer Be-
rechnung als quadratisches.

Prisma und als Zylinder ist
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Bild 2.12: Ergebnisse verschiedener Ansdtze

nach der Bruchtheorie

vernachldssigbar. Das bedeu-

tet also, daB die erheblich

weniger aufwendige rotations-
symmetrische Berechnung aus-

reichend genaue Ergebnisse

liefert. Zur Abschitzung des
Einflusses beim Ubergang auf
rechteckige Probleme sind in

Bild 2.11 die Ergebnisse
aus [36' wiedergegeben. Zu-
mindest im Bereich 0,5 = d/a
= 1,0 ist der EinfluB gering.
Lésungsansdtze nach der
Bruchtheorie bzw. empiri-
sche Ansétze sind in [2],
l13], [32| una |33| enthal-
ten. Stets wurden, ausge-
hend vom Bruchbild, die
Gleichgewichtsbedingungen
angesetzt und daraus die
Bruchlast ermittelt. Der
Bruchkeilwinkel wurde aus
den Versuchsergebnissen
entnommen.
Bild 2.12 =zeigt die ein-
zelnen Losungen im Ver-
gleich. Nur bei HAWKINS kann
das Verh&ltnis Bruchspannung
zu Betonfestigkeit nicht di-
rekt angegeben werden. Des-
halb wird der fir praktische
Belange relevante Bereich
angegeben., Beim Vergleich
mit Versuchsergebnissen er-
gibt tber den gesamten Be-
reich gesehen die Ndherung

von HAWKINS die beste Uber-
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einstimmung. Dexr Wert nach DIN 1045 ist ebenfalls eingezeichnet und zeigt die

sehr konservative Abschdtzung des Bruchverhaltens.

Von der grofen Anzahl der vorliegenden Versuchsergebnisse ist nur ein Teil
direkt miteinander vergleichbar. Abgesehen von den Unterschieden in den Auf-
lagerbedingungen, den Kdrperabmessungen (HShe der Versuchskérper) und den Be-
tonglten, hat bei kleinmaBstéblichen Versuchskdrpern auch die Gréfe der Zu-
schlagstoffe einen nicht unerheblichen EinfluB |32, [33|. Beim Vergleich der
Ergebnisse k&nnen im folgenden deshalb nur Versuche mit etwa gleichen Ausgangs-

bedingungen einander gegeniibergestellt werden.

Die Mehrzahl der Versuche wurde mit voller Lastfliche durchgefiihrt. Nur in ]5|
und 131[ findet man auch Versuche mit aufgeldsten Profilen, wie dies beim
Problem der Pfahlkopfanschlisse auftritt, Es bedarf deshalb hier noch einer Un-—
tersuchung, welchen EinfluB die Profilform und der "Aufldsungsgrad" auf die
Traglast haben. Da bei allen Versuchen von starrer Auflagerung der Priiflinge
ausgegangen wurde, blieb weiter die Frage offen, welchen Einfluf eine Biegebe-
anspruchung in der Pfahlkopfplatte auf die Traglast hat, bzw. ob die hohe &rt-
liche Beanspruchung am Pfahlkopf Auswirkungen auf das Tragverhalten der Platte

hat.

Zur Kldrung dieser flir die praktische Anwendung wichtigen Fragen erschien es
deshalb sinnvoll, gezielte Versuche in dieser Richtung zu unternehmen. Aller-
dings muf einschrénkend gleich hinzugefiigt werden, daB beziliglich der Biegebe-
anspruchung nur der Sonderfall behandelt wurde, daB der Pfahlkopfanschluf im
Biegedruckbereich liegt. Der EinfluB einer Querzugbeanspruchung wurde nicht

untersucht.

Im Rahmen eines Forschungsauftrages des Landes Nordrhein-Westfalen [40[
war es mbéglich, die erforderlichen Versuche durchzufiihren. Die wichtigsten
Ergebnisse dieser empirischen Untersuchung werden in die vorliegende Unter-

suchung tbernommen und im ndchsten Abschnitt zusammengestellt.
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3. NEUE VERSUCHE ZUM PROBLEM DER PFAHLKOPFANSCHLUSSE

3.1 Allgemeines

Bei den vom Verfasser durchgefiihrten Versuchen sollte vor allen Dingen der Ein-
fluB der Plattenbiegung, der Profilform und der Wendelbewehrung auf die Trag=

fahigkeit ndher erforscht werden.

Das gesamte Versuchsprogramm umfaBte folgende Reihen:
\

)

Redhe A Versuche an dicken Platten

Reihe B (EinfluB der Biegung, Durchstanzen,

Reihe C Tragverhalten der Platte)

Reihe D Versuche an massiven K&rpern
(EinfluB der Teilfldchenform)

Reihe E Versuche an massiven Kérpern

(EinfluB einer Wendelbewehrung)

Die dem Forschungsbericht entnommenen, im folgenden aufgefiihrten Diagramme,

Tabellen und Blétter sind im Anhang wiedergegeben.

3.2 Versuchstechnik

3.2.1 Allgemeines

Samtliche Untersuchungen wurden bei der Amtlichen Forschungs~ und Materialprii-
fungsanstalt, Otto-Graf-Institut, der Universitit Stuttgart durchgefihrt. Die
Abmessungen und die maximale Belastbarkeit der dortigen Priifrahmen stellte eine
obere Grenze fiir die Versuchskérper dar. Andererseits sollten die Priflinge még-
lichst groB werden, um nahe an naturgetreue Abmessungen heranzukommen und damit

den MaB8stabseinfluB auszuschalten.

3.2.2 Versuchskdrper

Zur Durchflihrung der ersten Versuchsreihen (A, B und C, s. u.) wurde der auf

Blatt A0l dargestellte Versuchsrahmen aufgebaut, der eine maximale Belastung von

4,0 MN zul&8t. Bild ! zeigt den Priifrahmen mit eingebauter Versuchsplatte Al.
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J
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dl

Bild 1

Versuchsaufbau flir die

Reihen A, B, C
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Bild 2

Prifpresse der Reihen D und E

mit Versuchskdrper E2
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In Bild 2 ist die Versuchseinrichtung zu den Reihen D und E zu sehen. Hierbei

handelt es sich um eine fest installierte 15,0 MN-Presse, die fiir unsere Ver-

suche im Lastbereich bis 5,0 MN ausgefahren wurde.

Die Abmessungen und Bewehrungen samtlicher Versuchskdrper sowie deren Herstel-

lung sind in Tabellen zusammengestellt (s. u.). Da in der Praxis meist Trager-

bzw. Rohrpféhle zum Einsatz kommen, wurden fiir die Versuche ebenfalls entspre-

chende Profile gewdhlt. Aus den Tabellen kann das jeweils gewdhlte Profil ent-

nommen werden. Die erreichten Betonfestigkeiten werden gesondert im Abschnitt

3.3 "Materialkennwerte" dargestellt.

Versuchsreihen A, B, C

Hierbei handelt es sich um die biegebeanspruchten Platten, die beim Versuch auf

8 Punkten des Umfangs aufgelagert waren. Die Abmessungen der Platten waren

stets gleich. Dabei handelt es sich in der Draufsicht um ein regelmdBiges Acht-

eck, dem ein Kreis mit Durchmesser D = 1,94 m einbeschrieben ist. Die Platten-—

dicke betrug 70 cm.

Auf Blatt AO2 ist die Bewehrung dargestellt. Aus Tabelle A02 kann dazu die ent-—

sprechende Anzahl und Durchmesser der Bewehrungsstibe flir jede Platte entnommen

werden. In nachfolgender Tabelle 1 sind alle Versuche dieser Reihen zusammenge-

stellt.
Versuch Tage bis|Festigkeit| Stahl- |Stahlfl8che | Streckgrenze
Versuchskérpex Nr. Datim Versuch Bv(m/m’) profil Py (enm®) B. (aN/m?)
g * Rohr
i A1l 18.05,73 30 26,5 6 355,6 96,0 340,0
i Rohr
: A2 25.05.73 37 27,5 ¢ 355,6] 9640 340,0
Rohr
E o A3 23,05.73 35 27,5 4 355,6 96,0 340,0
profi
4 ol AL-*| 13.06.73 28 24,5 Rohr 96,0 340,0
5 = # 355,6
g B1*| o03.07.73 26 28,0 IPB 120 34,0 260,0
U
‘: B2 18.10,73 36 22,5 IPB 120 34,0 260,0
a
bt 210 B3 *| 25.10.73 35 14,5 1PB 120 34,0 260,0
-
§ C1 *| os.07.73 28 28,5 IPB 240 106,0 260,0
o
E ell €2 16.10.73 34 22,5 1PB 240 106,0 260,0
Pl
5 = C3 *| 23.10.73 41 22,5 1PB 240 106,0 260,0
" MaBe in cmf
* keine Wendelb: hrung el b
Tabelle 1: Zusammenstellung der Versuchsk&rper

der Reihen A, B, C
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Versuchsreihen D, E

Hierbei handelt es sich durchweg um zylindrische Betonkdrper verschiedener Ab-

messungen, wobei der Durchmesser jeweils gleich der HOhe des Prifkdrpers gewdhlt

wurde. Aus der folgenden Tabelle 3 sind die einzelnen Abmessungen zu entnehmen.

Die Wendelbewehrungen der Reihe E sind in Tabelle AO4 zusammengestellt.

Versuch Tage bis|Festigkeit| Stahlfléche!
Versuchskdrper Nr. Datum Versuch BW(MN/mz) Stahlprofil F1 (cm)
Rund
Xreis- D1 20,08.74 26 26,0 [ ] 4 107,0 89,92
g a Zylinder [ fo 19.08.74 25 26,0 o) :“’1"7‘3 | 90,04
,
o iR l D3 | 21.08.78| 15 s | () hes,e] o916
[] "Kunst"”
ifl
M : D4 16.08.74 1o 30,0 & s 120| 8991
Q . o
3 ! s D5 06.09.74 15 27,0 I 1B 240 90,10
Pl .
2 1 1‘
i T Made in cm D6 05.09.74 14 26,5 1 360 90,06
g @: Xrilec E1 08.08.74 21 25,0 O Rohr 89,16
; o Zylinder | r9 | 1.08.74 20 26,0 8 355,6( g9 46
ke}
% Krels- E3 02.08.74 21 26,5 O — 89,16
-t =3
e E3R Zylinder | £4 | 05.08.74 24 27,0 B355.6]  g9,16
51 = ]~
-]
- 100 - 06.08.74
2 E7 19 25,0 I IPB 240| 90,10
] EP G- ES 07.08.74 20 25,0 Rhe 89,16
g B Zylinder O ¢ 355,6
T ES 31.07.74 19 25,5 ' 89,16

Tabelle 3: Zusammenstellung der VersuchskSrper

der Reihen D, E

Die Herstellung der VersuchskOrper war jedesmal gleich: zundchst wurde aus drei
ausgerichteten Stahltrdgern ein horizontales Planum geschaffen und darauf die
Schalung aufgebaut. In die Schalung wurden fertig gebundéne Bewehrungskérbe bzw.
die Wendeln hineingestellt. Ein zus&tzliches Geriist hielt das Pfahlprofil in

seiner planmidfigen Lage.

Nach einem ausgewdhlten Rezept wurde von einem Fertigbetonwerk der Beton ge-
liefert. Zusammensetzung und Eigenschaften des Frischbetons sind in Tabelle AOS
zusammengestellt. Vor dem Betonieren wurde das AusbreitmaB kontrolliert. Das
Betonieren erfolgte in der Versuchshalle, wo die Kdrper dann auch bis zum Ein-
bau in die Prifpressen lagerten. Verdichtet wurden die Kdrper mit einem Tauch-
riittler. Das Ausschalen erfolgte stets innerhalb der ersten drei Tage. Als zu-
s&tzliche MaBnahme wurden die Kérper in der ersten Woche mit feuchten Tichern

abgedeckt. Aus jeder Mischung wurden je 9 Priifwiirfel mit einer Kantenlé&nge von
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20 cm zur Ermittlung der Wirfeldruckfestigkeit hergestellt. Abschliefend bleibt
noch zu bemerken, daB sadmtliche bei den Versuchen verwendeten Rohrprofile aus-

betoniert wurden, um ein frihzeitiges Ausbeulen zu vermeiden (siehe hierzu auch

Blatt A03).

Nach Erhdrten des Betons wurden die KSrper in den Versuchsrahmen eingebaut.

3.2.3 Versuchsdurchfihrung

Die Versuche der Reihe A, B und C waren gleich aufgebaut. Zur Erzeugung einer
Biegebeanspruchung in den Platten wurden diese auf Stiitzen abgesetzt. Zwischen
Stiitzen und Platte wurden zur genauen Festlegung der Auflagerbedingungen bewehr-
te Elastomerlager mit den Abmessungen 100 x 150 x 42 mm eingebaut. Um eine ge-
naue Busrichtung der Platte zu ermdglichen, wurden sie immer in ein Mértelbett

(zwischen Versuchskdrper und Auflagerplatte) gelegt.

Die Belastungspressen wurden am Quertridger des Priifrahmens befestigt. Um eine
exakte Krafteinleitung zu erreichen, wurde auf die plangedrehte Oberkante der
Stahlprofile (Rohr- bzw. Trdgerprofil) eine eingepaBte Stahlplatte gelegt. Zum
Schutz der Pressenstempel gegen Verkanten wurde zwischen Presse und Versuchs-
kdrper ein Pendelstab eingesetzt. Der Versuchsaufbau ist auf Blatt AO3 darge-
stellt. Blatt AO4 zeigt die Anordnung der Stiitzen, auf die die Platten abge-

setzt wurden.

Der Versuchsaufbau flir die Reihen D und E war erheblich einfacher, da die Ver-
suchskdrper in eine stationédre Presse eingebaut werden konnten. Die Abmessungen
der KSrper untereinander waren nicht alle gleich, so daf die Einbauhdhe der
Presse jeweils verdndert werden muBte. Mit Hilfe des beweglichen Belastungswa-
gens konnte der Versuchskérper in der Presse so ausgerichtet werden, da8 das
lasteintragende Stahlprofil genau lotrecht zum starren Querhaupt stand und da-
mit eine absolut zentrische Belastung mdglich war. Als Auflager fiir den Beton-
kérper wurden die auf Blatt AO4 dargestellten Auflagerplatten verwendet. Es
handelt sich dabei um Neopreneplatten, die auf eine Sperrholzplatte aufgeklebt
waren. Diese etwas aufwendige Konstruktion sollte verhindern, da Querdehnungs-

behinderung in der Aufstandsfldche auftrat.

Die Belastung des Versuchskdrpers erfolgte von einer Grundlast ausgehend in
Stufen, die rund 1/10 der rechnerischen Bruchlast entsprechen. Es wurde nicht

kontinuierlich weiterbelastet, sondern zwischen 2 Lastschritten jeweils wieder
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auf die Grundlast entlastet. Die Grundlast wurde so klein gewdhlt, daB sie als
volle Entlastung des Versuchskdrpers angesehen werden konnte, und diente nur zur

Erhaltung der Versuchsbedingungen auch wéhrend der Entlastung.

Das Belastungsschema mit dem dazugeh&rigen MeBprogramm ist in Tabelle AO6 zu-
sammengestellt. Die Messungen wurden 1 Minute nach Erreichen der jeweiligen
Laststufe durchgefiihrt, um den Einflu8 gewisser Anfangsstérungen bei sofortiger
Messung zu vermeiden. Ferner wurden bei manueller Ablesung die MeBstellen stets
in der gleichen Reihenfolge abgelesen, so daB innerhalb jeder MeBreihe einheit-

liche Verhdltnisse herrschten. -

>

¥

3.2.4 MeBtechnik

Durch die sehr gute Ausriistung der Forschungsanstalt mit elektrischen MeBein-
richtungen war es weitgehend mdglich, auf manuelle Messungen zu verzichten. Nur
die Eindringung der Stahlprofile in die BetonkSrper und die Zusammendrickung der
Necpreneauflager wurde mit Uhxen (1/100 mm) gemessen. Bei den Reihen A, B und C
wurden s&mtliche Dehnungen mit DehnmeBstreifen (DMS) in Viertelbriickenschaltung
gemessen. Bei den Versuchen der Reihe D und E wurden die Wendeldehnungen mit
DMS gemessen und die Umfangsdehnungen mit Setzdehnungsmessern (SDM) (20 cm MeB-
lénge). Die Ergebnisse der DMS-Messungen wurden sofort auf Lochstreifen abge-~
locht. Zusdtzlich erhielt man {iber Drucker noch einen Klartext. Der elektrische
Setzdehnungsmesser dagegen war nur mit einem Drucker ausgerlistet, so daB die Er-
gebnisse nur im Klartext vorlagen. Die Ablesung der Uhren erfolgte manuell, und

die MeBwerte wurden in vorbereitete Protokolle eingetragen.

Wéhrend des Versuches wurde der Prifkdrper stdndig nach Rissen untersucht, diese
wurden dann entweder wie bei Reihe A, B und C mit farbiger Olkreide nachgezeich-
net oder wie bei Reihe D und E in ein besonderes Protokoll eingetragen. Wegen
der weiteren Einzelheiten der Versuchstechnik und -durchftihrung wird auf |40]

verwiesen.
3.2.5 Aufbereitung der MeBwerte
Die MeBwerte auf den Lochstreifen wurden auf Lochkarten umgesetzt, und damit war

es mdglich, die Auswertung mit elektronischer Hilfe vorzunehmen. Zu diesem Zweck

wurde das Programm SIGEPS geschrieben.

Anzahl der

Messpunkte

[ Start )

[Messdatenl

Sortieren der
Messdaten

Messwerte

Materialdaten

KenngrdBen fiir
Materialkennlinien

[

Ermittlung der
Dehnungen

[

Ermittlung der
Spannungen

Messpunkte samt
Dehnungen und
Spannungen

{ Ende )

FluBdiagramm von

SIGEPS
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Das Programm SIGEPS ist so aufgebaut,
daB es zundchst die ganzen MeBwerte
nochmals, nach MeSzyklen geordnet,
ausdruckt. Im ndchsten Schritt bildet
es die absoluten Dehnungen durch Ab-
zug eines mittleren Nullwertes. Die
so ermittelten Werte werden in zwei
verschiedenen Formaten ausgedruckt:
einmal wieder nach MeBzyklen und dann

nach MeBstellen geordnet.

Zur Umrechnung der gemessenen Deh-
nungen in Spannungen kénnen die bei
den Werkstoffuntersuchungen gewonne-
nen Spannungs-Dehnungs-Diagramme
punktweise eingegeben werden. Die
Verbindung der Punkte erfolgt durch
quadratische Parabeln, wobei immer
drei aufeinanderfolgende Punkte zur
Berechnung herangezogen werden. Da
die Stahldiagramme in der Regel einen
ziemlich groBen linearen Anfangsbe-
reich haben, wird zwischen Nullpunkt
und erstem eingegebenen Punkt eine
Gerade gelegt. In einem Unterprogramm
erfolgt dann die Umrechnung der vor-
handenen Dehnungen in die zugehdrigen
Spannungen mit Hilfe des entsprechen-
den Spannungs-Dehnungs-Diagrammes.
Die Ergebnisse - Dehnung, Spannung,
Laststufe und zugehdriges Material-
gesetz - werden wieder meBstellen-

weise ausgegeben.
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3.3 Materialkennwerte

Um eine genaue Auswertung der MeBergebnisse zu ermdéglichen, wurden die Arbeits-
linien der verwendeten Werkstoffe bestimmt. Die Durchfihrung der Werkstoffprii-
fungen des Betons erfolgte gemdf den gliltigen Materialpriifnormen an Prismen

10 x 10 x 53 cm®.

An Prifkérpern aus der ersten Mischung fiir die Versuche Al, A2, A3 wurde ein
Lastverformungsdiagramm fir Beton gemessen. Da bei allen weiteren Versuchen
stets der gleiche Beton verwendet wurde\hnd sich auch immer etwa die gleiche
Festigkeit einstellte, wurde diese Arbeiéélinie als fiir alle Versuche giltig
angesehen. Mit den bei jedem Betoniertermin mithergestellten 9 Priifwirfeln
konnte die Erhirtung kontrolliert und die Priiffestigkeit der einzelnen Versuchs-
kdrper ermittelt werden. Der Verlauf der Erhértung und die Ermittlung der

Festigkeit sind in l40| dargestellt.

Beim Bewehrungsstahl wurde bei jeder Lieferung die Festigkeit untersucht. Um
einen Anhaltspunkt ber die zu erwartenden Bruchlasten zu erhalten, wurde auch

von den Stahlprofilen das Last-Verformungsverhalten bestimmt.

Tabelle 1 bringt eine Zusammenfassung der fir die Reihen A - C verwendeten

Werkstoffdaten.
3.4 Versuche

3.4.1 Versuchsreihen A, B, C

In den Versuchsreihen A, B und C wurde fiir verschiedene Profilformen und Wendel-
durchmesser der EinfluB auf die Eindriickung der Stahlprofile in die Stahlbeton-
platte untersucht. Die Einbindetiefe des Stahlprofils in die Stahlbetonplatte
war bei allen Normalkraftversuchen konstant t = 10 cm. Als zusdtzlicher Einfluf
im Gegensatz zu friher schon durchgefiihrten Versuchen wurde hier noch die Bie-
gung berflicksichtigt. Da bisher ebenfalls noch nicht eindeutig klar ist, wie
eine dicke Platte mit diesen Abmessungen zu bemessen ist, wurden die Dehnungen
der Bewehrung ebenfalls mit erfaBt. Als Ubergang zu den in [40[, Teil B, durch-
gefiihrtenmomentbeanspruchten Versuchen wurde auBerdem bei den Versuchskbrpern
A4, B3, C3 eine im Kernpunkt angreifende Normalkraft aufgebracht. Dabei sollte
abgeklirt werden, welchen Einfluf kleine Exzentrizitdten auf die Tragfahigkeit
haben.
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Eine Zusammenfassung der Ergebnisse dieser ersten Serie zeigt anschlieBlend Ta-

belle 7.
Versuch Bn:::;ast % ,Pfghl %e ;Pfahl ae (Pfahl Bruchursache
(MN/m”) < B,
A1l 2,348 267 0,79 10,0 burchstanzen der Stahlbetonplatte
bl FlieBen des Stahlrohres; Ausbeulen
A2 2,739 ] 1,00 12,4 an mehreren Stellen
. 12,4 FlieBen des Stahlrohres; Ausbeulen
A3 2,739 o 1,00 % an mehreren Stellen
FlieBen des Stahlrohres; husbeulen
AL 1.810 ) 1,00 13,9 an mehreren Stellen
B1 0,970 260 1,00 9,3 FlieBen des Stahlprofiles
= FlieBen des Stahlprofiles;
B2 t,00 | 260 1,00 11,6 Ausknicken
FlieBen des Stahlprofiles;
B3* 0,668 260 1,00 18,9 Aushricken
[oh} 2,579 237 0,9t 8,3 Durchstanzen der Stahlbetonplatte
C2 2,490 217 0,84 9,6 Durchstanzen der Stahlbetonplatte
c3* 1,870 260 1,00 11,6 FlieBen des Stahlprofiles

#* axzentrisch belastete VersuchskSrper
Tabelle 7: Zusammenstellung der Versuchsergebnisse

der Reihen A, B, C

Um den EinfluB der Zeit auf die Eindriickung mit zu erfassen, wurde ferner bei
einem Versuchskérper, der im folgenden mit B4 bezeichnet wird, ein Dauerstands-

versuch durchgefiihrt. B4 entsprach in Geometrie und Bewehrung genau Kdrper Bl.
3.4.2 Versuchsreihen D, E

Diese Versuche stellten eine Fortsetzung der Untersuchungen von SPIETH I3| dar.
Bei SPIETH war jedoch die Lastfldche F1 stets ein Vollquerschnitt. In der Praxis
kommen aber hiufiger aufgeldste Querschnitte, z. B. Rohr- oder Tragerprofile
vor; der EinfluB solcher Flichenformen beirkonétantem Verhiltnis F/F1 wurde des—-
halb in einer Serie D untersucht.:bié‘ﬁinbindétiéfe'der Pfahlprofile in den Be-

tonkdrper wurde auch hier wieder mit 10 cm festgelegt.

In der Reihe E schlieBlich wurden 7 Versuchskdrper mit zusédtzlicher Wendelbeweh-
rung und unterschiedlichen Abmessungen, d. h. unterschiedlichen Verhdltnissen
F/F1, geprift: von zwei Versuchskdrpern gleicher Abmessungen wurde jeweils einer
mit einer schwachen Wendelbewehrung (de = 8 mm) und der andere mit einer krif-
tigen Wendelbewehrung (de = 16 mm) versehen. Die Versuchskdrperabmessungen wur-
den so gewdhlt, daB die Ergebnisse der Serien D und E miteinander vergleichbar

sind.
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Die gewdhlten Profilformen fir die Serie D zeigt Bild 3; die genauen Abmessun-

gen sind in Tabelle A09 angegeben.

Tabelle 8 enthilt eine Zusammenstellung der Ergebnisse.

Versuch Bruchlast oe ,Pfahl ae ,Pfahl ae Pfahl Bruchursache
(MN) (v/m?) - —
\ s W
D1 1,600 178 0,74* 6,8 Auseinanderbrechen des Betonkdrpers
o b
Q D2 2,400 267 1,11* 10,3 Auseinanderbrechen des Betonk&rpers
-
"~ FlieBen des Stahlrohres; nach Last-
D3 4,720 292 1,00 9,3 umlagerung Bruch des Betonkdrpers
[»YA 2,400 267 1,11% 8,9 Bruch des Betonkdrpers
N DS 2,400 266 1,11* 9,9 Bruch des Betonkdrpers
D6 2,000 222 0,93. 8,4 Bruch des Betonk&rpers
E1 2,000 224 0,77 9,0 Bruch des Betonk&rpers
FlieBen des Stahlrohres; nach Last-
E2 3,6% 292 1,00 1,2 umlagerung Bruch des Betonk&rpers
FlieBen des Stahlrohres; nach Last~
[=} E3 3,3% 292 1,00 1,0 umlagerung Bruch des Betonkdrpers
FlieBen des Stahlrohres; nach Last-~
m ﬁ E4 3,800 £ 1,00 to.8 umiagerung Bruch des Betonkdrpers
M
k) ES 5,000 292 1,00 11,7 FlieBen des Stahlprofiles
& .
P E6 2,600 292 1,00 11,5 FlieBen des Stahlprofiles
© *
o E7 2,800 311 1,30 12,4 Bruch des BetonkSrpers
v g
~ o * Bei Adiesen Stihlen wurde 5. nicht versuchsmifig bestimmt, sondern nur mit
g der theoretischen Streckgrenze £ir St 37 (8, = 240 9/m?) verglichen.
<d m 4
0
o = :
- Tabelle 8: Zusammenstellung der Versuchsergebnisse
I s e
2 der Reihen D, E
o

3.5 Auswertung der Versuchsergebnisse

3.5.1 Versuche Al - A3 (Rohrprofil ¢ 355,6 mm)

Hierbei sollte der EinfluB einer Wendel und des Wendeldurchmessers auf das Zu~
sammenwirken von Pfahl und Platte, insbesondere auf die Eindriickung des Pfahl-
profiles in die Platte gepriift werden. Auf Diagramm A0l ist die Eindrilickung in

Abhédngigkeit von der Belastung fiir die verschiedenen Ausfihrungen aufgetragen:

man sieht deutlich den Einfluf des Wendeldurchmessers (Al: keine Wendel; A2:

dw = 52 cm; A3: dw = 103 cm). Der erste Bereich der Kurve mit der starken Ein-
drickungszunahme kann auBer Betracht bleiben, da es sich hierbei sicher um An-
fangsstdrungen handelt (der Beton direkt unter dem Stahlprofil ist herstellungs-
bedingt etwas schlechter). Im zweiten Bereich zeigt sich eine Stabilisierung der
Eindrickung. Die Kurven sind bis auf einen kurzen Endbereich Geraden; es be-

steht also ein linearer Zusammenhang zwischen der Spannung im Stahlprofil bzw.



40

der Flichenpressung U1 des Betons und Eindrﬁckung. Woher die wieder starkere
Zunahme der Eindrﬁckung im Endbereich der Kurven kommt, kann bei diesen Versu-
chen hier nicht eindeutig gesagt werden, da es sich sowochl um den Ubergang in
den Versagensbereich des Betons infolge der hohen Srtlichen Pressung ;ls auch

um den Beginn des Durchstanzens handeln kann,

suchen, liegt an dem vorzeitigen Versagen des Kérpers Al durch Durchstanzen. uUm
dies bei den anderen Versuchen zu vermeiden, wurde der Auflagerabstand von

188 cm auf 160 cm verkirzt. Wie man aber anhand des Verlaufs der Spannung in
der Biegebewehrung sehen kann, waren die Platten A2 und A3 auch jeweils kurz
vor der kritistchen Duxchstanzlast. Auf}ﬁe Bemessung der Platten und das Durch-

stanzen wird in Abschnitt 3.6 noch eingegangen.

Bei Versuch Al hatte das Rohr im Bruchzustand noch nicht ganz die FlieBgrenze
erreich = 2 i

icht (oeD 267,0 MN/m ), die Beanspruchung war jedoch schon oberhalb der
theoretischen FlieBgrenze fir st 37. Der Bruch bei den Versuchen A2 und a3 trat
infolge FlieBens d i = 2 i
e ° es Stahlrohrs ein (BS = 340,0 MN/m®). Die Einleitungsstelle
in den Betonkdrper hat diese Beanspruchung ohne Zerstdrung aufgenommen. Das
zeigt also sehr deutlich, daB eine zusitzliche Bearbeitung der Pfahlkdpfe in

den meisten praktischen F&llen nicht erforderlich ist.

Mit Hilfe von Dehnungsmefstreifen wurden bei den Versuchen a2 und A3 die Deh-
nungen auf der Plattenoberfliche in der Umgebung des Rohres gemessen. Die Er-

gebnisse aus beiden Versuchen sind. annghernd gleich. Bei a2 zeigten sich ledig-

ler Richtung fir zwei Punkte und . aufgetragen, die im Abstand 4 cm
bzw. 32 cm vom Rohrrand liegen. Durch die Biegebeanspruchung liegt in tangen-
tialer Richtung von Anfang an eine Druckbeanspruchung vor, die anndhernd linear
mit der Belastung zunimmt. In radialer Richtung wirkt sich zundchst stirker der
EinfluB der Einleitungszone aus, d. h, die Plattenoberfliche wird durch die Be-
lastung in den "Einleitungsbereich" hineingezogen., Mit zunehmender Belastung
iberwiegt dann aber immer mehr der BiegeeinfluB, und die anfénglich positive
Radialdehnung wird iberdriickt. Es besteht dann ebenfalls wieder ein annihernd
linearer Zusammenhang zwischen Belastung und Stauchung. Bei Biegebeanspruchung
kann alse davon ausgegangen werden, daB eventuell auftretende Zugspannungen im

Einleitungsbereich sehr schnell dberdriickt werden.
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Der Verlauf der Wendeldehnung iber die Plattenhdhe ist fiir Versuch A2 in Dia-
gramm AO3 aufgetragen. Ein Vergleich mit den Ergebnissen von A3 zeigt, daB in-
folge der Verdoppelung des Wendeldurchmessers von 52 cm auf 103 cm bei A3 die
Beanspruchung wesentlich geringer wurde. Im librigen zeigt aber dieses Diagramm
nichts anderes als den Verlauf der Plattendehnung in einem Vertikalschnitt in-
folge der Biegebeanspruchung. Einen leichten EinfluB des Einleitungsbereiches
kénnte man bei A2 im Bereich des MeBpunktes (:) vermuten, weil dort die Deh-
nung wieder etwas ins Positive zuriickgeht. Damit zeigt sich auch hier wieder,
daB die sehr hohe &rtliche Pressung im Vergleich zur Biegebeanspruchung eine

untergeordnete Rolle spielt oder zumindest auf einen sehr kleinen Bereich be-

schrénkt bleibt.

Die Beanspruchung der Wendel im Versuch A3 ritihrt also nicht mehr aus der Kraft-~
einleitung her, sondern spiegelt allein die Biegebeanspruchung wieder. Das
starke Anwachsen der Wendeldehnung fir die Last P = 2,6 MN zeigt somit nur den

Beginn des Durchstanzens an.

Eine Zusammenfassung der wichtigsten Ergebnisse zur Dehnung in der Biegebeweh-
rung zeigt Diagramm AO4. Die Platte zeigt also entgegen der Berechnungsannahme
eines Sprengwerkes ein reines Biegeverhalten bis nahe zur Durchstanzlast. Bei
Ausbildung des Bruchkegels wird die Biegebewehrung dann plétzlich auf die volle
Lidnge gleich stark beansprucht. Das gleiche Verhalten zeigt die Umfangsdehnung,

die im Bruchzustand wie ein Sprengring wirkt, der den BetonkSrper auBerhalb des

Bruchkegels zusammenh&lt.

3.5.2 Versuche Bl - B2 (Tragerprofil IPB 120)

Die Verdnderung der Profilform sollte AufschluB dariber geben, inwieweit sich
die Ergebnisse des Rohrprofils auf andere Pfahlquerschnitte Ubertragen lassen.
Auch hier wurde wieder der EinfluB einer Wendel untersucht. Nachdem sich aber
schon bei Serie A gezeigt hatte, daB grofe Wendeldurchmesser keinen EinfluB fir
den Einleitungsbereich haben, wurde bei B2 nur der Durchmesser 24 cm unter-
sucht. Die Eindriickung der beiden Profile in die Stahlbetonplatte wird in Dia-
gramm AOS5 dargestellt. Im Gegensatz zur Serie A ist die Eindrilickung beim Ver-
such mit Wendel nicht kleiner als ohne Wendel., Das kann hier zwei Ursachen ha-
ben. Zundchst kann man davon ausgehen, daf das Einbringen von Beton in eine
Wendel vom Durchmesser 24 cm stark behindert ist, wenn zusitzlich noch ein Tri-
gerprofil (IPB 120) einbindet, Eine fachgerechte Verdichtung ist schon beinahe

nicht mehr mSglich. Damit wird alsc der Beton innerhalb der Wendel schlechter
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ausfallen und damit .auch die Eindrlickung gr&Ber werden.

Zum zweiten sind bei diesen beiden Versuchen die Betonfestigkeiten um 24 % ver-
schieden. Wird die Eindrlickung des Profiles Bl auf die niedrigere Festigkeit
von B2 umgerechnet, so ergibt sich wieder das gleiche Bild wie bei Serie A. Die
Kurve Bl in Diagramm AO5 stellt diese umgerechnete Eindriickung dar (Umrech-

nungsfaktor: £ = 1/1,24; die Last wurde reduziert).

Die Bruchlast wurde bei beiden Versuchen durch Versagen des Stahlprofils er—
reicht (B = 260,0 MN/mz) An der Plattenoberfléche war wiederum keine Zer-
stdrung des Betons zu erkennen. Nach dem\gersuch wurde das Stahlprofil beim
Kdxrper B2 ausgestemmt. Direkt unter dem Stahlprofil war der Beton in einem Be-
reich von rund 1,0 cm Durchmesser stark zerstdrt, d. h. die Festigkeit war so
gering, daf ein Zerreiben mit den Fingern méglich war. Nur Zuschlagstoffe waren
teilweise in ihrer Form erhalten geblieben. AuBerhalb dieses eng begrenzten Be-

reiches blieb der Beton in seiner Struktur erhalten.

Der Verlauf der Wendeldehnung Uber die Plattenhdhe ist in Diagramm AO6 darge-
stellt. Im Gegensatz zu der Serie A zeigt sich hier sehr deutlich der EinfluB
des Einleitungsbereiches. Durch die wesentlich kleinere Belastung kommt der
BiegeeinfluB idberhaupt nicht zum Tragen, und ist hier vernachléssigbar klein.
Die maximale Beanspruchung der Wendel tritt bei MeBstelle (:) auf, also knapp
unterhalb des Profils, und betrdgt ce = 105,0 MN/m2.

Wenn man nun wieder die Dehnungen an der Betonoberfldche betrachtet, stellt man
fir die MeBstellen senkrecht zum Flansch folgendes fest: im Anfangsbereich, in
dem die Biegung noch keinen EinfluB hat, verlaufen die Kurven in etwa gleich
wie bei der Serie A. Auch hier geht die Radialspannung im Bereich grdBerer
Plattenbiegung wieder in den negativen Bereich (vergleiche Diagramm AO2). Ent-
sprechend sind die Dehnungen der Plattenoberfldche in der Ebene senkrecht zum
Steg &hnlich den Ergebnissen in Diagramm AO2. Bei den Tangentialspannungen ist
praktisch kein Unterschied feststellbar. Die Radialzugspannung direkt am IPB-
Profil ist jedoch erheblich grdfer. Diese hohe Zugspannung rihrt wahxscheinlich
daher, daB der Beton sich innerhalb der Flansche verspannt und somit mit dem
Profil in den Betonkdrper hineingedriickt wird. Damit treten dann im Ubergangs-
bereich - vom verspannten Beton zum Beton auBerhalb des Profils - hohe Zugspan-
nungen auf. Daflir spricht auch, daB schon in geringer Entfernung vom Profil die
Radialspannungen wieder gleich groB sind, sich also nur innerhalb des St.Venant'

schen Einleitungsbereichs Unterschiede ergeben.
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3.5.3 Versuche .C1 - C2 (Tr&gerprofil IPB 240)

Hier wurde nochmals der EinfluB eines Trigerprofils auf den Einleitungsbereich
untersucht. Die Belastung lag wieder in der Gr&B8enordnung der Serie A, Zun&chst
wurden auch wieder die Eindrlckung der Stahlprofile in die Stahlbetonplatten
mit und ohne Wendel einander gegeniibergestellt. Da sich die Betonfestigkeiten
der Versuche Cl und C2 um ca. 24 % unterscheiden, muBte hier zum Vergleich die
Kurve Cl in Diagramm AO7 umgerechnet werden. C1 ist die mit dem Faktor

f = 1/1,24 umgerechnete Kurve (Umrechnung der Last). Selbst nach dieser Kor-
rektur zeigt die wendelbewehrte Platte noch deutlich gréBere Eindrfickungen. Die
Ursache kénnte in der schlechten Verdichtung des Betons unter der Pfahlschneide

liegen. .

Beide Platten versagten bei PU = 2,50 MN infolge Durchstanzen des Pfahles. Die
Spannung in den Stahlprofilen erreichte etwa die theoretische Streckgrenze fir

Stahl St. 37. Der Nachweis des Durchstangzens wird an anderer Stelle behandelt.

Auch hier wurde der Verlauf der Dehnungen auf der Plattenoberfliche mit Hilfe
von elektrischen DehnungsmeBstreifen kontrolliert. Beim Vergleich mit den Er-~

gebnissen der Versuchsserie A ergibt sich fiir die Tangentialspannung vor dem

Flansch wiederum eine sehr gute Ubereinstimmung: die Radialdehnungen bleiben
bei Versuch C2 etwas kleiner. Erstaunlicherweise tritt bei dem Mefpunkt, der
am ndchsten zum Flansch liegt, in radialer Richtung keine Zugspannung auf, wie
eigentlich erwartet werden miBte. Da derselbe Effekt auch bei dem Mefpunkt auf-
tritt, der senkrecht zum Steg liegt, dlirfte kein MeRfehler vorliegen. Erkl&irt

werden kann das eventuell wieder durch Verspannung des Betons innerhalb des

Profils.

Der Verlauf der Wendeldehnungen iliber die HOhe des Versuchskdrpers ist analog
Serie B, d. h. die‘Querdehnung im Einleitungsbereich kann von der Biegungsbe-
anspruchung nicht Uberdrickt werden. Die Stahlspannungen in der Wendel steigen
bis zu einem maximalen Wert von Ue = 340,0 MEN/m2 direkt in der Einleitungszone
an. Andererseits darf aber der EinfluB, den die Biegebeanspruchung hat, auch
nicht unterschédtzt werden, Es zeigt sich nadmlich,.da8 sich das Tragverhalten
der Platte ab einer Belastung P = 2,0 MN vollstdndig &dndert: in der bisher rein
auf Biegung abtragenden Platte bildet sich ein Zugband aus; die Ursache liegt
wahrscheinlich wiéﬁer im Beginn des Durchstanzvorgangs. Durch die damit verbun-
dene Umlagerung nimmt im Wendelbereich die Biegedruckbeanspruchung erheblich ab,

d. h. die Wendel im Einleitungsbereich wird zusitzlich zugbeansprucht. Aus
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diesen Betrachtungen geht also deutlich hervor, daf ein Trédgerprofil eine er-

heblich hdhere Beanspruchung im BetonkOrper hervorruft als ein Rohrprofil.

3.5.4 Versuche A4, B3, C3

Die Einleitung der Normalkraft in die Stahlprofile erfolgte exzentrisch im Kern-
punkt angreifend. Damit sollte ein Ubergang von den reinen N-Versuchen zu den N,
M-Versuchen geschaffen werden. Ferner sollte untersucht werden, welchen Einfluf
durch den Einbau bedingte, ungewollte Exzentrizit&ten haben. Die Eindriickungen
sind in dem Diagramm AO8 aufgetragen.‘Bei den beiden groBen Profilen (Rohr,

IPB 240) zeigte sich die Eindriickung sé€hr deutlich in Abhéngigkeit von der
Spannungsverteilung im Stahlprofil. Der unbelastete Rand driickte sich kaum ein,
der belastete dagegen stark. Im Vergleich zum zentrisch belasteten Profil ist
die Eindriickung hier gr&Ber. Beim kleinen Trdgerprofil (IPB 120) ist der Ein-
driickungsunterschied zwischen den beiden R&ndern relativ klein. Das bedeutet,
daf bei kleineren Profilen trotz exzentrischer Belastung die Abtragung im Ein-
leitungsbereich liber das ganze Profil erfolgt. Auch hier war die Eindriickung

wieder gr&Ber als bel reiner N-Belastung.

Bei allen Kdrpern trat Versagen infolge FlieBens der Stahlprofile ein, d. h.

auch bei exzentrischer Belastung tritt kein Srtliches Versagen in der Einlei-

tungszone auf.

3.5.5 Zusammenfassung Serien A, B, C

Um die verschiedenen Profile miteinander vergleichen zu kénnen, wurde in Dia-
gramm Al4 die Eindriickung in Abhingigkeit von der Stahlspannung im Pfahl fir die
Versuchsplatten ohne Wendel dargestellt. Dabei zeigt sich, daB die Kurven fir Bl
und Cl1 anndhernd parallel verlaufen, alsc die beiden Tragerprofile gleiches Ver-
formungsverhalten zeigen. Die Kurve flir Al dagegen hat im Mittelbereich eine

gréBere Steigung, d. h. beim Rohrprofil treten kleineére Eindriickungen auf.

Bei den. Wendeldehnungen zeigten die Versuche mit Rohrprofilen gegeniiber Trédger-
profilen grundsdtzlich unterschiedliches Verhalten. Wahrend bei Serie A die

Querdehnung im Einleitungsbereich so gering ist, daB sie von der Biegebeanspru-
chung voll Uberdriickt wird, ist das bei den Trdgerprofilen nicht mehr der Fall.
Hier dominiert eindeutig der EinfluB der lokalen Krafteinleitung gegeniiber dem
der Biegebeanspruchung. Wenn man davon ausgeht, daB die sehr starke Zunahme der

Dehnung bei €2 durch den Beginn des Durchstanzens verursacht wird, treten im
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Lasteinleitungsbereich nur Wendeldehnungen auf, die max. € = 0,5%gcsbetragen.
e :

Der Verlauf der Dehnungen auf der Plattencberflache war bei allen Versuchen
grundsétzlich gleich. Nur in unmittelbarer Nadhe des Pfahles ergaben sich zwi-
schen Rohr- und Trégerprofil Unterschiede, die sich aber aus der UnregelmiBig-
keit des Trdgers und der daraus resultierenden Verspannung erkldren lassen.
Selbst die GréBe der Dehnungen war direkt vergleichbar; und zwar bleiben die

Tangentialdehnungen stets gréBer als ¢ = - 0,5 %o bzw. die Radialdehnungen

bt

stets kleiner als €__ = + 0,15 %o. Eine Ausnahme bildete der MeBpunkt . bei

br
C2, der innerhalb der Flansche lag und damit hohen &rtlichen Verspannungen un-

terlag.

Zur Biege- bzw. Umfangsbewehrung kann folgendes gesagt werden: die Platte
tragt die Last zundchst nur {iber Biegung ab. Erst in einem Beréich, in dem die
Durchstanzlast kritisch wird, vollzieht sich eine Umlagerung. Dann erhilt
plétzlich, von einer Laststufe zur anderen, die Biegebewehrung {iber die ganze
Linge eine nahezu konstante Spannung. Auch die Umfangsbewehrung, die bis dahin
nahezu ohne Beanspruchung war, wird zur Lastabtragung herangezogen, indem Sie

wie ein Sprengring wirkt (vgl. BLEVOT/FREMY |49|).

Die Versuchskérper Al, Cl, C2 versagten infolge Durchstanzen. Daher muB die
Frage gekldrt werden, ob die hohen Srtlichen Pressungen einen EinfluB auf die
Durchstanzlast haben, was durch Sprengwirkung (hohe Tangentialspannungen) durch-
aus erkldrbar wire. Im Abschnitt 3.6 dieses Berichtes wird auf dieses Problem

eingegangen.

Auch die Versuche mit exzentrischer Belastung haben gezeigt, da8 die &rtliche
Beanspruchung nie so groB wird, daB sie zum Versagen fithrt. Allerdings ergaben
sich durch die Verkantungen grdB8ere Eindriickungen als bei den reinen Normal-
kraftversuchen. Das 148t sich wohljdadurch’erkléren, daB nun die Verspannung
innerhalb des Profils wesentlich kleiner wird und die einzelnen Flansche (beim

Trégerprofil z. B.) wie Schneiden wirken.

3.5.6 Versuche Serie D

Bei dieser Serie wurde der EinfluB der Profilform auf die Traglast untersucht.
Bei jedem Versuch wurde wieder die Eindrickung des Trigerprofils in den Beton-
kérper und die Umfangsdehnung mit Hilfe eines SetzdehnungsmeBgerits gemessen.

Ferner wurde die Bruchfigur festgehalten. Die Ergebnisse sind in Tabelle 8 zu-

sammengestellt.
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Vergleicht man zundchst einmal die Versuche D1 - D3 (Diagramm A09), also die
Kreisprofile, untereinander, so zeigt sich sehr deutlich, daB mit zunehmender
Aufldsung der Flédche die Eindrickung abnimmt. Zwar liegt die Betonfestigkeit
des KSrpers D3 auch erheblich tiber der der beiden anderen Kérper, aber die Ver-
besserung ist so eindeutig, daB es eigentlich keine Zweifel gibt. Bei den Ver-
suchen D4 - D6 (Diagramm AO9) wirkt sich beim Vergleich zundchst wieder er-
schwerend aus, daB die Festigkeit des Kbrpers D4 ~13 % hGher war. Wenn die Ein-
driickung dieses Versuches im Verhdltnis der Betonfestigkeiten zurickgerechnet
wird, fallen die Kurven von D4 und D6 anndhernd zusammen. Eine Auflésung des
Profils in Form eines IPB-Trédgers (D5)| bringt also bei der Eindrickung eine ge-
wisse Verbesserung. Wenn das Quadrat d;éegen nur nach einer Richtung auseinan-
dergezogen, also eine Art Schneide gebildet wird, wie es der I-Triger ja schon
anndhernd darstellt, ergibt sich keine Verbesserung - im Gegenteil, durch die
Verspannungsmdglichkeit bei Profil D4 wird dort die Aufstandsfléche vergréBert

und somit ein noch etwas glnstigeres Erxgebnis als bei D6 erzielt.

Wenn man nun noch die Bruchlasten der Versuche miteinander vergleicht, wird
obige Erklérung ebenfalls bestd@tigt. Bei D1 - D3 nimmt mit zunehmender Flichen-
aufldsung auch die Bruchlast stark zu. Wenn man zum Vergleich der Versuche D4 -
D6 die Iidhere Betonfestigkeit des Versuches D4 mit in die Betrachtung einbe-
zieht, zeigt sich, daB das nahezu volle Profil D4 den Mittelwert liefert. Die
Auflésung in eine anndhernd rdumlich gleichm&Bige Flache, wie sie der IPB 240
darstellt, bringt eine Verbesserung. Die Ausbildung einer Schneidenform (I-Pro-

fil) liefert eine etwas geringere Bruchlast.

Die Messungen der Umfangsdehnungen gestalteten sich recht schwierig. Da in den
niedrigen Lastbereichen die Umfangsdehnungen sehr klein waren, lagen sie meist
noch innerhalb der MeBgenauigkeit des SetzdehnungsmeBgerdtes. Erst kurz vor der
Bruchlast wuxzde eine einigermaBen sinnvolle Messung mdglich, Die Ergebnisse der
Versuche D1, D3, D4 und D5 sind im Diagramm AlO zusammengestellt, Danach war bei

allen Versuchen die Bruchdehnung bei € = 0,1%poerreicht.

bZ
Die Bruchfiguren der einzelnen Versuchskdrper sind in Tabelle AlO zusammenge-
stellt. Beim Vergleich der Brucharten ergibt sich ebenfalls ein interessantes
Bild. Bei allen kompakten Profilen (D1, D2, D4) erfolgte der Bruch entlang ei-
ner einzigen Fliche, die den Kdrper in zwei gleich groBe Teile trennte. Analog
war der Bruch bei Versuch D6, wobei die Bruchflédche genau mit dem Steg zusam-
menfiel, also der Steg wie eine Schneide wirkte. Ein EinfluB der Flansche war

nicht erkennbar. Die beiden restlichen Versuche mit den r&umlich aufgeldsten
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Flachen versagten in mehreren Bruchfldchen. Im Gegensatz zu D6 gingen bei D5

die Bruchfl&chen nicht vom Steg, sondern von den Flanschen aus.

Wenn man nun noch zwischen der Anzahl der Bruchfldchen und der:Brﬁchlast eine
Verbindung herstellt, zeigt sich, daB bei glnstiger Aufldsung der Profilflachen
auch die Anzahl der Bruchfldchen und damit auch die Bruchlast zunehmen. Die
ebenfalls etwas hSheren Bruchlasten bei D2 und D4 widersprechen obiger Aussage
keineswegs. Denn bei diesen beiden Versuchen resultierte die hdhere Last aus
einer VergrdBerung der Aufstandsfldche F1l., Wie sich nach den Versuchen zeigte,
hatte sich der Beton innerhalb des Profils verspannt und damit eine grdfere
Aufstandsfliache geschaffen. Unter dieser neuen Fliche Fl, die dann wie ein Voll-
guerschnitt wirkte, bildete sich ein richtiger Prandtl'scher Bruchkeil aus
(Bild 4). Dabei wiirde man bei kreisfdrmiger Aufstandsfldche ja eigentlich auch
einen Kegel als Bruchkeil erwarten. Demgegeniber bildete sich aber eine rich-
tige Keilform aus, wobei ein Horizontalschnitt nahezu eine Ellipse ergab. In
Verléngerung der Hauptachse bildete sich dann die Bruchfldche. Aus den Bruch-
k&érpern konnte der spitze Winkel des Bruchkeils néherungsweise zu 2w ~ 40° be-

stimmt werden.
3.5.7 Versuche Serie E

Zur Untersuchung des Wendeleinflusses auf die Tragfdhigkeit wurden in dieser
Versuchsserie bei verschiedenen Verhdltnissen F/F1 die Wendeldurchmesser vari-
iert, Als Pfahlprofil wurde ein Rohrprofil (¢ 355,8) gewdhit und zum Vergleich
bei E7 noch ein Tridgerprofil. Wahrend der Versuche wurden die Eindrickung in
den Betonk&rper, die Wendeldeﬁnung (DMS) und die Umfangsdehnung {(SDM) gemessen.
Sofern erforderlich wurde die Rifentwicklung festgehalten (Zusammenstellung der

Ergebnisse Tabelle 8)

Versuche E1 und E2

Vergleicht man zundchst wieder die Eindrﬁckﬁng (Diagramm All), so ergibt sich
durch die stdrkere Wendel bei E2 ein kleinerer Wert. Bei beiden Kurven sieht
man den EinfluB des ersten Risses. Die Eindriickung nimmt von diesem Punkt~ab
stérker zu, wihrend es sich vorher anndhernd um eine Gerade handelte. Der Ver-
lauf der Umfangsdehnung fir E2 ist auf Diagramm Al2 dargestellt. Nach der RiB-
last bei P = 2,0 MN nimmt die Dehnung sehr schnell zu, bis der Wendelstahl
schlieBlich die Streckgrenze erreicht. An der Wendel selbst ist das gleiche
Verhalten sichtbar. Bis zur RiBlast des Korpers El bei P = 1,6 MN sind die

Dehnungen der beiden Kdrper anndhernd gleich. Die kritische Dehnung ist auch
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Bild

4

Bild

Ansicht des zerstdrten Kdérpers E2

Versuchskdrper D4

(Am oberen Rohrrand ist deutlich zu

(Krafteinleitungsbereich

sehen, wie das Stahlprofil ausbeulte)

mit Bruchkegel)
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hier wieder EbZ = 0,1%0. Exst von da an kommt die stérkere Wendel zum Tragen,

wéhrend die Traglast der schwachen Wendel dann sehr schnell erschépft ist.

Das RiBbild ist bei beiden Kérpern anndhernd gleich: zundchst bilden sich am

Korper nur Radialrisse. Bei weiterer Laststeigerung entsteht ein TangentialriB
am gesamten Kdrperumfang. Der oberhalb des Einleitungsbereiches liegende Teil
des Versuchskdrpers versucht sich also der Belastung zu entziehen. (Die Unter-
kante des Stahlprofils bindet 10 cm in den Betonkdrper ein, der TangentialriB
entsteht etwa 15 cm unterhalb der Oberkante Kdrper). Bei Erreichen der Bruch-
last platzt dexr Beton auBerhalb der Wendel in Schalen ab, so daB hinterher die

Wendel frei liegt (Bild 5).

Die stédrkere Wendelbewehrung ermdglicht hier eine Zunahme der Bruchlast um

~ 30 %.

Versuche E3, E4 und E7

Gegentiber den Versuchen El, E2 wurde das Verhdltnis F/F1 verdoppelt. Um wieder
einen Vergleich Rohrprofil-Tradgerprofil zu haben, wurde bei E7 nochmals ein Tré-
gerprofil untersucht. Die Eindriickung der Stahlprofile in den Betonkdrper ist
entsprechend Diagramm All. Hierbei zeigte sich, daB die Kurven fiir die Rohrpro-
file zusammenfallen, d. h. bei diesem Verhdltnis F/F1 ist die St&rke der Wendel
ohne EinfluB. Wie erwartet lieferte der Versuch E7 etwas schlechtere Werte.

Im Bruchzustand war bei E7 die Umfangsdehnung ebenfalls wieder € = 0,1%eo.

bZ
Bei den beiden anderen Versuchen wurde der Bruchzustand nicht erreicht, da das
Rohrprofil vorher zum FlieBen kam. Die bei der FlieBgrenze erreichte Betondeh-

nung war € __ = 0,06 %ec.

bZ
Auch hier zeigte sich bei den Versuchen E3 und E4 wieder, daB der EinfluB der
Wendelstdrke im Bereich unterhalb der RiBlast nur gering war. Der Versuch E7
ergab, verursacht durch das Tragerprofil, allerdings von Anfang an schon grdBere

Dehnungen. Die maximale Wendeldehnung bei E7 im Bruchzustand war ee = 0,56 %es.

Z
Die beiden Wendeln in E3 und E4 hatten bei Abbruch des Versuches erst eine Deh-

nung von EeZ = 0,15 %, erreicht.

Bei Versuch E7 war zu beobachten, daB der Bruch im Gegensatz zu El und E2 wieder
sehr schnell erfolgte. Wahrend bei diesen ersten Versuchen die Entstehung eines

RiBbildes genau verfolgt werden konnte, war das bei E7 nicht mehr mdglich. Das
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bedeutet also, daB der bewehrte Versuchskdrper mit zunehmender Dicke &hnlich

wie ein Betonkdrper ohne Querbewehrung pldtzlich versagt.,

Bei den Versuchskérpern E1l und E2 lag die Wendelbewehrung mit einer Betondek-
kung von 8 cm nahe der AuBenfliche, und der Beton auBerhalb der Wendel konnte
nicht viel zur Traglast beitragen. Sobald die &uBere Betonschale aber wieder
dicker wird, wie bei den Kdrpern E3 bis E6, leistet sie einen immer gréBeren
Beitrag zur Traglast. Dieser umhiillende Beton ist aber unbewehrt und versagt

damit pldtzlich; der Unterschied zu einem v8llig unbewehrten K&rper besteht le-
diglich darin, daB nicht der ganze Kdrper auseinanderbricht, sondern nur die

duBere Hiille abgesprengt wird. \S

Bei einer Last von P = 2,6 MN versagte bei den Versuchen E3 und E4 das Rohr.
Die dabei auftretenden starken FlieBerscheinungen verursachten eine Lastumlage-
rung vom Stahl auf den Fiillbeton des Rohres. Danach war eine weitere Laststei-
gerung mdglich. Die Erxgebnisse sind. aber nicht mit denen unterhalb der Streck-
grenze des Stahles vergleichbar, da sich das Verhdltnis F/F1 sehr stark veran-

derte. Die Bruchlast der Betonk&rper betrug PU = 3,33 MN bzw. 3,8 MN.
Versuche E5 und E6

Bei diesen Versuchen wurde das Fldchenverhdltnis F/F1 gegeniiber E1 und E2 ver-
dreifacht. Wie bei allen anderen Versuchen wurde auch hier wieder die Eindriik—
kung des Stahiprofils, die Wendeldehnung und die Umfangsdehnung gemessen. Ob-
wohl gleiche Betonfestigkeiten vorhanden waren, lieferte der Versuch E6 mit der
stdrkeren Wendel schlechtere Ergebnisse. Man kann das wieder auf die etwas
schlechtere Verdichtungsarbeit innerhalb der Wendel zuritickfiihren. Insgesamt wird
aber die Aussage aus Serie E3, E4 bestitigt, daB bei gréBeren Fliachenverhiltnis-

sen der EinfluB der Wendelstirke auf die Eindriickung immer mehr abnimmt.

Die Umfangsdehnung bei Versuch E5 wurde nicht aufgetragen, da die MeBwerte so
klein waren, daB keine sinnvolle Interpretation méglich ist. Auch die Ergebnisse
aus Versuch E6 sind nicht ganz einleuchtend, da sich von einer Laststufe zur
anderen gleich relativ groBte Werte einstellten, ohne daf eine kontinuierliche

Entwicklung vorhanden war.

Die Wendeldehnungen sind bei diesen beiden Versuchen anndhernd gleich, 4. h. es
kann in diesen Lastbereichen noch kein Unterschied durch die verschiedenen Wen-

delstdrken festgestellt werden. Auch im Vergleich mit den Versuchen E3 und E4
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zeigten sich in etwa die gleichen Ergebnisse.

Bei beiden Versuchen war die Bruchlast wieder durch FlieBen des Stahlrohrs er-
reicht. Nach Lastumlagerung auf den Fillbeton wurde bei E5 bis zur Last P =
5,0 MN weiterbelastet. Da die maximale Belastbarkeit der Presse bei dieser Last-

stufe erreicht war, mufte der Versuch abgebrochen werden.

3.5.8 ZeiteinfluB

Um den EinfluB der Zeit auf die Eindrilickung zu untersuchen, wurde bei Kbrper B4
ein Dauerstandsversuch durchgefiihrt. Die Zeitabhidngigkeit wurde fir drei ver-

schiedene Laststufen untersucht:

1. = 1/2 zul Ce
2. 0 = zul ce
3. = 0,95 Bs

(0 = Spannung im Stahlprofil; zul e = 140,0 MN/m?)

Die ersten beiden Laststufen wurden bis zum Abklingen der Eindriickung gefahren.
Bei der dritten Laststufe wurde der Versuch nach t = 135 min abgebrochen, als

sich hier keine wesentliche Zunahme der Eindrickung zeigte.

Die Ergebnisse sind in Diagramm A13 zusammengestellt. Der MeBzeitraum war natir-
lich noch relativ kurz, und im Laufe der Jahre wirde sich die Eindrickung infol-
ge Kriechens des Betons noch weiter fortsetzen. Das Abklingen war aber zumindest
bis zum Bereich der Gebrauchslast so stark, daB ein Versagen der Konstruktion
auch tber Jahre hinaus ausgeschlossen werden kann. Ferner dirfte der Gesamtbe-
trag der Eindrickung stets so klein‘bleiben, daf ein Versagen infolge groBer
Verformungen ebenso unwahrscheinlich ist. Im {ibrigen macht sich bei diesen hohen
Betonspannungen eine deutlich zeitlich nachlaufende Verformung im Korngeriist be-
merkbar, wie sie auch in der Bodenmechanik bekannt ist. Aus den Diagrammen kann
ebenfalls entnommen werden, daf die Eindriickung nach einer Minute, wie sie im

Versuch gemessen wurde, schon ~ 80 % des Gesamtwertes umfaBt.

3.6 Durchstanzen der Platten bei den Reihen A, C

Bei den Versuchen Al, Cl und C2 versagten die Priiflinge infolge Durchstanzens
der Pfihle. Im folgenden wird der Frage nachgegangen, ob die bei Al, Cl und C2

erreichten Durchstanzlasten etwa denjenigen entsprechen, wie sie bei Fundamenten
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und Deckenplatten mit Stahlbetonstiitzen auftreten und die man mit Hilfe von em~-
Pirischen Formeln vorausberechnen kann, oder ob die hohen Srtlichen Pressungen
unter den Stahlprofilen zu einem vorzeitigen Spalten der Betonplatte und damit

2u einer Verminderung der Sicherheit gegen Durchstanzen fithren

Die Auflagerentfernung betrug beim ersten Versuch Al noch 188 cm. Hierbei trat
aber kurz vor Erreichen der FlieBgrenze des Stahlprofils Durchstanzen ein, Um
dies bei den weiteren Versuchen zu verhindern, wurde die Feldweite auf 160 cm

verkiirzt; trotzdem versagten die Platten C1 und C2 ebenfalls infolge Durchstan-

zens.
\-

)

Die einzelnen Verfahren zum Nachweis des Durchstanzens sollen hier nicht nédher
erliutert werden (siehe hierzu l41], [42], |47’, ]48] und ISO,). Die Durchstanz-
nachweise wurden im vorliegenden Fall nach DIN 1045, KINNUNEN und NYLANDER ]41[
und nach MOE |42| gefiihrt. Die Ergebnisse sind in Tabelle All zusammengestellt.

Die im einzelnen getroffenen Annahmen sind ]40] zu entnehmen.

Wie die Zusammenfassung der Ergebnisse in Tabelle All zeigt, liefert die Formel
von MOE im Mittel die besten Resultate. Das ist wahrscheinlich darauf zurick-
zufiihren, daB er in seiner empirischen Formel auch dicke Platten (Fundamente)
bertcksichtigt. Die Werte nach ,41[ liegen in allen Fillen weit auf der unsiche-
ren Seite, d. h. dieses Verfahren ist fir dicke Platten nicht anwendbar. Die

DIN 1045 dagegen liefert stets unter der Bruchlast liegende Werte, also auf der
sicheren Seite. Damit kann festgestellt werden, daB iiblicherweise der Durch-
stanznachweis nach DIN erfolgen kann und nur fir Grenzfille auf den Nachweis
nach MOE, der einen erheblich gréBeren Aufwand erfordert, zurickgegriffen werden
sollte. Die Ergebnisse zeigen aber auch, daB die Spannungsspitzen im Einleitungs-
bereich - selbst bei relativ kleinen Plattenabmessungen - keinen EinfluB auf

die Durchstanzlast haben.
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4. BESTIMMUNG DER "TRAGLAST 'ROTATIONSSYMMETRISCHER BETONKORPER MIT HILFE UNTER-

SCHIEDLICHER BERECHNUNGSANSATZE

4.1. Vorbemerkungen |

In diesem Abschnitt sollen die Versuchsergebnisse an rotationssymmetrischen Be-
tonkdrpern durch theoretische Ans&dtze nachvollzogen werden, um eine rechneri- |

sche Erfassung der Teilfdchenpressungsprobleme zu ermdglichen.

Bei der Beobachtung des Bruchvorgangs kdnnen zwel grunds&tzlich verschiedene
Arten des Versagens beobachtet werdén, je nach dem Verhdltnis der Aufstands-
fliche zur Stempelfliche. Als untere Grenze kann der Zylinderdruckversuch be-
trachtet werden, mit dem #iblicherweise im Massivbau die einachsige Druckfestig-
keit des Betons ermittelt wird. Die obere Grenze ergibt sich fiir den mit Stem-

pel belasteten unendlichen Halbraum. Wihrend im ersten Fall Versagen durch Zer-

stdrung des gesamten Betonkdrpers eintritt, versagt im zweiten Fall nur der ort-
liche Bereich unter der Lastfliche, was in der Bodenmechanik allgemein als

Grundbruch bezeichnet wird. Analog diesen Versagensarten werden die Rechenan-—

sdtze entwickelt.

Fir die Nachrechnung Qes ersten Falles, bei dem der Bruch nicht nur &rtlich be- .
grenzte Bereiche umfa8t sondern den gesamten Betonkdrper, eignet sich in beson-
derer Weise ein Verfahren mit nichtlinear-elastischem Stoffansatz. Dies um so
mehr, als man damit nicht nur die Beanspruchung des GesamtkSrpers wdhrend des
Belastungsvorgangs erhdlt, sondern sich der Bruchvorgang nachvollziehen 1&8t.
Zum Vergleich hierzu wird die Bruchlast ergdnzend auch nach einem Tragiastansatz
bestimmt. Dabei werden im Bruchzustand Gleichgewichtsbetrachtungen angestellt,

die die Belastungsgeschichte bis zum Bruch auBer Ansatz lassen.

Die Grenzlast fiir den unendlich ausgedehnten Halbraum wird nach einem Ansatz der

Plastizitdtstheorie bestimmt.

Einschriankend muf hier vorweg noch darauf hingewiesen werden, daB vor allem die
in Abschnitt 4.2'Bruchtheorie’'gemachten Ansdtze einfache Niherungen darstellen.
Den komplexen Werkstoff Beton nur mit Hilfe zweier Werkstoffgrd8en, ¢ und c, zu
charakterisieren, ist eine grobe Vereinfachung, besonders bei den hier vorlie-
genden GrdBenordnungen, wo die Struktur des Betons bereiﬁs einen erheblichen

EinfluB hat. Andererseits wiirde aber ein Ansatz, der das Stoffverhalten von Be-

ton wirklichkeitsndher beschreibt, fir eine praktikable Losung viel zu aufwen-
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4.2.1 Ansatz nach der Extremalmethode

Bei de? Versuchen der Serie D konnte becbachtet werden, daB die Versuchskd
stets 1? der gleichen Weise versagten. Infolge der hohen &rtlichen Belastu:per
hatte sich unter dem Stempel ein plastiffzierter Keil gebildet., Dieser Keilg
sprengte den gesamten Versuchskdrper in der Re—
gel in zwei HAlften. Damit kann das Bruchbild im

Grenzzustand als bekannt vorausgesetzt werden

Nebenstehend ist ein Versuchskérper im Bruchzu-~

stand dargestellt (Bild 4.01 ).

Die Bruchlast kann mit Hilfe der Gleichgewichts~
bedingungen fiir den Bruchzustand ermittelt wer-
den. Dazu wird nur der obere, kritische Bereich

des Kdrpers betrachtet.

Den Ansatz der Krifte am Bruchkegel zeigt Bild
4.02 . Hierzu wird vereinfacht angenommen, daf
der Bruchkeil streng die Form eines Kegels hat.
Ferner soll die Spannungsverteilung entlang der
Kegeloberfldche konstant sein. Der EinfluB Srt-
licher St&rungen durch die heterogene Struktur
des Betongefiliges wird vernachlissigt. Flir den
Ansatz der Krdfte am Bruchkeil wird das Coulomb '

sche Reibungsgesetz zugrunde gelegt.

T = ¢ + O-tand
Bild 4.02. Wenn man nun wie in Bild 4.03 mit 0. den hori
. h B
Ansatz der Krafte zontalen Anteil der Reaktionsspannung am Bruch-
am Bruc; i i i i
hkeil keil bezeichnet, gilt fir das Gleichgewicht in

horizontaler Richtung:
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dz-g, = cdr + (prdr - c-dr -tana) - tan(a-¢) (4.1)

Nach einigen Umformungen folgt mit dz = dr-tana aus Gl.(4.1):

- Lrtan(o-d)y . N 1
o, = pu{ Tang } c-{tan(a-¢) + tanm} (4.2)

Der Reibungswinkel ¢ des Betons ergibt sich je nach Belastungsintensitat und

Betonglite zwischen 30° und 40° (]1|,|2|).

Der nach Gl.(4.2) ermittelte "Innendruck" muB von dem umgebenden Beton aufgenom-

men werden. Dies wird durch folgenden Ansatz ausgedrickt:

Z
= = 4.3
oy = (4.3)
mit Z = tangentiale Zugkraft

¥ = rechnerischer Ersatzradius

Mit Hilfe der Gleichgewichtsbedingungen fiir das Segment eines dicken zylinders

r= r, ist (mit r, = Innenradius des Zylinders).

kann gezeigt werden, daB

Die Ringzugkraft pro Langeneinheit ergibt sich

durch Integration der Tangentialspannungen:

Da der genaue Verlauf der Tangentialspannungen

— : BT im Bruchzustand nicht bekannt ist, muB eine

== plausible Annahme getroffen werden. Dazu wird
Geo auf Arbeiten von MARTIN und TEPFERS zuriickge-
griffen (siehe auch ]29[). MARTIN flihrte Innen-
druckversuche an dickwandigen Zylindern durch

und stellte fest, daB der Bruch im Mittel allerx

R Versuche dann eintrat, wenn der Mittelwert der
Zugspannungen der zentrischen Zugfestigkeit
entsprach. Aus der Geometrie der Versuchskdrper
z und der Annahme von Rissefreiheit ergeben sich

Bild 4.03: Bnsatz der Krifte dadurch allerdings rechnerische Spannungsspit-
am Bruchkdrper R . X
zen, die den Mittelwert bis zum 7-fachen Betrag

dberschreiten. DaB diese theoretischen Ergeb-

nisse der Wirklichkeit nicht entsprechen, weist TEPFERS nach. Unter Einbeziehung

einer RiBbildung zeigt er, daB die Spannungsspitzen nicht in der von MARTIN er-

mittelten Grofe auftreten. Fiir weitere Einzelheiten wird auf |29| verwiesen.
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Da in die weitere Berechnung nur der Integralwert, 4. h. die tangentiale Zugkraft
eingeht, kann der Einfachheit halber auf die Ergebnisse von MARTIN zurlickgegrif-
fen werden. Mit der Ndherung, daB die mittlere Zugspannung gleich der Betonzug-

festigkeit ist, l&8t sich die Integration in einfacher Weise durchfiihren. In An-

lehnung an die Bezeichnungen in Bild 4.03 folgt dann:
zZ = (R - rs)-BbZ (4.4)

Eine weitere, auf der sicheren Seite liegende Ndherung besteht in diesem Ansatz
darin, daB die Zugkraft liber die gesamte HShe des Bruchkeils als konstant ange-
nommen wird und ferxner die Spannungsausbrei%ung in Bereiche unterhalb des Bruch-

[t

keils vernachlassigt wird. Y

Durch Gleichgewichtsbetrachtung in horizontaler Richtung ergibt sich dann die

Bruchspannung: (G1.(4.2), G1.(4.3) und G1l.(4.4))

tan (a-¢) . _ 1 _ R-1x) .
Py Fang 1 o lranoed) ¢ gl = et Ay,

An dieser Stelle wird der Ersatzradius zu ¥ = rs/2 festgelegt, d. h. die spren-
genden Spannungen in halber Bruchkeilhdhe werden als reprdsentativer Mittelwert

fiir den ganzen Bruchkegel angesehen. Damit ergibt sich fir die Bruchspannung:
- ¢ R tana : 1
= . . =} 4+ c- + 4.5
Py 2:8,, {(rs 1) t‘,m(cc_(b)} c-{tano + ey 145

Der noch unbekannte Bruchkeilwinkel o wird so bestimmt, daB die Bruchspannung

ein Minimum annimmt, d. h. aus der Bedingung:

9 _ _ Qe tama o pooo, 1
3o ° aaAtan(a—q:) (tana tan(ot—¢))}
mit der Substitution a = tand

und X = tana

folgt nach Durchfihrung der Differentiation

2

X1 = a /a" +1 (4.6)

Der Bruchkeilwinkel stellt sich somit auch hier wieder analog einer Grundbruch-

betrachtung zu o = 45 + ¢/2 ein.

Zur Auswertung werden nun die in 11] gegebenen Reibungswinkel flr Beton herange-

zogen. Nachfolgende Tabelle 4.I zeigt den Zusammenhang zwischen dem Bruchkeil-
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B'<MNhf) o (O @ (%) winkel und der Betongiite. Der Einfluf der Bela-
stungsintensitdt i 5] i i

.0 5 P Ing. braucht nicht beriicksichtigt zu

22,5 35,5 62,75 werden, da nur der Reibungswinkel im Bruchzustand

30,0 36,5 63,25 interessiert. Die Tabelle zeigt, daB sich der Bruch-

45,0 37,5 63,75

keilwinkel in engen Grenzen bewegt und fiir die

praktische Berechnung ein Mittelwert fir alle

Tabelle 4.1 " . "
Betongliten eingefiihrt werden kann.

Bei den Versuchen konnte ein Bruchkeilwinkel von o ~70° gemessen werden, 4. h.

daB die Rechnung einen um ~6° zu kleinen Winkel ergibt.

Fir den Fall, daB die Belastungsfliche gleich der Betonkdrperfliche ist (F = F1),
was zum Beispiel dem Zylinderdruckversuch entspricht, muf sich als Grenzspannung
Sc ergeben. Aus dieser Bedingung kann die noch unbekannte Kohdsion bestimmt wer-
den. Dazu wird der Zylinderdruckversuch im Mohr-Coulomb'schen Diagramm darge-
stellt. Aus nebenstehendem Bild 1&8t sich die

T |

Kohdsion zu

- Bt - sing
¢ 2¢ { cosd } (4.7
ermitteln.

Wird G1.(4.7) in Gl.(4.5) eingefiihrt, ergibt

sich nach einigen Umformungen:

_tana
tan (a-¢)

= R
p, = B+ 28, (rs 1

Zur Vereinfachung werden folgende Niherungen eingefiihrt:

B =B ; B

c ’p pz = 01297 B; (B, in M /m?)

(nach KUPFER [18[)

R
ferner == F/FT a=63" ¢ = 36°
s
worin F = Flache des Betonkdrpers
und Fl = Stempelfliche bedeuten.

Man erhdlt dann als Bemessungsgleichung im Bruchzustand:

Bu= 14 35% EJFT - 1) (4.8)

P P
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Dieses Ergebnis ist in Bild 4.04 dar-

gestellt. Eine Wertung der Ergebnisse

3
Pu 18, . . )
10 und ein Vergleich mit anderen Autoren
[ I T | erfolgt in Abschnitt 5.

8 | r,gfff
J Im Bruchzustand muf also die nach Glei-
3

6 1 chung (4.4) ermittelte Zugkraft Z durch

eigﬁﬁ Bewehrung abgedeckt sein. Wie ersicht-

P | lich, h&ngt die Zugkraft direkt von den
,v”ﬁ’ \. GroBen R bzw. rs ab und nicht nur vom

BSVerhéltnis dieser Gr&Ben zueinander.

24+ 1 I—
£ Zur Normierung der Gleichung (4.4) wird
0 ‘ | | [ /E_ wieder der Lastfldchenradius eingefilhrt:
0 20 40 60 80 100
Bild 4.04: Tragfihigkeit abhingig 7z
vom Teilflichenverhdltnis T = By (VE/FL - 1)
s
Z
oder B - ( VF/FL ~ 1) 4.9)
bZ"s
z
e 4
Z's In Bild 4.05 ist das Ergebnis gra-
10 4 X — = phisch dargestellt. Zu einem praktischen
Bemessungsdiagramm kommt man durch Ein-
8 - [ ]
| setzen der KenngrSB8en in Gleichung (4.9)
64 l - und Aufldsung nach der Ringzugkraft Z.
|
4 yd
] | "r———' Bild 4.06 =zeigt die Auswertung fir
2] | ! [ einen praxisnahen Fall mit Bn 250 und
T Wendelbewehrung ¢ 8 bis ¢ 16 aus
0 : . - & BSt 42/50. Fir ein vorgegebenes Ver-
0 20 & 6 8 " .
0 0 0 100 FIF hdltnis F/F!1 und den Lastflichenradius
Bild 4.05: Ringzugkraft im kann dort sofort die erforderliche

Bruchzust.
stand Bewehrung abgegriffen werden.

g(cmﬂ
40 ¢

30 ¢

o
N
(=]
=~
(=]

Bild 4.06: Erforderliche Wendelbeweh-

rung im Bruchzustand
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Durch Einbau einer stérkeren Wendel,
als nach Gleichung (4.9) erforder-

lich, kann die Tragkraft des Beton-
kdrpers weiter erhSht werden. Aller-
dings ist die ErhShung nicht propor=
tional zu der zusdtzlichen Stahlfla-
che, wie es sich zum Beispiel nach

| 1] ergibt. In Rbschnitt 5 wird auf

60 80 100 FIF, diesen Punkt ndher eingegangen.

4.2.2 Ansatz nach der Plastizitédtstheorie

1. Vorbemerkungen

Wie die Versuche von MEYERHOF [21 zeigen, werden die Versuchskdrper von einer

bestimmten Grdfe an nicht mehr durch Sprengwirkung zerstdrt. Unter der sehr

hoch belasteten Aufstandsfliche bildet sich vielmehr ein Bruchkegel aus} dhn-

| | L] Sec

Bild 4.07: Bruchbild - Verdridngung
des Betons zur freien
Oberflache (nach | 2[)

lich der Grundbruchfigur in der Boden-
mechanik (Bild 4.07 ). Es liegt des-
halb nahe, auch auf dieses Problem ent-
sprechende bodenmechanische Lésungs-
verfahren anzuwenden. Die Grenzbean-
spruchung, bei der der Beton unter dem
Stempel durch plastisches FlieBen aus-
weicht, also zur Seite und zur freien
Oberfldche hin verdrangt wird, wollen

wir im weiteren als Traglast bezeichnen.

Auf die Entwicklung der Plastizitdtstheorie braucht hier nicht eingegangen zu

werden. Es sei nur erwdhnt, daB die Anfange bis auf Coulomb (1773) zurlckgehen.

Bei der Anwendung hat im Bereich der Boden- und Felsmechanik vor allem die

Mohr~Coulomb 'sche Bruchbedingung Eingang gefunden, wdhrend in der Metallplasti-

zit4t die Mises-FlieBbedingung bessere Ergebnisse liefert.

Zur Gliltigkeit der Anwendung der Mohr'schen Bruchhypothese auf Beton sei hier

auf I44| verwiesen. In einer groBen Zahl von Versuchen an Betonkdrpern ist die
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Mohr'sche Theorie der umhiillenden Grenz-
kurve bestatigt worden.

In Bild 4.08 ist das Beispiel einer
Mohr'schen Hiillkurve dargestellt. Allge-
mein gilt der Ansatz fir die Hiillkurve

an _
LEEJSODO = cos2® = sing |45

mit S = (0;+03)/2 und D = (0,-03)/2
Bild 4.08: Mohr'sche Bruchhiillkurve \fiir die beiden festgehaltenen Werte S
und Pg. Die Kurve (o) 138t sich alsc nicht mehr geschlossen anschreiben. Die
Hallkurve wird aus Versuchen bestimmt, wobei man bei gegebenem Sp und Dy den

Winkel O bestimmt,

Wihrend im allgemeinen Fall die Hillkurve fiir Beton in guter Ndherung als Para
bel 2. Ordnung angesetzt wird, soll hier vereinfacht die Grenzkurve als Gerade
angesetzt werden. Dies ist, abgesehen vom scheitelnahen Bereich, durchaus ge-

rechtfertigt. Damit lautet die Mohr-Coulomb'sche Bruchbedingung im ebenen Fall

in quadratischer Form, um die Symmetrie zur 0-Achse auszudriicken:

F = (0,-03)%- sin?¢(0,+03+2¢c cotd) = O

/R—Ebene
(- .

4 W\

mit ¢ ~ Reibungswinkel | 46|

c - Kohdsion

Bild 4.09
allgemeinen rdumlichen Fall. Auf die

Bestimming der Eingangsparameter ¢ und
c wird im weiteren Verlauf der Berech-

nung noch eingegangen.

Zur Bruch- bzw. FlieBbedingung kommen

Bild 4.09: Mohr-Coulomb'sche Bruch- nun noch die flir die Plastizitdtstheorie

bedingung im rdumlichen

Fall allgemein bekannten Voraussetzungen. Das

Stoffverhalten wird als starr plastisch
vorausgesetzt, d. h. daR die elastischen
Verformungen vernachldssigt werden. Ferner soll das Material z&higkeitslos und

isotrop sein. An deerlieBgrenze fallen damit die Hauptachsen der Verformungs-

zeigt die Bruchhdllkurve im
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geschwindigkeit mit denen der Spannung zusammen. Da das Material z&higkeitslos
sein soll, sind die Hauptdehnungsgeschwindigkeiten €1, €2, €3 durch den Span-
nungszustand nur bis auf einen gemeinsamen Faktor bestimmt (Plastisches Poten-

tial). Dieser Sonderfall der Fliefregel wird als Normalit&tsbedingung bezeich-

net.

Abweichend vom ebenen Fall muf hier noch eine weitere wichtige Annahme gemacht
werden, um zu einér ILAsung zu kommen. Das Problem ist nd&mlich nur dann wieder

statisch bestimmt und das Gleichungssystem hyperbolisch, wenn man

069 = (O; oder Gee = O3

setzt, was als HAAR/v. KARMAN-Annahme bekannt ist. (0ee - Tangentialspannung,
im rotationssymmetrischen Fall stets eine Hauptspannung). Hierbei sind 0; und

03 die Hauptspannungen in der Ebene 6 = const.

2. Grundgleichungen

2 4
Oz

o I o Als Koordinatensystem werden zweck-
— : rz
il : o] méBigerweise Zylinderkoordinaten
i P - rr
? : El gewdhlt (Bild 4.10 ).
N
O .
1 de

Bild 4.10: Krédftegleichgewicht

-

r
Die Gleichgewichtsbedingungen unter Vernachldssigung des Eigengewichts und

unter Beachtung der Rotationssymmetrie lauten:

[tlo 90 g_ -0

r rz r e _
or Tz T r = 0 (4.10)
aorz an Iz
w YRt Ty 70O (4.11)

Das Eigengewicht darf hier vernachlédssigt werden, da Yb << P, ist, d. h. im

Vergleich zu der zu erwartenden Bruchspannung.
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In bekannter Weise kdnnen dann die einzelnen Spannungskomponenten durch die £l o0 a5 30 a0,
z2z zz 22z
Hauptspannungen ausgedriickt werden: 5z 38 B3z * o oz
1 1
Opy = 5°(01403) + 5(01-03) cos2a (4.12) 30 30 38 30 30
rr _ re o, _rr. _~
-1 . 3r  93s dr 90,  Jr
O,, = 5(01-03)- sin2a (4.13) *
1 1 J
Opy = 3°(01403) - 5-(01-03)- cos2a (4.14) _BOIZ = rg . a—s- + ez - E
9z as 0z 3o 9z
mit @ = Richtungswinkel der Hauptspannungen 0 2le] as 30 oa
rz rz rz

5T 3s or %6 or

-
Die Einfihrung der HAAR/v. KARMAN—Anna:Eme liefert wegen
nach Einsetzen der Variablen:

066 =0, = 02 (07 > 03 im math. Sinne)
30
_ 01 + a3 o1 - 03 2z _ ing. .88 . - 5 -sind)- sin2q- 3%
066 = > + 3 (4.15) 52 (1 + sin¢-cos2q) i + 2:{(c-cosp - S-sin¢)- sin2o iz
)
T
90
. d
arr = (1 - sin¢ cos2a)" g§ - 2 (c-cosp - S-sing)- s:.n2(x~d—g
Analog Bild 4.11 148t sich nun das * 8
Bruchkriterium unter der Bedingung 3
o
01 = 02 ® 03 wie folgt anschreiben a—zrz = - sinq>~sin2a-$ + 2-(c-cosd - S-sin¢)-cos2a~£
o0 :
i -
’ ~ L 01 - 03 = 2c cos¢p - (0;+03)sin
0, g, 0] ¢ 1#03) sind aGrz . ) ds . da
roai 51"‘1"51“200‘@ + 2-(c-cos¢p - S-sxn¢)-cos2a-g
Bild 4.11: Mohr-Coulomb'sche Bruch- (Bezeichnungen wie oben) .
bedingung im ebenen Fall mit den Abkirzungen nach Einsetzen in die Gleichgewichtsbedingungen ergibt sich
R das ; . ds ] do, do, (cos2q —- 1)
- - . — — . L= o (= — + = Aot S
g =31 ;— O3 ; b= : O3 (1 sing cos2cL)dr sing-sin2q =t 2D ( sJ.nZOLdr cosZoLdz + 5% )
wird die Bruchbedingung zu =0 (4.16)
D = c cosp - S sind
as ds dol do |, sin2o
und —sinb- sin2q. = + sind. as . do inogSY , sinzo
sin¢: sin20 ar + (1 singd cosZcL)dz + 2D (cosZotdr + 51n2adz or )
Opp = 5 + Drcos2a = S + (c-cosd - S-sing)- cos2a
=0 (4.17)
[s) = D-sin2 = . - S-si - si
rz o {crcosd S-sing)- sin2a Hierbei handelt es sich um ein System 2zweier quasilinearer Differentialglei-
O,, = S8 - D-cos2a = S ~ (c-cos - S-sing)- cos2a chungen fir die zwei unbekannten Funktionen S(r,z) und o(r,z). Die LOsung dieser
069 = S+D = S+ (c-cosdp - S-sing) Differentialgleichungen erfolgt z. B. nach COLLATZ |6| mit Hilfe des Charakteri-
stikenverfahrens. Auf Einzelheiten der mathematischen Herleitung soll hier ver-

Zur Erfillung der Gleichgewichtsbedingungen (4.10, 4.11) werden die Ableitungen .
zichtet werden.

nach den neuen Variablen gebildet:
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Die Differentialgleichungen werden vereinfacht nochmals wie folgt dargestellt:

das das do do

g targ targ targ - A (4.162)
.4as a8 .go da

by ar + ba az + bs ar + by- az = B (4.17a)

nach Einfiihrung eines neuen krummlinigen Koordinatensystems £, n ergeben sich

die Tangentenrichtungen der beiden Charakteristiken flir eine Stelle r, z zu

aiy + azz £ C

Sars (4.18)

tan Y2 =\.

%

mit den Abkirzungen:

a, =ab - ab,

jk 7k T 3%y ; c® = (azs - a1w)? - 4dasasy
Bestimmung der Vorwerte aus den gegebenen Funktionen a, b, A, B abhingig von S
und O ergibt sich schlieBlich

ajp = aitby - asb; = cos?¢

ays = ajbg ~ azb; = (01 - 03)-(cos2a - sing)

ayy = arby - ayb; = (0; - 03)+sin2a

azy = azby - azb; = (0; - 03)-sin2q (4.19)
asy = azb, - aybg = ~(0; - 0;3)°

¢z = 4:(0y - 03)2-cosz¢

Das Differentialgleichungssystem heiBt dann hyperbolisch bezliglich des Losungs-
systems S, 0, wenn, wie hier, c® >.0. Das Richtungsfeld des Charakteristiken-

netzes ergibt sich dann zu:

tanYys = —= = tan(a * 9) (4.18a)

mit der Substitution s =2_1
71

Die Werte von S und o lédngs einer Charakteristik lassen sich mit Hilfe der nach-
folgenden Gleichung bestimmen. Fir eine Charakteristik £ = const z. B., lautet

die Differentialgleichung

do, ds
(== - q1—) _ _ As . Ay
fa! 1 = — * 81I + —— - co
° == E=const asy i as, oY1 (4.20)

wobei auf der Charakteristik £ = const die Bogenlinge s als Parameter einge-~

fdhrt wurde. Die verwendeten Abkilirzungen bedeuten darin:

q1=—_£1_2_—
-aiy + azz - C i Aj = A'bj 3
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Unter Benutzung der Ergebnisse aus (4.19) ergeben sich die folgenden Werte:

2
cosd 2D

e = - === 20 -~ 1
a1 D Aj A bs - B as - (cos2o )

2

Ay = 2£L~sin2a
r
und siny; = sin(a + &) ; cosy:1 = cos(o + 9),

eingesetzt in (4.20) ergibt sich schlieBlich

do . cosp ds _ 2D* (cos2a - 1) sin(a + 9 _ 2p% sin2o, cos(a + &)
ds 2D ds a0 r a? r

und nach einigen Umformungen

do , cos¢p 45 | L gingecos®) = O (4.21)
ds 2D ds r

Fiir die 2. Charakteristik (n = const) ergibt sich in gleicher Weise, unter Be-

achtung der anderen Eingangswerte,

do  cosp 45 1 4. -
=" "2 as = (sinG-cosd) = O (4.22)

3. Loésungsverfahren:

Die abschlieBend gefundenen Differentialgleichungen fir die Charakteristiken
kdnnen nun graphisch oder numerisch integriert werden. Fir die Lésung auf zeich-
nerischem Wege sind bei COLLATZ [6| zahlreiche Literaturstellen angegeben. Zur
numerischen Behandlung der Gleichungen (4.21) und (4.22) werden in der Regel die
Ableitungen durch Differenzenquotienten ersetzt und die L&sungen punktweise er-

mittelt.
Fir das vorgegebene Problem zeigt Bild

Bereich I Bereich I
A \

> 4.12 schematisch den Verlauf der Cha-

rakteristiken. Fir die praktische Hand-

habung sei hier auf HILL | 7| verwiesen.

Er unterteilt das gesamte Charakteri-

~ Bereich I stiken - Netz in drei Bereiche und gibt

an, wie jeder Bereich fir sich zu ldsen

z
Bild 4.12: Charakteristikennetz unter

ist sgehend vom B ich I.
lotrechter Stempellast [10| ist, ausgehend vom Berel

Bereich I: 2. Randwertproblem
(geg.: die Strecke AB, die keine Charakteristik ist,

mit allen Spannungskomponenten)
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Bereich II: 1.RandWertproblem
(geg.: die Charakteristik AC und der singuldre
Punkt A)
Bereich III: 3.Randwertproblem
(geg.: die Charakteristik AD und der Rand OA mit

der Richtung der Hauptspannungen)

Mit der Ldsung des vorliegenden Problems haben sich mehrere Verfasser schon be-
schaftigt - SYMONDS |8|, SHIELD [9|, COX et. al. |10|, [11]. Nachfolgend wird
gezeigt, daB die hier gefundenen Differéntialgleichungen (Gl. (4.21), (4.22))
in die von COX |10| bergefiihrt werden kggnen.

COX gibt flir den Richtungswinkel der Charakteristiken folgende Beziehung an:

_ Gz _ tan mit
tanyiz ar - { tan(y + /2 + ¢) Y=mn- (/4 + ¢/2)

Unter der Voraussetzung, daB n = o ist lassen sich die Gleichungen umwandeln in

siehe Gleichung (4.18a)

O e

ar tan(o + 9)

In dhnlicher Weise lassen sich die beiden anderen Gleichungen von COX

cosdp-dP + 2Q-dY + %-(cos(w + ¢) + sinp)-ds

n
o]

(4.23)
(0]

]

cos¢:-dP - 2Q-dy - %-.(cos(q) + ¢) + siny)-ds

in die Gleichungen (4.21) und (4.22) umwandeln. Damit kann im folgenden auf die

Erxgebnisse von COX |10[ zurlickgegriffen werden.

Im umseitigen Bild 4.13 ist die mit c¢* normierte, mittlere Grenzspannung unter

dem Stempel, abhdngig vom Reibungswinkel ¢, angegeben. Zum Vergleich sind die
Ergebnisse des ebenen Falles dazu eingetiagen. Auch hier zeigt sich also wieder
mit zunehmendem Winkel ¢ ein sehr steiler Anstieg des Tragf&higkeitsbeiwertes.

Die Ergebnisse werden also bei grofien ¢ - Werten auBerordentlich empfindlich.

Die oben gefundenen Ergebnisse sind allerdings zum Nachweis der unteren Schranke
im Sinne der Plastizitdtstheorie noch nicht ausreichend. Der statische Hauptsatz
des Traglastverfahrens berechtigt erst dann, die gefundene Ldsung als untere

Schranke fir die kritische Belastung anzusehen, wenn man ein statisch zuldssiges

und tragbares Spannungsfeld im gesamten Halbraum fiir jede unterhalb der gefun-
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A log (%) = 10g(Ng)

20— ‘*

denen Ldsung liegende Last angeben

kann. Das bedeutet, daB das ermit-

telte Feld sich in statisch zulds-
siger und tragbarer Art in den Rest
des Halbraums erweitern laft [12].
SHIELD ]9[ gelang dies erstmals fir
das vorliegende Problem unter der

Annahme rein kohdsiven Materials.

12
In &hnlicher Weise hat dann auch

Ccox [10| diese Bedingung fir Mate-~

0.8 rial mit einem Reibungswinkel

—1 5

0 10 20 30 40 ¢ (Grad) op ausgehen, daB das gefundene Exr-

Bild 4.13: Abhingigkeit der Bruchspannung gebnis einer unteren Schranke ent-
vom Reibungswinkel ¢ |10

¢ = 20° erfillt, Man kann somit da-

spricht.

Zum Nachweis einer oberen Schranke miifte nun noch das Geschwindugkeitsfeld fir
das vorliegende Problem ermittelt werden. Hinweise dafiir findet man wiederum in

. Fiir dieses kinematisch zulidssige Geschwindigkeitsfeld muB dann die

|9] una |10
zugehdrige Dissipationsleistung bestimmt werden. Durch Gegeniiberstellung mit der
Stempellast erh&lt man dann eine obere Schranke fiir die kritische Lastintensitit.
Da in diesem Zusammenhang nur die kleinste kritische Last interessiert, wird die-

ser Punkt nicht mehr weiter verfolgt.

Ergénzend zu Abschnitt 4.2.1., wo die Traglast flr rdumlich begrenzte Betonkdr-
per ermittelt wurde, ergibt sich hier nun die Traglast flir dem=mrendlich ausge-

dehnten Halbraum als cbere  Grenze der Beanspruchbarkeit iiberhaupt.

Die im Rahmen dieses Berechnungsverfahrens gemachten Annahmen schré@nken das Ma-
terialverhalten des Betons wiederum sehr stark ein. Deshalb stellen die unter
diesen Voraussetzungen:-ermittelten Ergebnisse mehr eine Abschétzung eines Grenz-
wertes als eine genaue Ermittlung der Bruchspannung dar. Wie spédter in Abschnitt
5 gezeigt wird, lassen sich mit dieser groben N&dherung jedoch durchaus brauchbare

Ergebnisse erzielen.
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4.3 Berechnungsverfahren mit nichtlinearem Stoffansatz

4.3.1 Vorbemerkungen

In den vorangegangenen Abschnitten wurden Rechenverfahren angewandt, mit deren
Hilfe nur die Bruchlasten ermittelt werden kénnen. Wie eingangs schon erwihnt,
soll nun in diesem Abschnitt abschlieBend ein Rechenverfahren gewdhlt werden,
das die Beanspruchung der Versuchsk&rper wahrend der gesamten Belastungsgeschich-
te zeigt. Ansdtze mit konstanten Stoffmoduln, wie sie von SPIETH 113| und
FLORIN u. HILTSCHER |14[ angewandt wurden, kénnen nur fiir geringe Lastintensi-
tdten den Spannungszustand in den Stahl£é§onk6rpern beschreiben. Um zu brauch-
baren Ergebnissen zu kommen, muf deshalb.éin Berechnungsansatz gewdhlt werden,
der die starke Nichtlinearitdt des Betons unter derartig hohen Beanspruchungen
erfaBt. Da schon Ansdtze nach der Elastizitdtstheorie zu Ausdriicken fithren, die
geschlossen nur noch schwer ldsbar sind [13', erscheint es sinnvoll, hier ein
nunmerisches Niherungsverfahren zur L&sung zu verwenden. Dazu bietet sich, wie
schon in [14' gezeigt, in besonderem MaBe ein Approximationsverfahren, wie z. B.
die Methode der Finiten Elemente, an. Durch Einbau eines nichtlinearen Stoffge-

setzes flr Beton kdnnen damit brauchbare Ergebnisse erzielt werden.
4.3.2 Wahl eines geeigneten Materialgesetzes

Numerische Berechnungsverfahren, zusammen mit leistungsfdhigen elektronischen
Datenverarbeitungsanlagen, erlauben es heute, schon bei der Ermittlung der
SchnittgrdBen die Nichtlinearitdt des Betons mit einzubeziehen. Diese M&glich-
keit hat auch die Erforschung des ﬁehrachsigen Bruch~- und Verformungsverhaltens
von Beton seit den sechzigexr Jahren stark beschleunigt. Anhand der Verdffent-
lichungen des Deutschen Ausschusses filir Stahlbeton 13Bt sich das sehr deutlich

zeigen (WEIGLER |15|, HILSDORF |16|, REIMANN [17|, KUPFER [18|, EIBL |29[).

Sicherlich gab es auch schon frither Versuche, das mehrachsige Bruchverhalten von
Beton zu beschreiben -~ man denke nur an die klassischen Bruchhypothesen; z. B.
Hauptspannungs—, Hauptdehnungshypothese, Mohr-Coulomb-Hypothese. Sie haben alle
jedoch den Nachteil, daB sie zwar fiir bestimmte Spannungsbereiche die Beurtei-
lung der mehrachsigen Festigkeit von Beton erlauben, dagegen in anderen Bereichen

die Ubereinstimmung sehr zu wiinschen lbrig l&8t.

Aus der Vielzahl der in den letzten Jahren erschienenen Beitrdge zum mehrachsi-
gen Bruch- und Verformungsverhalten von Beton seien hier nur einige erwdhnt, und

zwar bei zweiachsiger Beanspruchung |19|, I20|, I21|; bei dreiachsiger Bean-
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spruchung |22|, |23], |24|. auf Einzelheiten der verschiedenen Formulierungen
soll hier nicht weiter eingegangen werden, da das in diesem Zusammenhang zu
weit flihren wiirde und nicht erforderlich ist. Ein umfassender Uberblick iber

den Stand der Forschung wird in I29[ gegeben.

Wahrend im Fall der zweiachsigen Festigkeit die Ergebnisse in mathematischer
Formulierung vorliegen, werden bei dreiachsialer Beanspruchung in der Regel nur
die Versuchsergebnisse in Form von Diagrammen mitgeteilt. Es erscheint deshalb
fiir eine numerische Berechnung angebracht, die mathematische Formulierung fiir
das zweiachsiale Verformungsverhalten nach KUPFER |19’ zu verwenden und sie um
Ergebnisse der dreiachsialen Versuche zu erweitern. Dazu muB im weiteren kurz
auf die wichtigsten Ergebnisse dieser Versuche eingegangen werden. Der Formu-
lierung nach |19l wurde hier der Vorzug vor IZO] gegeben, da sie bei geringem
Aufwand nahezu die gleichen Ergebnisse liefert. Im iibrigen basiert die aniso-
trope Formulierung in |20| auf den Ergebnissen aus |19| und stellt letztlich

nur eine Verfeinerung dar.

Die folgende Zusammenstellung der Ergebnisse der dreiachsialen Bruch~ und Ver-
formungsversuche beriicksichtigt im wesentlichen nur die Punkte, die fir das hier
gestellte Problem - rotationssymmetrischer Versuchskdrper mit Stempel belastet —

von Bedeutung sind.

Zunadchst soll auf den reinen Druckspannungszustand, im weiteren Bereich I ge-
nannt, eingegangen werden. Die Versuche zeigen, da8 vom zweiachsigen Druckspan-
nungszustand ausgehend das Hinzukommen einer dritten Druckspannung eine erheb-
liche ErhShung der Bruchfestigkeit mit sich bringt. Schon bei einem Hauptspan-
nungsverhdltnis von 0;1:02:03= 1:0,7:0,01 BP steigt die Festigkeit auf mehr als
das Doppelte der Wirfeldruckfestigkeit an. Bei glinstigen Spannungsverhdltnissen
konnten Bruchspannungen erreicht werden, die {iber 200,0 MN/m2 lagen, bei einer
Betongiite Bn 350 |23|. Wenn hier noch die Erfahrungen aus den eigenen Versuchen
mit einbezogen werden, kann man davon ausgehen, daB im kritischen Bereich direkt
unter der Last wohl nur sehr selten ein Versagen eintreten wird. Bei sehr hoher
Lastintensitdt wird sich in diesem Bereich eine Art von hydrostatischem Span-
nungszustand einstellen. In der Berechnung kann dieser Effekt durch entsprechen-

de Wahl der Stoffparameter simuliert werden.

Fir den reinen Zugspannungszustand, Bereich IV, liegen dem Verfasser keine Ver-
suchsergebnisse vor. Die zweiachsialen Ergebnisse nach |19| lassen sich jedoch

plausibel ergdnzen. Da sich die zweiachsige Zugfestigkeit nicht von der ein-
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achsigen unterscheidet, kann wohl, ohne groBe Fehler zu begehen, auch die drei-

achsige Zugfestigkeit der einachsigen gleichgesetzt werden.

In den Bereichen mit kombinierten Spannungszustdnden (Druck-Druck-Zug, Bereich
II, bzw. Druck-2Zug-Zug, Bereich III) zeigen die bisherigen Versuchsergebnisse
(z. B. |22[) eine deutliche Abhdngigkeit von der mittleren Hauptspannung. Hier
muB also die dritte Hauptspannung als entscheidendes Versagenskriterium mit her-
angezogen werden. Die bisher aus der Literatur bekannten Versuchsergebnisse aus
diesem Beanspruchungsbereich kénnen jedoch noch nicht als ausreichend gesichert
angesehen werden (siehe auch |29]), um ‘garaus eine allgemein gliltige Bruchbe-
dingung fir den dreidimensionalen Fall dbleiten zu kénnen. Dies ist zum einen
auf die unzureichende GrdB8e der Versuchskdrper und zum andern auf die nicht klar
definierte Krafteinleitung zuridckzufihren. Ferner ist in Anbetracht der bei Zug-
spannungen sehr hohen Streuungen die Anzahl der Versuche noch nicht ausreichend

fir eine endgiiltige Aussage.

Unter Berticksichtigung dieser Umsténde erscheint es nicht sinnvoll, den Einfluf
der mittleren Hauptspannung hier auch nur ndherungsweise erfassen zu wollen.
Deshalb wird auf die Bruchbedingung im zweiachsialen Spannungszustand zuriickge-
griffen, obwohl damit eine Annahme getroffen wird, die auf der unsicheren Seite
liegt. Im Gbrigen treten bei diesem Problem nur an wenigen Stellen Spannungszu-—
stédnde auf, die unglinstigere Bruchspannungen liefern als im zweidimensionalen
Fall, so daB diese Niherung nur zu einer unwesentlichen ErhShung der Traglast

fihrt.

Nachfolgend sind die der Berechnung zugrunde gelegten Annahmen tabellarisch zu-~

sammengestellt. Als StoffkenngréBen wurden gewdhlt:

K = Kompressions-Modul

KT = Tangentenwert des Kompressions-Moduls

KT,O = Tangentenwert des Kompressions-Moduls im Anfangszustand
G = Schubmodul

GT = Tangentenwert des Schubmoduls

GT,O = Tangentenwert des Schubmoduls im Anfangszustand
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Bereich

Verformungsver-
halten bis Bruch

Bruchbedingung

Verformungsver-
halten nach Bruch

I

Druck-Druck-Druck

II

Druck-Druck-zug

I1I

Druck-Zug-Zug

v
Zug-Zug-Zug

nach den
Gln. (4.27)
und (4.28)

wie flir zweiachsige
Beanspruchung, je-
doch cohne Begren-
zung fir hydrosta-
tischen Druck

nach [19] fir

zweiachsige

K_, = 2,00 K

[9]
I

= 0,05 GT

Spannungszustinde

(chne Abminderung)

einachsige

Zugfestigkeit

BbZ

K, = 1,00 kN/m?

(aus rechentechn.
Griinden)

GT = 0,00

Ergénzend zeigt Bild 4.15 die Bruchfestigkeit des Betons bei zweiachsiger Be-

anspruchung. Die rechnerischen Bruchwerte ergeben sich dabei wie folgt:

Bereich IV
| Bereiche 1-[ I | \ Bereich I: Druck - Druck
0 ' i -
| 01 4 9242 01 92 _
/ G gDt gt 3653 o
b P P P
{ (4.24)
-04 T t —t g&;'" Bereiche II, III: Druck - Zug
Bereich I % I
Olet i f
| | g—z = 1+ o,s%l- (4.25)
2z P
-08 +0,
+Ch )
Bereich 1V: Zug - Zug
-12 - - o
S N S gz = Bz = 0,297-9'_8; = const
| l (4.26)
-12 -08 -04 0
2_—’

(8, in MN/m?)

Bild 4.15: Bruchbedingung fiir Beton unter

zZweiachsialer Beanspruchung |18I
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Da flir das Verformungsverhalten die Ergebnisse aus |19I zugrundegelegt werden,
seien hier die wichtigsten Gleichungen nochmals zusammengestellt. Bild 4.16
zeigt den Verlauf des Tangenten-Schubmoduls und des Tangenten-Kompressionsmo-

duls. In analytischer Darstellung,

m, 2
Gy, ) (1 - a~(To/Bp) ) £.27)
) 1+ (m - 1)-a-(To/SP)111
\.
GG
;1‘__ - T30 (4.28)
0 {1 - p-(c:y0) P} exp{-(c-yo)F}

wobei K und G in bekannter Weise definiert sind. Aus Bild 4.16 wird ersicht-
lich, daB Gleichung (4.28) einen Singularit&tspunkt hat, was besonders bei der
numerischen Berechnung beachtet werden muf. Die in den Gleichungen auftretenden
GréBen m, p, ¢, a sind Konstanten, abhingig von der Betonglte. Fir drei verschie-
dene Betongliten werden die Werte in ]19| mitgeteilt. In den Bildern 4.17 und
4.18 sind sie graphisch aufgetragen und kénnen somit fir alle gebréduchlichen

Betongliten schnell und geniigend genau abgelesen werden.

Die praktische Anwendung der hier wiedergegebenen Bedingungen wird im n&chsten

Abschnitt vorgefihrt.
4,3.3 Rechenverfahren

Zur numerischen Berechnung wurde die Methode der Finiten Elemente (FEM) gewdhlt.
Mit ein wichtiger Grund zur Entscheidung fiir dieses Verfahren war die Tatsache,
daB am Institut fiir Grundbau und Bodenmechanik in den Jahren vorher das Pro-
grammsystem GEOFEP (Geophysical Finite Element Program) entwickelt wurde |24|.
Damit konnte auf den dabei gewonnenen Erfahrungen aufgebaut und, durch die Er-
weiterung auf das rotationssymmetrische Problem, das bestehende Programm sinn-
voll ergénzt werden. Der modulare Aufbau von GEOFEP erlaubt Uberdies einen ein-
fachen Einbau der erforderlichen Erginzungen. Unterprogramme, die z. B. die Da-
tenaufbereitung oder die Aufldsung des Gleichungssystems betrafen, konnten di-
rekt tibernommen werden. Wegen der Einzelheiten der FE-Berechnung wird auf die

einschlégige Literatur verwiesen [25|, |26|, [27|, [28[.

Srfo] Kilk,

06

06—

02

10 T
o]\

6.0

40

20

Bild 4.16: Verlauf des Tangenten-Kom-

pressionsmoduls und Schub-
moduls |18|
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400 Bild 4.17:
Werkstoffparameter |18|
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PO Bild 4.18:

20 Werkstoffparameter ]18
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700 [MN/m?]



74

Elementwahl:

Analog dem ebenen Fall sind auch beim rotationssymmetrischen Problem verschie—
dene Elementtypen mdglich. Im vorliegenden Programm wurde ein Dreieckselement

mit quadratischem Verschiebungsansatz

und geradliniger Berandung verwendet
Bild 4.19 ., Das Dreieckselement wurde
gewdhlt, da es bei regelm&Biger Anord-
nung, unter Vermeidung spitzer Winkel,
die gleichen Ergebnisse liefert wie
;gp Rechteckelement, dartiber hinaus

aber eine variable Netzgestaltung zu-

1aBt. Da die Steifigkeitsmatrix des

W rotationssymmetrischen Elementes mit

Bild 4.19: Dreieckelement mit quadra-
tischem Verschiebungsansatz

quadratischem Verschiebungsansatz im
Gegensatz zum ebenen Fall nicht mehr
geschlossen darstellbar ist, muB hier
die Integration numerisch ausgefiihrt werden. Hierzu wird im vorliegenden Fall
ein Aufpunktverfahren fiber 7 Aufpunkte gewdhlt I28|. Das Element wurde durch
Vergleich mit L&sungen der klassischen Elastizitdtstheorie ausgetestet und zeig~-
te gute Ubereinstimmung, wie die Bilder Al5 und Al6 zeigen. Als Testbeispiele
waren ein Kreiszylinder unter Innendruck und ein Kreiszylinder unter Ringlast

gewdhlt worden.
Nichtlinearelastische Berechnung:

Zur Berechnung physikalisch nichtlinearer Probleme mit Hilfe der FEM haben sich
zwel verschiedene Verfahren durchgesetzt: die Methode der tangentialen Steifig-
keit und die Anfangslastmethode, bzw. eine Kombination aus beiden. Der Vorteil
der Methode der tangentialen Steifigkeit liegt darin, daB sich alle Materialge-
setze relativ einfach in das Programm einbauen lassen und daB keine Konvergenz-
schwierigkeiten auftreten. Nachteilig wirkt sich aus, da8 bei Materialien mit
Entfestigung negative Glieder in der Hauptdiagonale auftreten, wodurch eine
Gleichungsaufldsung nach Gauss-Cholesky nicht mehr mdglich ist. Ferner muB nach
jedem Lastschritt die Steifigkeitsmatrix neu aufgestellt werden. Demgegeniiber
hat die Methode der Anfangslasten den Vorteil, daR in jeder Laststufe nur die
Multiplikation der Lastmatrix mit der Inversen der Steifigkeitsmatrix durchge-
fihrt werden muB. Die Steifigkeitsmatrix muB also nur einmal invertiert werden,
Der Nachteil der Anfangslasf;Methode ist, daB sie nicht in allen F&llen konver-

giert.
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Die Methode der tangentialen Steifigkeiten hat im tbrigen den Nachteil, daB sie
fir allgemeine Probleme des Stahlbetonbaus nur beschridnkt anwendbar ist. Man
kann mit ihr zwar bis zum Bruch rechnen, der Abbau eventuell vorhandener Zug-
spannungen nach der Rifbildung kann jedoch nur mit Hilfe der Methode der An-
fangslasten erfolgen. Deshalb empfiehlt es sich, fiir physikalisch nichtlineare
Berechnungen im Stahlbetonbau eine Kombination aus der Methode der Anfangslasten

und der tangentialen Steifigkeiten zu wahlen.

An dieser Stelle sei nochmals an das Bruchverhalten der Versuchskérper aus Ab-
schnitt 3 erinnert. Bei Erreichen der Bruchlast wurden die zylindrischen Beton-
koérper schlagartig zersprengt. Damit kann man nidherungsweise annehmen, daB es im
Innern des KSrpers vor dem Bruch keine ausgepréigte RiBbildung gab, abgesehen von
in statischer Hinsicht unbedeutenden Mikrorissen. Das heift, ein Abbau von Zug-
spannungen durch RiBbildung bzw. deren Umlagerung hat nicht stattgefunden. Dies
ist aber ein entscheidendes Kriterium fir die Anwendbarkeit der Methode der taﬁ—

gentialen Steifigkeiten, das somit in diesem Sonderfall erfdllt ist.

e

Bild 4.20: Methode der tangentialen

g “ o} Ir ’»(’3’
P 1y XE/'/-
3 o
804 4 i
2.. S TE— /////
A%? Mg}I_-__ =
- _r

Bild 4.21: Methode der tangentialen
Steifigkeit mit Iteration
im Lastschritt

Steifigkeit

Bild 4.20 zeigt die Methode der tangentialen Steifigkeiten in ihrer einfach-
sten Anwendungsmdglichkeit. In der Anwendung mit endlich groBen Verschiebungs-
inkrementen stellt sie nur eine Ndherung dar. Der in einem Lastschritt entstan-
dene Fehler wird im n&chsten Schritt nicht aufgehoben, sondern wichst eher noch

an. Die berechneten &quivalenten Spannungen und Dehnungen kdnnen so beliebig
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Anfangswerte

Anzahl der El

ja

Elementdaten

Materialdaten

lement im
Bruchzust{and

(S!11§

nein

Spannungswerte
(o, }={o,_,}+{t0,}

neue Material-
parameter (K;)

Kontrolle der
Bruchbedingung

‘Materialparameter
im Br ich I

Spannungswerte
{o,}={o, _,}+{s0,/2}

[

neue Material-
parameter (Ki)

[

Vergleich der Material-
kennwerte
m m
K== %y
"warning” wenn Abweichung
>0 %

1 - aktuelle Iteration
n - Anzahl der Iterationen

Materialkennwerte:
x!
]
Ki in der Mitte der Laststufe

am Anfang der Laststufe

Abspeichern der
Materialkennwerte

Bild 4.22: FluBdiagramm der Subroutine MATAX
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weit von jener des gemessenen O-c£-Diagrammes abweichen. Um dies zu vermeiden,

wird hier in jedem Belastungsschritt iteriert (Bild 4.21 ).

Das Bild 4.22 zeigt ein schematisches FluBdiagramm dieses Programmteils. Bei
nicht zu groB8 gewdhlten Lastschritten gentigen drei bis vier Iterationen, um ge-

nligend genau an der Lastverfomungskurve zu bleiben.

Py 4
f; . Zum Austesten dieses Pro-
grammteils wurde ein Pris-
0.8 mendruckversuch nachgerech-
net. Vereinfachend wurde
06 in der Rechnung das Prisma

X Rechnung {Zylinder ) durch einen Zylinder ange-

| o Versuch {Prisma) nihert und in Anlehnung

0,41 ———— ————————T———— AT
an DIN 1045 die Prismen -
Netz g
02 ‘ Ed gleich der Zylinderdruck-
’ ! festigkeit gesetzt. Das
0 | | Last-Verformungsdiagramm
0 0.5 1.0 1.5 2,0 2,5 €(%0) und der Netzaufbau sind
Bild 4.23: Druck-Verformungsdiagramm beim Test in Bild 4.23 dargestellt.

4,3.4 Ergebnisse der Berechnung

Nachfolgend wird tber die wichtigsten mit der Methode der Finiten Elemente ge-—
fundenen Ergebnisse berichtet. Mit Hilfe der rechnerischen Bruchspannungen fir
verschiedene Teilflichenverhiltnisse F/F1 sollte die in Bild 4.04 dargestell-
te Bruchkurve kontrolliert werden. Des weiteren konnte dann durch Integration
der im Bruchzustand vorhandenen Ringzugspannungen die erforderliche Bewehrung

ermittelt werden.

Wie in Abschnitt 4.3.3 schon angedeutet, ist die Ermittlung der Bruchlast durch
die vielen Lastschritte und Iterationen sehxr zeitintensiv. Es war deshalb wich-
tig, schon bei der Netzgestaltung diesen Gesichtspunkt zu beriicksichtigen. Des-
halb wurden in einer Voruntersuchung die Netzformen gesucht, die bei noch hin-
reichender Genauigkeit des Spannungsverlaufs die beste Bandstruktur der Stei-
figkeitsmatrix und damit die geringste Rechenzeit lieferten. Bild 4.24 zeigt
die beiden flr die Berechnung ausgewdhlten Netze. Die beiden verschiedenen

Netze wurden gewdhlt, um unterschiedliche Verhiltnisse F/Fi berticksichtigen zu
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Bild 4.24: Gewdhlte Netze fiir die FE-Berechnung
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Bild 4.25: Exrgebnisse der linear-elastischen

Berechnung

--100cm —--

kénnen.

Zu Vergleichszwecken wurde
zundchst eine linear-ela-
stische Berechnung durch-
geflihrt. Die Ergebnisse
sind in Bild 4.25 zusam-
mengestellt. Sie sind di-
rekt mit denen von FLORIN/
HILTSCHER |14| vergleichbar
und liefern bis auf wenige
Prozent Abweichung die

gleichen Resultate.

Durch Integration der Ring-
zugspannungen tUber die
Ebene 8 = const. erhidlt man
die Ringzugkraft. Diese
Kraft muB im Bruchzustand
durch Bewehrung abgedeckt
sein. Da die Spannungen mit
der Entfernung von der
Krafteinleitungsstelle sehr
stark abnehmen,.erscheint
es sinnvoll, nur den stark
beanspruchten oberen Be-
reich des Versuchskérpers
bei der Integration zu er-
fassen. Bild 4.26 zeigt
fir die beiden Teilfldchen-
verhdltnisse F/F1 = 4,0 und
36,0 die Uber den Integra-
tionsbereich aufgetragenen
Ringzugspannungen. In Bild
4,27 ist die normierte
Ringzugkraft iber dem Flé-
chenverhdltnis aufgetragen.
Die daraus zu ermittelnde

Bewehrung braucht sich aber
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FIF, = 4

PR |

Bild 4.26: Tangentialzugspannungen im Bereich

der maximalen Beanspruchung

z
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| Z -Ringzugkraft je
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rlmeur
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Bild 4.27: Normierte Ringzugkraft, abhidngig
vom Teilfldchenverh&ltnis

100 FIF

nur {ber den Navier'schen Ein-
leitungsbereich zu erstrecken
(siehe auch Bild 4.25 ). Auch
hier zeigt sich wieder die hohe
Beanspruchung der BetonkdSrper
vor allem im Berxeich kleiner
Verh&ltnisse F/Fl. Der Nachteil
in dieser Darstellung ist die
zundchst noch unbekannte Bruch-
spannung Pu' die dber eine
Bruchbedingung ermittelt werden
muf (z. B. Bild 4.04 ).

Nachfolgende Tabelle 4.II zeigt
eine Zusammenstellung aller im
Rahmen dieser Arbeit durchge-
fihrten nichtlinear-elastischen
Berechnungen. Um einen {berblick
Uber den Aufwand an Rechenzeit
2u geben, ist diese in der

letzten Spalte aufgefiihrt.

In Bild 4.28 ist die Vertikal-
verschiebung des Punktes in der
Rotationsachse direkt unter der
Last in Abhangigkeit von der
Belastung aufgetragen. Man sieht
sehr deutlich den EinfluB gdes
Teilflichenverhiltnisses, Mit
zunehmendem Verh&ltnis F/F1
werden die Lastverformungskur-
ven immer ausgerundeter, d. h.
die Plastifizierung unter dem
Stempel gewinnt immer mehr an
EinfluB. Bei sehr groSen Teil-
flachenverhdltnissen wirde der
Stempel im Betonkdrper versin-

ken, ehe Zersprengen eintritt.
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{
Nr. | kenn- | Netz B F/F | P P | Rechen-
ziffer 2 ! v, u/B zeit (sec
(v/m?) (i/m?) ® Cao t tMNIm?] oo b [MN/m2]
1 1/t 1 26,7 2,25 [ 24,0 | 0,97 670
2 3/6 ‘ 1 26,7 4,00 30,4 1,14 1420 2
5 2.54— I
3 2/4 1 26,7 9,00 46,9 1,76 3650 |
4 |11/ 1 22,1 9,00 42,0 1,90 1350
S 2/3 2 26,7 25,00 95,0 3,58 3070 Tabelle 4.II 20
& | 11/1 2 22,1 25,00 88,0 3,91 3080
7 7 1 26,7 36,00 | 142,0 5,32 4100
8 | b1/1 4* 22,1 88,00 | 211,0 9,55 3800 15
* fir Versuchsnachrechnung
9 1/2 2 26,7 100,00 | 232,0 | 8,69 6210 modifiziertes Netz 1
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Bild 4.28: EinfluB des Teilflichenverhdltnisses auf die
Vertikalverformung im Mittelpunkt der Lastflédche
- . B . . i "/d
Der Verlauf der Ringzugspannungen widhrend der Laststeigerung bis zum Bruch ist nt
. _ — nicht -lineare Berechnung
wiederum flr verschiedene Teilflichenverhidltnisse in Bild 4.29 dargestellt. l --- linear - elast. Berechnung
Zum Vergleich ist die Ringzugspannung gestrichelt eingezeichnet, wie sie sich Bild 4.29: EinfluB des Teilflachenverhdltni £
ngzi ’ ‘ 247 dltnisses au
im Bruchzustand nach linear-elastischer Berechnung ergeben wiirde. Es zeigt sich den Verlauf der maximalen Tangentialzug-
spannungen

sehr deutlich, daB mit zunehmendem Teilfldchenverhdltnis eine erhebliche Unter-

schitzung der Ringzugkraft auftritt. In den Bildern tritt auch sehr deutlich
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Bild 4.30: Verlauf der Tangentialzugspannungen
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r,d

im Bereich maximaler Beanspruchung

die Entwicklung des Bruchvor-
gangs hervor: Zunidchst wird
in der Umgebung der Rotations-
achse die Bruchspannung P,
erreicht. Mit zunehmender
Lastintensitat wandert dieser
Bereich immer weiter nach
auBen, bis bei Erreichen der
Oberfldche der Bruch eintritt.
Mit zunehmendem Teilflichen-
verhdltnis zeigt sich dieser

Effekt immer deutlicher.

Fir die Integration der Zug-
spannungen zur Ringzugkraft
wurden wiederum nur die am
starksten beanspruchten Be—
reiche herangezogen. Bild
4,30 zeigt fiir zwei ver-
schiedene Verhdltnisse F/F1
den Integrationsbereich. Die
durch die Bruchspannung P,
normierte Ringzugkraft Z wur-
de bereits in Bild 4.27 dar-
gestellt. Auch hier zeigt sich
die Unterschitzung der Zug-
kraft beim linear-elastischen

Ansatz,

Da die Betongiite einen nicht
unerheblichen EinfluB auf die
Tragfdhigkeit hat, wurden fir
zwei Teilflichenverhdltnisse
die Berechnungen noch mit
einer anderen Betongiite durch-
gefahrt. Bhnlich wie bei den
Versuchsergebnissen konnte
festgestellt werden, daB die

bezogene Bruchspannung pu/BP
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mit Zunahme der Wirfeldruck-

F/FL Bp | Bz l)&nderung P, P, / Knderung
on/m®) | oN/pty s |oey/md) D 4 festigkeit abnimmt., In neben-
26,7 | 2,65 46,9 1,76 st :
9 2201 | 2034 13 420 1950 8 ehender Tabelle 4.III sind
25 26,7 | 2,65 13 95,0 3,56 die Ergebnisse zusammengefaft.
22,1 | 2,34 | 880 | 3,9 12
1

Tabelle 4.III

Im folgenden sollen noch einige kritische Bemerkungen zur Anwendbarkeit der
Methode der Finiten Elemente auf das vorliegende Problem gemacht werden. Zu-
ndchst zeigt sich der erhebliche zeitliche Rechenaufwand, um brauchbare Ergeb-
nisse zu erzielen. Wenn der erhebliche Speicherplatzbedarf ebenfalls noch be-
ricksichtigt wird, wird klar, daB derartige Berechnungen nur auf leistungsfi-

higen GroBcomputern mdéglich und damit flix die Praxis viel zu aufwendig sind.

In dem hier untersuchten Bereich des Teilfl&chenverhiltnisses 1,0 = F/F1 = 90
hat das gewdhlte Stoffgesetz brauchbare Ergebnisse geliefert. Einschrankend mufB
erwdhnt werden, daf bei Verh&ltnissen 1,0 < F/Fl < 2,0 die Bruchspannungen im
Vergleich zu den Versuchen zu klein ausfallen. Die Bruchspannung fallt hier
teilweise bis unter die Prismenfestigkeit ab. Dies kommt wohl durch die rech-
nerisch sehr hohen Ringzugspannungen zustande, die in der Natur nicht in die-
ser GréBe auftreten. Des weiteren ist hier wahrscheinlich die Art der Lastein-

tragung ebenfalls von Bedeutung.

Bei Fléchenverhdltnissen F/Fl > 90 zeigt sich ein anderer Effekt. Mit zunehmen-—
der Belastung versinkt der Laststempel immer mehr im Betonkdrper. Versagen tritt
hier somit nicht mehr durch Zersprengen ein, sondern durch zu grofe Verformun-—
gen. Das entspricht bei diesem Flidchenverhiltnis allerdings nicht mehr den Ver-
suchergebnissen. Durch eine Verbesserung der Stoffmoduln fiir den Bruchzustand
liefen sich hier wahrscheinlich auch noch bessere Ergebnisse erzielen. Da das
aber kaum von praktischer Bedeutung ist, wurde keine weitere Berechnung dazu

durchge fihrt.
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5. VERGLEICH DER VERSUCHE MIT DEN RECHENERGEBNISSEN

Die Glltigkeit der im vorangegangenen Abschnitt erﬁittelten Rechenergebnisse
soll nachfolgend durch Vergleich mit zahlreichen Versuchgn‘naqhgewiesen werden.
Dazu werden die im Literaturnachweis erwdhnten und die selbst durchgefiihrten
Versuche herangezogen. Bild 5.01 =zeigt die Vielzahl.der Versuche in Abhdngig-
keit vom Teilfldchenverhdltnis und der Bruchspannung. Dazu eingetragen sind die
rechnerischen Grenzspannungen

nach den beiden in Abschnitt 4

Py
@pl N erlduterten Verfahren. Sie zei-
10+ I - : | '557}‘ gen in dem hier dargestellten

| - .
/xV/ Bereich gute Ubereinstimmung mit
-

8 4 Ee D den Versuchsergebnissen. Die An-
wendbarkeit der Bruchspannungs-
bedingung flr die Praxis ist da-

6 +
mit im Bereich 1,0 = F/F1 = 100

+ MEYERHOF gegeben.
L 4+— x  HAWKINS
| x  AU/BAIRD
a MUNCHEN Flir den oberen Grenzwert wurde
-4 : [ o SIETH nach der Plastizitétstheorie der
24, | o FE-BERECHNG !
%3 05 i ~ ANSATZ GL. 48| Tragfdhigkeitsbeiwert ermittelt.
|
Er ist stark vom Reibungswinkel
0 —— t t : ' = ¢ des Betons abhdngig. Die Ab-

0 20 40 60 80 100 F/ﬁ héngigkeit des Winkels von der

Bild 5.01: Vergleich der Rechenergebnisse
mit Versuchsergebnissen

Betonglite im Bruchzustand wird
Il] entnommen. Die Annahme, daB
die Kohdsion c etwa ein Finftel
der Prismenfestigkeit betrage,
liefert nur far kleine Betonfestigkeiten brauchbare Ergebnisse. Es erscheint
sinnvoller, die Kohdsion wiederum in Abhéngigkeit von der Zugfestigkgit Bz bzw.
néherungsweise von der Prismenfestigkeit Bp darzustellen. Mit einem Korrektur-
faktor £ und dem Tragfdhigkeitsbeiwert NC aus Bild (4.13) ergibt sich die Grenz-

belastung pu zZu
(5.01)

In Bild 5.02 sind die einzelnen Grdfen dargestellt. Bild 5.03 zeigt die
Bruchspannung Py in Abhéngigkeit von der Betonglite. Vereinfacht wurde eine line-
are Zunahme mit der Wirfeldruckfestigkeit angenommen. Im praktischen Bereich,
zwischen den Betonglten Bn 250 und Bn 450 liefert diese Annahme Ergebnisse, die

maximal 8 % von den Versuchswerten abweichen.
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Bild 5.02: Bemessungsdiagramm fir die
Traglast nach der Plastizi-
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Bild 5.03: Traglast nach der Plastizi-
tédtstheorie - Vergleich
Rechenansatz und Versuche
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Das nach Gl.(5.01) gefundene Ergebnis
kann dazu benutzt werden, eine obere
Begrenzung des Teilfldchenverhdltnisses
in G1.(4.08) festzulegen. Der Grenzwert

ergibt sich zu F/F1 ~ 300.

Die bisherigen Ausfihrungen haben sich
auf Vollprofile bezogen. Da es sich bei
Pfdhlen stets um aufgeldste Profile
handelt, muB diesem Punkt hier noch be-
sondere Aufmerksamkeit geschenkt werden.
Als neuer Begriff soll an dieser Stelle
das Aufldsungsverhdltnis A eingefihrt
werden, wobei unter A das Verhdltnis

der umschriebenen Flache zur reinen
Stahlflidche verstanden werden soll (A =
F/F1). Beim Vollprofil wdre A dement~-
sprechend gleich 1,0. Bei den gebréuch-
lichen Pfahltypen ist 7,0 = A = 12,0.
Zur Untersuchung dieses Einflusses wurde
die Versuchsreihe D durchgefihrt. Das
Ergebnis ist in Bild 5.04 aufgetragen.
Man sieht, daf schon eine geringe Auf-
ldsung des Vollprofils eine betr&cht-
liche Steigerung der Bruchspannung
bringt. Andererseits ist die Zunahme auf
maximal 50 % begrenzt, die bereits bei

A = 3,0 erreicht ist. Zur Ergdnzung die-
ser Versuche wurde eine linear elastische
Berechnung mit Hilfe der Boussinesgqg'
schen Gleichungen filir die Spannungen un-
ter Kreislast auf unendlichem Halbraum

durchgefihrt.

Durch Uberlagerung geeigneter Lastfille
konnten beliebige Auflésungsverhilt-
nisse A konstruiert werden. Das Ergebnis
ist ebenfalls in Bild 5.04 dargestellt.

Dabei sollen die gefundenen Ergebnisse
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Bild 5.05: Vergleich der Ringzugkr

aft

nach unterschiedlichen -

Rechenansatzen

nicht zahlenmdBig verglichen wer-—
den sondern nur gualitativ. Es
zeigt sich n&mlich auch hier wie-
der, daB bereits eine geringe Auf-
16sung des Profiles eine erheb-
liche Reduzierung der Ringzug-
spannungen zur Folge hat und der
EinfluB ab A = 5,0 wieder vernach-

lissigbar klein wird.

Das Ergebnis des Versuches D6
weist allerdings darauf hin, daB
die Auflésung eine Verspannung
innerhalb des Profils gewdhrlei-
sten muf. Ein Profil mit hohem
Steg und relativ kurzem Flansch
bringt keine entscheidende Erhd-

hung der Bruchspannung.

AbschlieBend soll hier noch der
EinfluB einer Wendelbewehrung auf
die Tragfdhigkeit erldutert wer-
den. Die vorhandenen Versuchser-
gebnisse sind allerdings noch
nicht ausreichend, um eine ab-
schlieBende Aussage zu machen.
Die erforderliche Bewehrung zur
Aufnahme der Zugkraft im Bruch-
zustand wurde bereits in Bild
4.06 aufgetragen. Mit den Er-
gebnissen der FE-Rechnung 1a8t
sich anhand Bild 4.27 ebenfalls
die im Bruchzustand vorhandene

Ringzugkraft ermitteln.

Bild 5.05 =zeigt beide Ergebnisse im Vergleich. Wird der, infolge der kleinen

Zahlen, numerisch empfindliche Anfangsbereich ausgeklammert, so betrdgt die Ab-

weichung weniger als 20 %.
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pup$éL Wie Bild 5.06 =zeigt, kann eine
3501 P — Wendelbewehrung nicht nur die Zug-
kraft im Bruchzustand abdecken,
|
sondern ergibt auch eine betrédcht-
3.00 = T = liche Erhdhung der Bruchspannung.
FIR =4 Bei allen bekannten Versuchen hat
250 > ,3_-9-""_ sich eindeutig gezeigt, daB von
A 4= —- I i
/:-—"‘_: einem bestimmten Bewehrungsgrad an
-
mﬂeﬁf"— keine weitere Erh&hung der Trag-
ansatz
200 4+ g 61(5.02 — kraft mdglich ist. Als obere Gren-
FIR =43 ze kann eine Erhdhung der Trag-
kraft um das 2,5fache angesehen
1.501 o Frfy = ?I3l werden. Der nachfolgende Rechenan-
FiFp= 80 satz liegt nach den bisherigen Ver-
FIF = 43 1400
100 | I ,, suchen auf der sicheren Seite.
00 0. 02 03 o4 L @]
ay [cm P f*
u,be _ 1.0 + e
Bild 5.06: EinfluB einer Wendelbewehrung P B ! 0,1 + 0,5 £*
auf die Erhdhung der Traglast v N
t £* = .
mi = fe/aw (5.02)

Die Darstellung im Bild 5.05 und damit auch Gl.(5.02) darf nicht verallgemeinert
werden. Vielmehr ist nach Bild 4.06 zu vermuten, daf noch eine Abhéngigkeit von
der Kdrpergrofe vorhanden ist. Das 148t sich aus den bisherigen Versuchen aller-
dings nicht ableiten, da sie meist kleinmaBst&blich waren. Nur die Versuche nach
|40| waren gréfer ausgelegt. Sie kénnen aber wiederum nicht zum direkten Vergleich
herangezogen werden, da hier der EinfluB der Aufldsung des Profils noch mit her-
einspielt. Im Vergleich zu den anderen Versuchen zeigen sie jedoch nicht mehr die

grofe Erhéhung der Traglast.

Ein allgemein gliltiger Ndherungsansatz zur Erfassung der TraglasterhShung scheint
unter diesen Umstdnden noch nicht gerechtfertigt. Wie Bild 5.06 zeigt, dirfte
es aber durchaus mdglich und wirtschaftlich interessant sein, die angegebene
Grenzkurve nach Gl.(5.02) fir kleine Kdrperabmessungen (bis ca ¢ 1,5 m) zu ver-

wenden.
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6. HINWEISE FUR DIE PRAKTISCHE ANWENDUNG

In den bisherigen Ausfihrungen wurde vom Einzelpfahl ausgegangen. Da im prak-

tischen Fall stets mehrere Pfihle nebeneinander stehen und sich gegenseitig be-—
einflussen, muB noch untersucht werden, wie die bisherigen Ergebnisse in dieser
Richtung verallgemeinert werden kénnen. Dazu mu8 der EinfluBbereich des Einzel-

pfahls abgegrenzt werden. Mit

—d- ausreichender Genauigkeit kann
DtUl;“l|l dies aus dem Ringzugspannungs-

[ %? | | . verlauf. ermittelt werden. In
Halbraum zylindr. KérpeEﬁ Bild 4.01 sind die Ergebnisse

einer linear elastischen Be-

rechnung aufgetragen.

Auf der linken Seite der Tangen-—
tialspannungsverlauf, ermittelt
mit Hilfe der Boussinesq'schen

Gleichungen fir den unendlich

ausgedehnten Halbraum. Rechts

zum Vergleich der Spannungsver-

lauf, ermittelt mit Hilfe der

FEM flir verschiedene Teilfléd-

Bild 6.01: Vergleich der Tangentialzugspan- chenverhdltnisse. Aufgetragen
nungen bei verschiedenen Teilfl&-

chenverhdltnissen im Schnitt z/d
> =1,0 stigsten Schnitte in z/dv= 1,0.

sind jeweils die in etwa unglin-

Flir lotrechte Pfdhle ist aus

bodenmechanischen Gesichtspunk-
ten ein Abstand von e = 3d vorgeschrieben, was einem Teilflachenverhdltnis F/F1
= 9 entspricht. Exemplarisch soll nun an diesem Beispiel die Abgrenzung der

Pfihle gegeneinander erldutert werden.

Zundchst besteht die Mdglichkeit, die Pfahlkopfplatte als im Vergleich zu den
Pfahlquerschnitten sehr grof zu betrachten; dann wird der Spannungsverlauf dem
im unendlichen Halbraum entsprechen. Die Spannungen aus den einzelnen Pfihlen
werden sich Gberlagern. Schon bei einem geringen Pfahlabstand erzeugt der be-
nachbarte Pfahl Ringdruckspannungen, wie aus Bild 6.01 zu entnehmen ist. Dies
bedingt eine Entlastung der Einleitungszone. Nur bei sehr dicht stehenden Pfah-

len, was z. B. bei Schradgpfihlen mdglich ist, k&nnen héhere Tangentialspannun-

gen auftreten.
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Die Pfahlkopfplatte kann nun andererseits auch in Teilfldchen.zerlegt werden,
die sich gegenseitig nicht beeinflussen. Das geschieht am einfachsten durch kon-
zentrische Kreise um die einzelnen Profilschwerpunkte, dig sich nicht tdber-
schneiden dirfen. Damit sind die Teilfldchenverhdltnisse gegeben, und das wei-
tere Vorgehen entspricht dem des Einzelpfahls. Im Gbrigen zeigt Bild 6.01
eindeutig, daB diese Betrachtungsweise wesentlich héhere Ringzugspannungen lie-
fert, als durch Uberlagerung im Halbraum méglich sind und damit weit auf der

sicheren Seite liegt.

Im praktischen Fall kann im einzelnen wie folgt vorgegangen werden: Zundchst
wird die Pfahlkopfplatte entsprechend obiger Ausfiihrung in Teilfléchen zerlegt.
Anhand der einzelnen Teilfl&chenverhdltnisse ist es nun méglich, mit éild 4.04
die zugehdrige Bruchspannung zu ermitteln. Bei geeigneter Profilform (Abmessun-
gen kleiner 400 mm), wenn mit einer Verspannung des Betons innerhalb des Profi-
les gerechnet werden kann, ist noch eine Erhbhung dieser Bruchspannung mdglich.
Die bei diesem Teilfldchenverhdltnis auftretende Ringzugspannung muf nun analog
Bild 4.06 durch eine Wendelbewehrung abgedeckt werden. Der Wendeldurchmesser
sollte etwa dem 1,5 - 1,7fachen Durchmesser der Aufstandsfliche entsprechen.
Bei Tragerprofilen wird zweckmdBig ein Ersatzradius ermittelt (aus einer Kreis-
fliche mit gleichem Inhalt wie das umrissene Profil). Die Dicke des Wendelstabs
sollte zwischen ¢ 8 und ¢ 16 (BSt. 42/50) gewdhlt werden, die Ganghdhe zu 5 cm.
Die HShe der oben und unten verschweiBten Wendel wird so gewdhlt, daB sie den

Einleitungsbereich nach NAVIER umfaBt.

Eine zus&tzliche Erhdéhung der Bruchspannung durch Einbau einer stdrkeren Wendel
als erforderlich zur Abdeckung der Bruchzugspannung ist zwar méglich, aber davon
sollte in der Regel kein Gebrauch gemacht werden. In Ausnahmefdllen kdnnen auch

noch genauere Untersuchungen angestellt werden.

Ferner wird noch darauf hingewiesen, daB die Teilbelastungsfldche ~ 10 cm in den
Betonkdrper einbinden sollte. Dieses MaB ergibt sich aus konstruktiven Uberlegun-—

gen (Herstellungstoleranzen) und um Abplatzen der Betonoberflidche zu vermeiden.

Die bisher gemachten Angaben gelten zundchst nur flr Randbedingungen, wie sie
bei den Versuchskdrpern angenommen wurden - eine gleichmdfige Auflagerung des
Betonkdrpers, ohne jeden BiegeeinfluB (im Betonk&rper). Diese Annahme ist flir
massive Bauwerke des Tiefbaus zutreffend. Ergénzend dazu wurde in einer beson-
deren Versuchsreihe nachgewiesen, daB eine Einleitung der Teilfl&chenpressung

in dem Querdruckbereich einer Biegebeanspruchung.-keine zusdtzliche Sprengwirkung



verursacht. Vielmehr tritt hier als Versagensursache primdr Durchstanzen auf.
Wie gesondert nachgewiesen, hat die &rtliche iberbeanspruchung jedoch keinen
EinfluB auf die Durchstanzlast. Der Nachweis kann somit auch hier nach DIN 1045
gefithrt werden. Fir kritische Fdlle wurde noch darauf hingewiesen, daB der Nach-

weis nach MOE genauere Ergebnisse liefert.

|

!

l
Ergénzend soll hier noch kurz auf das Problem des Pfahlkopfanschlusses im Zug- 1
bereich einer auf Biegung beanspruchten Platte eingegangen werden. Die einfach-
ste M&glichkeit wére zundchst, den Pfahl bis in den Druckbereich zu verlédngern,
falls dies vom Gesichtspunkt des Durchstanzens her mdglich ist. Andernfalls muB
im Bereich der Krafteinleitung eine Qu;%Sehnungsbehinderung erzeugt werden. Dies
geschieht am einfachsten wieder durch Umschniirung mit einer Wendel. Es ist an-
zunehmen, daB der umschniirte Beton nicht im gleichen MaBe einer Querzugbeanspru- Anhclng
chung unterliegt wie der umgebende. Damit ist eine Verspannung innerhalb der
Wendel mdglich. Die Berechnung der Wendel kann dann niherungsweise in Anlehnung

an den Nachweis umschniirter Stiitzen erfolgen.

Auf die Frage der Sicherheit gegen Bruch sollte in diesem Zusammenhang ebenfalls |
noch eingegangen werden. Ublicherweise geht man im Stahlbetonbau von Sicherhei- ’
ten v = 1,75 - 2,1 aus. Der Dauerlasteinfluf muB mit dem Faktor 0,8 beriicksich-

tigt werden, da alle durchgefiihrten Versuche Kurzzeitversuche waren. Flix den

Sicherheitsbeiwert wird deshalb v = 2,5 vorgeschlagen.
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/N Zusatzbewehrung
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kérpern der Reihen A, B und C
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Blatt RAO3: Versuchsaufbau im Detail
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an der Kdrperoberfliche (Serie A und C)

- Mefstelle

Blatt AOS: Prinzipielle Darstellung der MeBstellen
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Versuch Radial- Ring- Zusatzbewehrung
bewehrung bewehrung (Wendel)
A1 4 x 34 26 keine
5 ¢ 26
d =52 cm
4 x g +~ ¢ = 10 mm
A2 5¢ 26 3826 Y e 5
-d-
d =103 cm
4 x — ¢ = 10 mm
A3 5 6 26 3426 §1e=5cm
_d_
.Y s 34 26 keine
5 & 26
B1 4 x 3420 keine
4 4 20
d=24cm
B2 4 4 20 3é20 1e~5cm
-d -
83 4x 3¢ 20 keine
4 4 20
C1 by 3426 keine
5 @ 26
d = 40 cm
C2 56 26 3426 T e= 5cm
_d_
C3 ax 34 26 keine
S 8 26
StahlgGte: BSt 42/50

Reihen A, B und C

Tabelle AOQ2: Bewehrung der Versuchskdrper
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Belastungsschema :
Laststufe Me8programm
Nullast Nullablesung (volles MeBprogramm)
Grundlast volles MeBprogramm
Hauptlast volles MeBprogramm
Grundlast beschrénktes MeBSprogramm
. vorhergehende .
= b
Zwischenlast { Hauptlast } eschrdnktes Mefprogramm
Hauptlast volles MeBprogramm
Grundlast beschranktes MeBprogramm
. vorhergehende = .
= b
Zwischenlast { Hauptlast 1 eschranktes MeBprogramm
Hauptlast volles Mefprogramm
Grundlast beschrinktes MefSprogramm
" " "
Volles MeBprogramm : (alle vorgesehenen Messungen werden durchgefihrt)

Eindriickung des Stahlprofiles in den Betonkdrper
Stauchung des Stahlprofiles

Verformung der Auflager

DehnmeBstreifen (Beton, Bewehrung)

Setzdehnungsmessung (Beton)

Beschrénktes MeBprogramm : (nur ein Teil der vorgesehenen Messungen)

Eindriickung des Stahlprofiles in den Betonkdrper

Stauchung des Stahlprofiles

Tabelle AOC6: Belastungsschema der Versuche
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Sicherheit gegen Durchstanzen:

O

107 1. nach DIN 1045
has 1369 (1845

ROHR
wsenes |

Annahme : g = Y1 To1a
Sicherheit: v = 2,1

D1 D2 D3
2. nach KINNUNEN u. NYLANDER (Schwedische Norm)

Annahme : T =T,
nom

o
3 t Lastfaktor: n = 1,6
; e = 3. nach MCE
. B -
5 z Bruchmoment nach Bruchlinientheorie (Ansatz Johansen)

15 |45
20 b} ' Bemessung nach Traglastverfahren
ﬂ | o | b - 21 i g g

D& D5 D6

Tabelle A09: Stahlprofile der Reihe D

Versuch erreichte | Durchstanz- Durchstanznachweise nach
Last (MN) | last (MN) MOE % | DIN 1045| % K+ N )
A1 2,348 2,348 2,724 |+16 | 2,325 ~ 1| 3,330 |+41
u | ! A2 2,739 2,900 [2,800 |-3] 2,325 |[-20 3,420 | +18
f ". A3 2,739 2,900" 2,810 |- 3| 2,325 -20 | 3,420 | +18
B ‘| 0,970 - 1,247 1,159 2,640
- ¢ — 8 e 3 B 2 1,070 - 1,247 1,159 2,640
C1 2,579 2,579 2,472 |- 4 | 2,098 -18 | 3,200 |+24
51 D2 Di3 C 2 2,490 2,490 2,472 l-— 1 2,098 -16 3,200 | +28
* durch Vergleich geschédtzter Wert % aus mu—

|

D4 D Tabelle All: Exrgebnisse der Durchstanznachweise

Tabelle Al0: Bruchfiguren der Reihe D
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Diagramm AQ4: Dehnungsverlauf der Biegebewehrung
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