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Kurzfassung

Angesichts des derzeitigen Trends, immer grofler, weiter und hoher zu bauen, sind fir
herkémmliche Stahlbetonbauten bereits Grenzen erreicht. Somit ergeben sich in verschie-
densten Bereichen, speziell aber im Hochhausbau spannende Anwendungsgebiete fiir die
derzeit vorwiegend in der Forschung verwendeten Hochleistungswerkstoffen.

Eines dieser Anwendungsgebiete sind hochbelastete Stahlbetonstiitzen, wo mittels Sub-
stitution der konventionellen Materialien mit eben diesen hochleistungsfihigen Baustoffe,
der Bau von schlanken Stiitzen ermoglicht wird. Dies fithrt wiederum zu Material-, Flachen-
und Ressourcenersparnis. Somit konnen unter den richtigen Voraussetzungen, Stiitzen aus
Hochleistungsmaterialien kosteneffizienter eingesetzt werden als herkémmliche Stahlbeton-
stiitzen. Im Zuge dieser Diplomarbeit wird der Einsatz von hochfestem Stahl SAS 670,/800
sowie Ultrahochleistungsbeton (Ultra-High-Performance-Concrete - UHPC) untersucht.
Die derzeit normative Regelung fiir Stahlbetonstiitzen in EN 1992-1-1 lasst eine maxima-
le Stauchung von 2,00%0 zu. Dadurch kann der hochfeste Stahl SAS 670/800 nicht bis
zur Flieigrenze ausgenutzt werden und ware somit als Druckbewehrung unwirtschaftlich.
Durch Kriechen im Beton, kommt es zu einer Lastumlagerung von Beton zum Stahl.
Mithilfe dieses Phénomens, kann ein héherer Ausnutzungsgrad von hochfestem Stahl
erreicht werden.

Ein weiteres Problem ergibt sich im Stiitzen-Deckenknoten bei der Durchleitung von
hohen Lasten durch die Decke. Angesichts der unterschiedlichen Betonfestigkeiten und der
Verwendung von schlanken UHPC Stiitzen entstehen Spannungsspitzen im Deckenbereich.
Aufbauend auf dieser Problematik wurde von der TU-Wien ein Patent eines Stiitzen-
Deckenknotens entwickelt, das eine verbesserte Kraftdurchleitung ermoglicht. Abschlieffend
wurden unterschiedliche Stiitzen-Deckenknoten mittels FE-Analyse berechnet. Die daraus
gewonnenen Erkenntnisse lieferten respektable Werte fiir weiterfithrende Untersuchungen.



Abstract

In view of the trend of constructing buildings increasingly bigger, wider, and taller, the
limits of conventional reinforced concrete columns are already being reached. Therefore,
in high-rise construction, intriguing areas of application come up for high-performance
materials currently used primarily in the field of research.

One of these areas of application involves high loaded reinforced concrete columns, where
such components can be realised by substituting conventional materials with the mentio-
ned high-performance building materials. The development of high-performance materials
enables the construction of slim columns, which in turn leads to material-, space- and
resource savings. Thus, under the right conditions, high-performance columns can be used
more cost-efficiently than conventional reinforced concrete columns. In the course of this
diploma thesis the use of high strength steel SAS 670/800 and ultra high performance
concrete (UHPCQC) is investigated. The current normative regulation for reinforced concrete
columns in the EN 1992-1-1 allows a maximum compression of 2.00%¢. Therefore, the
high-strength steel SAS 670/800 cannot be strained up to its yield point and would hence
be uneconomical as pressure reinforcement. Due to creep in the concrete, there is a load
redistribution from concrete to steel. By taking advantage of this phenomenon, a higher
degree of utilisation of high-strength steel can be achieved.

Another problem arises in the column-slab joint when transmitting high loads through
the slab. Because of the different concrete strengths, stress concentrations occur in the slab
joint. Building on this issue, the Vienna University of Technology has developed a patent
for a column-slab joint, which enables a better transmission of loads. Finally, different
column slab joints are calculated through an FE analysis. The obtained findings provide
respectable values for further investigations.
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Kapitel 1

Einleitung

1.1 Ausgangslage

Durch die stetig steigenden Grundstiickspreise im urbanen Raum ist es derzeit wirtschaft-
licher, in die Hohe zu bauen statt in die Breite. Daher ist ein deutlicher Trend zu immer
hoheren Gebauden ersichtlich. Somit sind Hochhausbauten aus der Skyline der Grofistddte
nicht mehr wegzudenken. Durch tiberdurchschnittliche Gebdudehéhen kommt es auch zu
neuen technischen Herausforderungen beziiglich der Lastabtragung. Dabei konzentrieren
sich enorme Lasten auf sehr kleine Flachen. Herkémmlich hergestellte Stahlbetonstiitzen
im Hochhausbau haben aufgrund der hohen Lasten bereits Grenzen erreicht, die mittels
Spezial-Losungen wie zum Beispiel Verbundstiitzen ersetzt werden. Durch den Einsatz
von Verbundstiitzen anstelle von konventionellen Stahlbetonstiitzen kommt es aber neben
den hohen Materialkosten zu einem konstruktiven Mehraufwand und somit zu insgesamt
hoheren Kosten.

Hochleistungsmaterialien wie zum Beispiel Ultrahochleistungsbeton' oder hochfes-
ter Stahl? stellen dazu eine vielseitige Alternative dar. Durch die Verwendung dieser
Hochleistungswerkstoffe sind schlankere Stiitzen méglich, die wiederum zu einem Material-,
Fléachen-, und Ressourcenersparnis fithren. Somit kann durch den richtigen Einsatz von
Hochleistungsstiitzen Gewicht und Geld gespart werden. Durch die Verwendung von Hoch-
leistungswerkstoffen und dem damit bereits erwédhnten Einsparungspotenzial ergaben sich
die nachfolgenden Fragestellungen:

o Wie ist es moglich SAS 670/800 bis zur FlieBgrenze auszunutzen, trotz der normativen
Begrenzung der Dehnung laut EN 1992-1-1 fiir Druckglieder von e. = ¢, = 2, 00%o

o Ist es zielfiihrend derart schlanke Stiitzen auszufihren oder kommt es vorab bereits
zu einem Stabilitétsversagen

¢ Wie konnen konzentrierte Lasten aus einer UHPC-Stiitze durch eine Decke aus
Normalbeton gefithrt werden

die im Zuge dieser Diplomarbeit erarbeitet und diskutiert wurden.

'In weiterer Folge auch als UHPC abgekiirzt
2In weiterer Folge wird als synonym hierfiir die Stahlgiite SAS 670/800 verwendet, da diese Gegenstand dieser
Diplomarbeit ist
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1.2 Zielsetzung

Ziel dieser Arbeit ist es nachzuweisen, dass Hochleistungsmaterialien effizient eingesetzt
werden konnen. Ein spezielles Augenmerk wurde dabei auf den Einsatz von UHPC und
hochfestem Stahl SAS 670/800 gelegt.

Ein weiteres Ziel ist es mittels Kriechumlagerungen den Betonquerschnitt weitestgehend
zu optimieren. AbschlieBend wird anhand des Patentes der TU-Wien, eine numerische
FE-Analyse eines Stiitzen-Deckenknoten modelliert und auf Plausibilitdt geprift.

1.3 Methodik

Vorab wurde eine ausfiihrliche Literaturrecherche zu den Themen Stahlbetonstiitzen,
Kriechumlagerungen, Knicken von Stiitzen, Verwendung von hochfestem Stahl und ul-
trahochfestem Beton sowie von Stahlbetondeckenknoten durchgefiithrt. Mit den daraus
gewonnenen FErkenntnissen wurden mehrere Nachweise und Optimierungen von Stiitzen
und Stiitzen-Deckenknoten durchgefithrt. Dabei wurde tiberpriift wie effizient Hochleis-
tungsmaterialien sind und ob der Einsatz in Stiitzen bzw. Stiitzen-Deckenknoten sinnvoll
ist. Aufbauend auf der Effizienzanalyse wurde ein Stiitzen-Deckenknoten, an der TU Wien
entwickelt.

Abschlielend wurde der Stiitzen-Deckenknoten mittels numerischen FE-Analyse untersucht
und ausgewertet.



Kapitel 2
Stand der Technik

2.1 Allgemein

Beton wurde bereits von romischen Baumeistern entdeckt und verwendet. Zu dieser Zeit
wurde fiir die Herstellung von Beton ein Kies-Sandgemisch mit gebranntem Kalkstein, Ton
und Wasser vermengt. Rémischer Beton wird als opus caementitium [12] bezeichnet und
weist gegentiiber den heutigen Betonen eine wesentlich geringere Betondruckfestigkeit auf
[11]. Trotz der niedrigen Festigkeit des Betons haben einige Bauwerke bis heute tiberdauert.
Eines der beeindruckendsten Gebaude ist wahrscheinlich das Pantheon in Rom (siehe dazu
Abb. 2.1). Es ist eine Betonkuppel aus romischem Beton mit einer Spannweite von 43,30 m.

~9m
Romischer Beton mit ___ L"‘—"M ‘
leichten Tuffbrocken e :
und Bims

{Betonrohdichte p = 1,35)

Tuffbrocken und
Ziegelsplitt (p = 1,50)

Tuffbrocken und
Ziegelsplitt (p = 1,60)

Tuff- und Ziegelbrocken
{p=1,60) |

Travertin- und Tuffbrocken
(p=1,75)

Travertinbrocken

Abb. 2.1: Pantheon in Rom hergestellt mit Opus Caementitium [11]

Es dauerte daraufhin bis zur Mitte des 19. Jahrhunderts, bis Beton wieder entdeckt
wurde. Durch die Kombination von Beton und Eisen, spater Stahl, wurde in dieser Zeit ein
neuer Baustoff entwickelt - Stahlbeton. Dieser Verbundbaustoff wurde im 20. Jahrhundert
mit einem enormen Tempo weiterentwickelt und fir Bauwerke jeglicher Art verwendet.
Durch die vielen Vorteile (giinstig, brandbestandig, druckfest, etc.) gegeniiber den damals
verwendeten Materialien wie Ziegel, Holz oder Eisen wurde er immer attraktiver und somit
auch haufiger verwendet (siche Tabelle 2.1).

Im Geschossbau wurde die konventionelle Ziegelbauweise mit Wéanden durch eine offene
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Stahlbetonbauweise abgelost. Bei einer aufgelosten Bauweise werden fiir die horizontalen
Lasten ein Betonkern und fiir die vertikale Lastabtragung vorwiegend Stahlbetonstiitzen
verwendet.

Tab. 2.1: Zeittafel der Betonbauweise

Geschichte des Stahlbetonbaus:
Zeitangabe Erungenschaften

ca. 200 v. Chr. Opus Caementitium: Hydraulischer Kalk und Zuschldge (Roémerzement)
126 n. Chr.  Bau des Pantheons in Rom (siche Abb.2.1)

1867 Joseph Monier (1823-1906): Patent fiir eisenbewehrte Betonkiibel
1875 Monier: Eisenbetonbriicke (Spannweite 16,5m)
1907 Osterreichische Vorschrift iiber die Herstellung von Tragwerken aus Stampf-

beton oder Beton - Eisen bei Hochbauten
Mitte 1980 Entdeckung von Silikastaub als Betonzusatzstoff

ab 1990 Einsatz von hochfestem Beton (B85) und selbst verdichtendem Beton
1995 Stahlbetontragwerke, Bemessung und konstruktive Durchbildung, ONORM
B4700
1999 Einsatz von hochfestem schraubbaren Gewindestahl der Giite SAS 670/800
2005 EUROCODE 1992-1-1 Bemessung und Konstruktion von Stahlbeton-und

Spannbetontragwerken

Der derzeitige Trend zu immer hoheren Gebauden und gewagteren Konstruktionen
erfordert leistungsfahigere Materialien. Die neu entwickelten Hochleistungswerkstoffe
missen den zukiinftigen technischen Herausforderungen gerecht werden und eine erhéhte
Produktivitdat im Baugewerbe garantieren.
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2.2 Hochleistungs-Werkstoffe im Stahlbetonbau

2.2.1 Aligemeines

In den nachfolgenden Unterkapiteln wird auf Hochleistungsmaterialien im Stahlbetonbau
eingegangen und die Materialeigenschaften sowie die Anwendungsmoglichkeiten der einzel-
nen Komponenten werden erlautert. Stahlbeton ist ein Verbundwerkstoff aus Beton und
Stahl, wobei der Beton hauptsachlich die Druckkraft und der Bewehrungsstahl vorwiegend
die Zugkraft iibernimmt. Bei den in weiterer Folge betrachteten Stahlbetonstiitzen kommt
es iiberwiegend zu Druckbeanspruchungen. In diesen Fallen iibernimmt die Bewehrung
zuséatzliche Druckkréfte und entlastet somit den Beton. Fiir die Herstellung von Stahl-
betonstiitzen werden vorwiegend Normalbetone bzw. hochfeste Betone verwendet, die in
Osterreich iiblicherweise mit Betonstahl B 550 B bewehrt werden.

2.2.2 Beton

Beton kann durch unterschiedliche Herstellungsprozesse und Beimengen von Zusatzstoffen
und Zusatzmitteln, grundlegend verdndert werden. Dadurch entsteht ein riesiges Spektrum
an Betonen mit speziell einstellbaren Eigenschaften. Im Eurocode 2 werden Betone nach
ihrer Druckfestigkeit eingeteilt. Dabei gibt der erste Wert die Zylinder- und der zweite
Wert die Wiirfeldruckfestigkeit an. In Abbildung 2.2 wird die Festigkeit in Abhéangigkeit
von dem w/z-Wert dargestellt.

Druckfestigkeit
[N/mm?]
250 n
,I
Ultrahochleistungsbeton /
200 = >C100/115 o
/
/4
/
/
150 == Schwerbeton ,’
C55/67 bis C100/115 Y3
U
,I
100 == /
Normalbeton 4
C20/25 bis C50/60 ' ¢
d
’
50 == Normalbeton Pid
C8/10 bis C30/37 g
-
—‘——‘
R : : :
1, 0,8 0,6 0,4 0,2 0,0

Wasserzementwert w/z [-]

Abb. 2.2: Druckfestigkeit von Betonen in Abhéngigkeit vom Wasser-Zementwert
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Die Druckfestigkeiten von C8/10 bis C50/60 werden dem Normalbeton zugeordnet, die
Betondruckfestigkeit von C55/67 bis C100/115 hochfesten Betonen. Betone mit hoherer
Festigkeit konnen den Ultrahochleistungsbetonen zugeordnet werden, wobei zum Beispiel
die franzosische AFGC/SETRA-Richtlinie [2] ultrahochfeste Betone ab einer Festigkeit
von fe, = 150N /mm? angibt.

2.2.2.1 Normalbeton und hochfester Beton

Beton ist ein kiinstlicher Stein der aus Gesteinskornungen, Zement, Zuschlagsstoffen und
Wasser hergestellt wird [11]. Normal- und Schwerbetone! kénnen je nach Anwendung und
Verwendung unterschiedlich klassifiziert werden. Wie bereits beschrieben sind Betone im
EC 2 nach dem charakteristischen 5% Fraktilwert fir die Zylinderdruckfestigkeit (f.x)
und Wiirfeldruckfestigkeit ( fox cuve) gegliedert. Dabei beziehen sich die Festigkeiten auf die
Druckfestigkeit nach einer Aushéartung von 28 Tagen.

In Abb. 2.3 ist ein Materialgesetz fiir Normal- und Schwerbeton nach [14] (Parabel-
Rechteck Diagramm) abgebildet. Die Formel und der grau hinterlegte Bereich geben die
Stauchung fiir Beton unter zentrischem Druck an. Die Grenzdehnung betragt in Abb. 2.3
Ecuz = 3,5%0. Fiir die Bemessung von zentrisch gedriickten Bauteilen wird die Dehnung
allerdings mit €. = 2,0%0 begrenzt.

o [N/mm?

fck’ ——————————————

fcd

: » cc o]

€c2 Ecu2

Abb. 2.3: Materialgesetz Beton (P-R-Diagramm nach [14])

'hochfester Beton und Schwerbeton bezeichnen Betone iiber C50/60
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Von hochfesten Betonen spricht man bei einer Druckfestigkeit von C55/67 bis C100/115.
Alles was diese Festigkeit tibersteigt, kann lIt. [2] als ultrahochfester Beton angesehen
werden.

2.2.2.2 Ultrahochfester Beton

Ultrahochleistungsbeton wurde im laufe der letzten Jahrzehnte in Europa entwickelt. Da es
fiitr UHPC noch keine normative Regelung gibt, spricht man von UHPC, wenn der Beton
die Druckfestigkeit der hochsten genormten Festigkeitsklasse C100/115 tiberschreitet [2].
Typisch verwendete Grofitkorndurchmesser sind 2 <+ 8 mm. Ein weiteres Merkmal von
UHPC ist der geringe Wasser-Bindemittelwert.

Durch die hohe Gefiigedichte von UHPC ergeben sich zwei riesige Vorteile gegeniiber
handelstiblichem Beton, die bereits mehrmals erwahnte hohe Druckfestigkeit (mittels
spezieller Verfahren und Nachbehandlungen sind derzeit Festigkeiten von iiber 300 N /mm?
moglich) und die verbesserte Dauerhaftigkeit (zirka um einen Faktor zehn hoher als fur
Normalbeton [8]). Bis heute gibt es fiir UHPC noch keine einheitliche Normung. Fiir die
Herstellung, Bemessung und Dauerhaftigkeit von UHPC wurden in den letzten Jahren
unterschiedliche Richtlinien erarbeitet. Die bekanntesten Richtlinien im europaischen und
deutschsprachigen Raum sind:

o AFGC recommendations on Ultra-High Performance Fiber-Reinforced Concrete
(UHPFRC)

o Ultra-High Performance Concrete UHPC-Fundamentals, Design, Examples - Beton-
kalender 2013

e Recommendations for Design and Construction of High Performance Fiber Reinforced
Cement Composites with Multiple Fine Cracks (HPFRCC)

Des weiteren gibt es noch sehr viele Forschungsberichte und Fachartikel iiber Ultra-
hochleitungsbeton. Um einen nicht genormten Baustoff in Osterreich zu verwenden, ist
eine zusatzliche technische Zulassung notwendig. Eine solche Zulassung erfolgt tiber die
Osterreichische Baubehorde und ist in weiterer Folge nur in Osterreich giiltig?.

Herstellung und Vorteile von UHPC: Die hohe Leistungsfahigkeit von UHPC ist auf das
dichte Betongefiige (Betonmatrix) zuriickzufithren. Durch Zugabe von Fliefmittel kann
ein Wasserbindemittelwert von unter 0,2 erreicht werden, dadurch besitzt der Werkstoff
fast keine Kapillarporen und es entsteht eine quasi dichte Betonmatrix.

Die Hauptkomponenten zur Herstellung von UHPC sind:

#Weitere Informationen sind unter https://www.oib.or.at/de/kennzeichnung-und-zulassung-von-bauprodukten
einsehbar
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Wasser
Zement z.B.: CEM I/H-S 42,5 R
Microsilica

Quarzmehl

Verfliissiger
Entschaumer
Quarzsand 0,06/1

Zuschlagsstoffe

Der Einsatz von FlieSmittel ermoglicht die Verarbeitbarkeit des Betongemisches.

Vorteile von UHPC:

hervorragende Dauerhaftigkeit
fliissigkeits- und gasdicht

Sichtbetoneigenschaften

Nachteile von UHPC:

Herstellung nur im Fertigteilewerk
bzw. unter strenger Qualititskon-
trollen moglich

sprodes Materialverhalten

keine normative Regelung vorhan-
den

In Abb. 2.4 ist das Materialgesetz fiir UHPC nach [8] dargestellt. Der grau hinterlegte
Bereich gibt die maximale zuldssige Stauchung fiir UHPC unter zentrischem Druck an.
Gleich wie bei Normal- und Schwerbeton darf sie nicht mehr als e = 2,0%0 betragen. Im
Vergleich zum Materialgesetz von Normalbeton und Stahlbeton wird fiir UHPC ein linear
elastisches Materialverhalten bis zum Bruch angenommen. Die Bruchdehnung ¢, lasst
sich demnach einfach berechnen mit:

Ecou =

€2 =

cm

(2.

(2.

1)

2)
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o [N/mm?
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ec [l
>

Ec2 €c2u = €cl

Abb. 2.4: Materialgesetz UHPC nach [8]

Im Bemessungszustand hingegen wird ein quasi-duktiles Verhalten modelliert. Die
mafgebende Betonstauchung e.o errechnet sich mit Gleichung 2.2.

Die Teilsicherheits- und Kombinationsbeiwerte konnen materialiibergreifend von Nor-
malbeton auf UHPC iibertragen werden [8]. Der Teilsicherheitsbeiwert dient grundsétzlich
dazu, Unsicherheiten in der Berechnung, Herstellung und Inhomogenitéit des Baustoffes
abzudecken. Versuche zum Sicherheitsniveau laut [18] zeigen, dass bei gleichen Qualitéts-
standards der Variationskoeffizient bei hoheren Betondruckfestigkeiten abnimmt. Somit
kann davon ausgegangen werden, dass UHPC eine geringere Streuung aufweist als her-
kommlicher Beton. Das bedeutet, dass die Teilsicherheitsbeiwerte gegentiber Normalbeton
reduziert werden konnten. Dies schlégt sich auch in der Regelung nieder. Bei der Her-
stellung und Verarbeitung von Fertigteilen kann unter strenger Qualitatskontrolle der
Sicherheitsfaktor auf 7. = 1,35 gesenkt werden (siehe dazu Tabelle 2.2).

Tab. 2.2: Teilsicherheitsbeiwerte fiir UHPC [8]

Bemessungssituation
standige und T
UHPC voribergehende auﬁergewoh.nhch.e
. . Bemessungssituation
Bemessungssituation
hoher Qualitédtsstandard Yo =1,35 Ye=1,15
normaler Qualitdtsstandard Yo = 1,50 Y. = 1,30
wenn Duktilitatskriterium
Yo/ = 1,20

nicht erfullt ist
Betonstahl oder Spannstahl vs = 1,15 vs = 1,00



2 Stand der Technik 16

Wie in Tabelle 2.2 zu erkennen, werden die Teilsicherheitsbeiwerte der EN 1992-1-1
iibernommen. Wird ein festgelegtes Duktilitdatskriterium fiir UHPC nicht erreicht, so
muss ein zusétzlicher Sicherheitsfaktor v./ = 1,20 mitberticksichtigt werden. Durch den
zusatzlichen Sicherheitsbeiwert wird das aquivalente Sicherheitsniveau von unbewehrtem
normalfestem Beton erreicht.

Die Berechnung der Bemessungswerte der Betondruckfestigkeit ergibt sich nach [8] zu:

de — acc : P)/ fc: / (23)

fea Bemessungswert fiir die Druckfestigkeit

aee Beiwert zur Beriicksichtigung von Langzeitauswirkungen (in Osterreich . = 1,0)

fer  charakteristischer Wert der Zylinderdruckfestigkeit

Y.  Teilsicherheitsbeiwert fiir Beton

v/ zusétzlicher Teilsicherheitsbeiwert fiir Beton, falls das Duktilitatskriterium nicht erfiillt ist

Der Betonkalender sowie auch die Richtlinie AFGC/SETRA geben den Beiwert fiir
Langzeitauswirkungen a.. mit 0,85 an. Des weiteren gibt die AFGC/SETRA-Richtlinie
Bemessungswerte fiir eine Vordimensionierung an:

fem = 180 N/mm? fer =150 N/mm?  f.; = 85 N/mm?
E.pn, = 50.000 N/mm?  eq,q = 2, 7%0 fet,fm = 9 N/mm?

2.2.3 Bewehrungsstahl

Aufgrund der geringen Zugtragfahigkeit von Beton werden die auftretenden Zugkréfte
iiber die eingelegte Bewehrung aufgenommen. Weiters kann bei sehr hohen Druckbean-
spruchungen, wie dies zum Beispiel bei Stiitzen der Fall ist, die Stahlbewehrung auch als
sogenannte Druckbewehrung verwendet werden. Ein Bewehrungstahl, der dem Stand der
Technik entspricht, muss folgende Anforderungen erfiillen:

e hohe Festigkeit und Verformungsvermogen
« gute Verbundeigenschaften mit dem Beton
o Schweifibarkeit und Biegbarkeit

o Dauerschwingfestigkeit

Man unterscheidet, in Abhéngigkeit von der Herstellung, warmgewalzten und kaltver-
formten Bewehrungsstahl, wobei warmgewalzte Bewehrungstdabe eine hohere Duktilitét
aufweisen als kaltverformte. Die Festigkeit fiir Betonstahl wird laut EC 2 mit f,;, = 400
bis 600 N/mm? begrenzt. Stihle, die eine andere Festigkeit aufweisen, miissen geméif

3Tn Osterreich wird e mit 1,0 angenommen
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den Prifverfahren in EN10080 nachgewiesen werden. In Abb. 2.5 ist die Arbeitslinie von
Betonstahl nach EN 1992-1-1 dargestellt.

g
[N/mm?]
k;-ka k'fyk
’ @ - k fyk
T L Ll Vs
fyd —— @

@ idealisierter Verlauf k= ﬁ
Jy
(® Bemessung Es= 200.000 N/mm?
o tan(a) = Es s [%o]
| | |
| | ——
fyd €ud Euk

Abb. 2.5: Materialgesetz Betonstahl nach [14]

Da eine kaltverformte Bewehrung kein FlieBplateau aufweist, wird die Streckgrenze f
bei einer bleibenden Dehnung von 0,2% festgelegt. Die Rohdichte betriagt 7850 kg/m?
und das Elastizitdtsmodul Ej ist 200.000 N/mm?. Die handelstblichen Durchmesser fiir
Bewehrungstahl reichen von 6 bis 50 mm.

2.2.3.1 Hochfester Bewehrungsstahl SAS 670/800

SAS 670/800 ist eine Weiterentwicklung des herkommlichen Bewehrungsstahls und findet
seine Anwendungen derzeit vorwiegend im Hochhausbau. Wie bereits erwahnt umfassen
die aktuellen Normen nur Bewehrungen mit einer Festigkeit von 400 bis 600 N/mm?2. Daher

sind fiir den Einsatz von hochfester Bewehrung Zulassungen notwendig. Derzeit gibt es
folgende Zulassungen fir die Anwendung von SAS 670/800:

e Zulassungen fiir Stiitzen:
— ETA-13/0840: Hochfestes Bewehrungssystem SAS 670
— ICC-ES Report 1163

— Grade 97 Thread bar steel reinforcing bars and couplers

e Zulassungen als Biegebewehrung:
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— DIBt Z-1.5-268: Hochfester Bewehrungsstahl SAS 670,/800 mit Gewinderippen

— DIBt Z-1.1-267 Geschraubte Muffenverbindungen und Verankerungen von hoch-
festem Bewehrungsstahl SAS 670/800 mit Gewinderippen

Durch die Anwendung von hochfester Bewehrung sind auf Grund der hoheren Streck-
grenze und Bruchfestigkeit schlankere Bauteile moglich, womit gleichzeitig Material und
Ressourcen eingespart werden konnen. Im Kapitel 2.3 sind mehrere ausgefiihrte Beispiele
mit SAS 670/800 ersichtlich. Der E-Modul F, von SAS 670/800 betragt 200.000 N /mm?.
Die Abb. 2.6 zeigt die Arbeitslinie von hochfestem Bewehrungsstahl.

[N /mm?]

A

1000 ==
SAS 670/800

800 4=
fyre =670 ==
600 ==

400 g

tan(a) = Ej
E,= 200.000 N/mm?

s [%oo]

| | I I I

| | | | | >
e.=3,35 10 15 20 25

Abb. 2.6: Arbeitslinie Betonstahl SAS 670/800

Es ist zu erkennen, dass die charakteristische Festigkeit f,, = 670 N/mm?, bei einer
Stauchung von e, = 3, 35%0 auftritt und nach dem Plastizieren eine weitere Steigerung der
Festigkeit vorherrscht. Die Bruchdehnung von SAS 670/800 ist laut Zulassungen mit 10%
angegeben [3]. Fir das neu entwickelte Bewehrungssystem ergeben sich die nachfolgenden
Vor- und Nachteile:
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Vorteile von SAS 670/800:
o hohere Festigkeit

o geringere Bewehrungsflichen und
Gewichtsersparnisse

 vereinfachte Bewehrungsfithrung

» Kosteneinsparung bei Material und
Verlegung

Nachteile von SAS 670/80:
e nicht in Normen eingearbeitet

« wenig Erfahrungswerte

Die Durchmesser von Bewehrungsstidben mit einer Stahlgiite SAS 670/800 reichen
laut Zulassung von 18 mm bis 75 mm (siche Tabelle 2.3). Die Nennstreckgrenze und
Nennfestigkeit sind fiir alle Durchmesser ident (laut Zulassung ETA-13/0840 - Hochfestes

Bewehrungssystem SAS 670).

Tab. 2.3: Nenndurchmesser von SAS 670/800

Stabdurchmesser Nennstreckgrenze Nennzugfestigkeit

[mm)] [N/mm?] [N/mm?]
18 670 800
22 670 800
25 670 800
28 670 800
30 670 800
35 670 800
43 670 800
50 670 800

57,5 670 800

63,5 670 800
75 670 800

2.2.4 Gegeniiberstellung der Materialkennwerte

Die nachfolgende Abbildung 2.7 zeigt eine Gegeniiberstellung der einzelnen Werkstoffe.
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Druckspannungen
o= SAS 670/800
A A,
[N/mm?]
800 4~
600 - Betonstahl BSt 550
400 4~ F
— TAl
Ultrahochfester Beton !
200 4~ B
Normalbeton
Stauchung
| | | | | _ Al
! ] ! ] ! > c=7 1000
2 4 6 8 10 12

Abb. 2.7: Arbeitslinien unterschiedlicher Baustoffe

Wie in der Grafik oben zu erkennen, besitzt UHPC gegeniiber Normalbeton eine viel
hohere Druckfestigkeit. Auch der Bewehrungsstahl SAS 670/800 weist eine grofere Festig-
keit auf als herkommliche Bewehrung (siehe dazu Tab. 2.4). Durch die Kombination von
UHPC und SAS 670/800 entsteht ein neues Material, welches nicht mehr mit dem derzeit
verwendeten Stahlbeton vergleichbar ist.

Tab. 2.4: Materialkennwerte

Material E-Modul [N/mm?] Festigkeit [N/mm?] FlieS- bzw. Bruchdehnung [%o]
C50/60 37.000 50 3,5
UHPC 50.000 150 3,0
BSt 550 200.000 550 2,75
SAS670/800 200.000 670 3,35

2.3 Hochleistungsstiitzen mit SAS 670/800

2.3.1 Allgemein

Der derzeitige Bemessungsspielraum von Stahlbetondruckglieder wird durch eine neu ent-
wickelten Bewehrungsstahl SAS 670/800 von der Annahiitte erweitert. Als Gewindestahl
wird SAS 670/800 bereits seit Jahrzehnten als Erdanker, Bodennagel und Pfahl angewendet.
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Ein anfangliches Problem von Bewehrungsstaben SAS 670/800 bei der Anwendung als
Druckglied war, dass die FlieBgrenze des Stahls von rund 3,35%¢ nicht erreicht werden
konnte, da die Betondehnung rechnerisch begrenzt wird (vergleiche dazu €. = 2,00%0
fir iiberwiegend druckbeanspruchte Bauteile nach EN 1992-1-1). Untersuchungen haben
gezeigt, dass bei einer hohen Druckbeanspruchung Kriechumlagerungen im Beton in den
Stahl stattfinden. Durch diese Lastumlagerung erreicht die Dehnung des Gewindestahls
die FlieSgrenze und kann somit wirtschaftlich eingesetzt werden. Das Bewehrungssystem
SAS 670/800 ist bereits in mehreren Landern Europas sowie in Korea, USA und Russland
zugelassen.

Neben der bereits erwiahnten Limitierung der Betonstauchung von 2,00% gibt EN
1991-1-1 weitere Grenzwerte fiir zum Beispiel die Stahldurchmesser (@ <40) oder den
Bewehrungsgrad im Stofibereich (p; < 8%) an, die einer wirtschaftliche Implementierung
von SAS 670/800 entgegenstehen. Deshalb wurde in der ETAG [3] diese Grenzen erweitert
(@ <75 | pp <20%). In anderen Léndern, wie zum Beispiel den USA ist die Bemessung
einfacher. Der ACI-Code 318-14 ldsst eine Bruchdehnung von 3,00%0 zu, wodurch ein
Nachweis der Kriechumlagerungen hinféllig wird. Die Bemessung erfolgt hier ohne weitere
Zulassung, nach derzeit giiltigem Normenstand.

Stahl BSt500 S SAS 670/800
(Bewehrungsgrad) (6 %) (3,7 %)
Stiitzenquerschnitt _ A66 X 66
axalcm] Aoy |
12240 mm 4@63,5mm
14232 mm 2243 mm
i 50 % 3 Muffen
Ubergreifungssto? (leicht
betonierbar)
233 kg/m 125 kg/m
+ 3 Muffen
Langsbewehrung [%] 100 54
Verlegezeit [%)] 100 43
Gesamtkosten pro 100 % 90 %
Stiitze 1.030; 20,4 (930; 18,4
€; €/ MNm

Abb. 2.8: Kostenersparnis einer herkémmlichen Stahlbetonstiitze gegeniiber einer mit SAS
670/800 bewehrten Stiitze [7]

Durch die hohe Festigkeit und den hohen Bewehrungsgrad sind neue Moglichkeiten in
der Querschnittsoptimierung gegeben. Abbildung 2.8 zeigt eine Vergleichsrechnung einer
herkémmlichen Stahlbetonstiitze gegentiber einer in SAS 670/800 bewehrten Stiitze. Der
Bewehrungsgrad konnte mittels groBerer Durchmesser bei gleichem Tragverhalten um 2,3%
gesenkt werden, was zu einer schnelleren Verlegezeit sowie zu zusatzlichen Materialeinspa-
rungen fiihrt.

Die Ersparnisse durch die Bewehrung mittels SAS 670/800 belaufen sich auf rund 10%,
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wobei noch keine Querschnittsoptimierung beriicksichtigt wurde. Fiir die Querschnitts-
optimierung in Abb. 2.8 wurde eine Stiitze mit den Abmessungen von 66 x 66 cm und
einer Hohe von 3,60 m herangezogen. Die Betonfestigkeit betragt C45/55 und die zu
iibertragende Last belduft sich auf 14 MN.

Durch die Querschnittsoptimierung kann bis zu 50% Gewicht und 55% Fléiche einge-
spart werden. Diese Einsparungen bringen mehr gestalterische Freiheiten sowie weitere
Kostensenkungen mit sich, da durch die Flichenminimierung der Stiitzen bei gleicher
Grundfliche mehr vermietbare Fliche zur Verfiigung steht. Am konkreten Beispiel des
Opernturms in Frankfurt [7] konnte eine weitere Ersparnis von zirka 3% erzielt werden. In
Abbildung 2.9 sind drei unterschiedliche Stiitzenvariationen zu sehen. Die Abb. 2.9a zeigt
eine konventionell hergestellte Stahlbetonstiitze mit Bewehrungsstahl B 500 B* und C35/45.

In Abb. 2.9b wurde die Bewehrung durch hochfesten Betonstahl SAS 670/800 mit
grofferem Durchmesser ersetzt. Beide Varianten wurden mit dem gleichen Beton hergestellt
und besitzen trotz eines um 5,1% unterschiedlichen Bewehrungsgrades die gleiche Bruch-
last. In Abb. 2.9c wurde eine Querschnitts Minimierung durchgefiithrt. Dabei konnten je
Seitenldnge 12 cm eingespart werden. Durch die Querschnittsminimierung entsteht wie in
Abb. 2.9¢ ersichtlich ein hoherer Bewehrungsgrad [7].

D ——————— / -

(a) Referenzstiitze: 32 x 32 cm, (b) Gleiche Abmessungen mit  (c¢) Querschnittsoptimierung 20
Bewehrungsgrad p; = 9% SAS670/800, Bewehrungs- x 20 cm mit SAS670/800,
grad p; = 3,9% Bewehrungsgrad p; = 17%

Abb. 2.9: Querschnittsoptimierung: Anpassung des Bewehrungsgrades und der Querschnittsab-
messung bei gleicher Betongiite (C35/40) und gleicher Tragfahigkeit [7]

Alle in Abb. 2.9 dargestellten Querschnitte kénnen eine Kraft von 3000 kN iibertragen.
Es ist zu erkennen, dass durch die Verwendung von hochfester Bewehrung der Querschnitt
bzw. der Bewehrungsgehalt deutlich reduziert werden kann.

4Kommt vorwiegend in Deutschland zum Einsatz, in Osterreich hingegen wird der Bewehrungsstahl B 550
verwendet
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2.3.2 Ausnutzung des Bewehrungsstahls durch Umlagerungen mittels Kriechen
des Betons

In EN 1991-1-1 wird fir die Anwendung von Betonstéhlen ein Streckgrenzenbereich von
fye= 400 bis 600 N /mm? angegeben. Der Bemessungs E-Modul ist konstant und betréigt
Es= 200.000 N/mm?. In der nachfolgenden Tabelle 2.5 werden die unterschiedlichen
Dehnungen je Festigkeit aufgelistet.

Tab. 2.5: Dehnungen der unterschiedlichen Betonstéhle

Bewehrung  Festigkeit [N/mm?] E-Modul [N/mm?] FlieBgrenze [Joo]

- 400 200.000 2,00

B 420 420 200.000 2,10

B 500 500 200.000 2,50

B 550 550 200.000 2,75

B 600 600 200.000 3,00
SAS670/800 670 200.000 3,35

Wie bereits erwahnt, lassen EN 1991-1-1 und die dazugehorigen nationalen Bemessungs-
vorschriften fir die Betonfestigkeiten C12/15 bis C50/60 eine Druckstauchung von 2, 00%o
zu. Die Dehnung kann zwar in weiterer Folge bis auf 2, 60%o fiir eine Betonfestigkeit von
C90/105 gesteigert werden (siehe dazu auch EN 1992-1-1, Tabelle 3.1 [15]), beim Vergleich
mit Tabelle 2.5 fallt aber auf, dass der Stahl in den meisten Féllen nicht ausgenutzt werden
kann. Im Regelfall tiberschreitet die FlieSgrenze der Betonstédhle die vorgegebene Dehnung
€09 des Betons.

In der obigen Tabelle 2.5 ist sehr gut zu erkennen, dass nur bei einer Festigkeit von 400
N/mm? die Dehnung von 2,00%0 erreicht wird. Alle weiteren Betonstahle iiberschreiten
die vorgegebene Dehnung von 2,00%0 und erreichen somit nicht die FlieBgrenze. Zwar
erlaubt die EN 1991-1-1 unter bestimmten Voraussetzungen eine erhohte Bruchstauchung
des Betons. Wenn die Schlankheit A = ¢ < 25 (I = Lénge der Stiitze; i = Trigheitsradius)
ist, kommt es zu einem vollkommen tiberdriickten Stiitzenquerschnitt. Somit kann laut
Norm die ungewollte Ausmitte e, und Theorie II. Ordnung vernachlassigt werden. Fiir eine
zentrisch belastete Stiitze ist die Stauchung e, nach EN 1992-1-1 Bild 6.1 Punkt C [15]
einzuhalten. Fiir iiberdriickte Querschnitte mit einer Ausmitte e, < 0,1 darf die Stauchung
fir Normalbeton auf 2,20%o erhoht werden. Dennoch ist bei geringer Stahlgiite (B 550 in
Osterreich bzw. B 500 in Deutschland) von einen unwirtschaftlichen Ausnutzung auszuge-
hen. Weiters muss noch angemerkt werden, dass industriell erzeugter Bewehrungsstahl
erst ab einer Festigkeit von 420 N/mm? beginnt und somit eine wirtschaftliche Bewehrung
fiir Druckglieder in Kombination mit Normalbeton weitestgehend ausgeschlossen ist.

Durch die geringe FlieBgrenze wird der in Deutschland verwendete Bewehrungsstahl
B 500 fiir zentrisch belastete Betondruckglieder viel wirtschaftlicher ausgenutzt als der
in Osterreich verwendete Betonstahl B 550. In Tabelle 2.6 sind die unterschiedlichen
Dehnungen von B 500 und B 550 mit Berticksichtigung von v, = 1,15 aufgelistet.
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Tab. 2.6: Vergleich Bewehrungsstahl Osterreich/Deutschland

Land Bewehrung Festigkeit [N/mm?] v [[] E-Modul [N/mm? Dehnung [%o]
Osterreich B 550 550 1,15 200000 2,39
Deutschland B 500 500 1,15 205000 2,12

Die nachfolgende Berechnung eines Betondruckstabes unter Berticksichtigung von Krie-
chen zeigt das der Stahl voll ausgenutzt werden kann. Daher wird wie in [7] fiir die
nachfolgende Berechnung ein Bewehrungsstahl B 500 verwendet. Dabei wird die Berech-
nung mithilfe des Verformungsmoduls laut EN 1991-1-1 und mit Kriechumlagerungen nach
Trost [16] durchgefiihrt.

Angaben des Zahlenbeispieles aus [7]: P
\J
Po—
o Beton C50/60 | B 500
h

o Last P = 25138 kN %
o As =319 cm? =\

b < l
« A, = 4681 cm? —
e E, = 205.000 N/mm? Ny
e E. = 36.800 N/mm?

e ©Yreqd = 1,00 H _&_?_

o Egred =15-107" []
Abb. 2.10: Statische Systemskizze

Gebrauchszustand vor Kriechen zum Zeitpunkt t = 0:

ES AS
n=—"=557[-° | p==2=0,0681[-]° | 4; = A, +n - A, = 6458 cm?

E, A,
51,8=AS}ES I 51’C:AC}EC I a:(&si’gu = 0,0275 [-]
Ny=a«-P| O'PSZZ::TL'UPC
No=(l—a)-P| UPC:]X;:Z
Oy = i = 38,93N/mm?

050 = Oy - 1 = 216, 84N /mm?

5Tn weiterer Folge auch als ag bezeichnet
5Tn weiterer Folge auch als p; bezeichnet
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Kriechen zum Zeitpunkt t = oo:

Umlagerungen mit Hilfe des
Verformungsmoduls:
Cq = 1+(1—(1/)90red/(1+ap-90red) = Eap _ EC/<1 _'_ (p) — 18400N/mm2

1,594
T . . n,=(14¢)-n=11,14
p = 0,8 ... Relaxationskoeffizient Aiy = Ae + 1y, - Ay = 8235cm?

cs=1/(1+a-p-@rea) =0,82 Oégo:nso'As/Aigo:O’43[_]

Ogt = USO'Cd+5sred'Es'Cs'(1_a) -
_ 2 Ost = Ny = P/Aip + (€srea — Q) -
345,6 + 18,3 = 363,9N/mm €4 rod = 357, 6N/mm2

o = (P —og-As)/A. = 30,2 —
1 2(8 9Njnt1m2 / O = P[Aip—Esrea—0p) Esrea it =
’ ’ 29, 34N /mm?

Umlagerungen nach Trost [16]:

Tab. 2.7: Differenz der Umlagerungen

Verfahren ost [N/mm?] o [N/mm?]
Trost 363,90 28,90
Verformungsmodul 357,60 29,34
Differenz absolut 6,30 0,44
Differenz in [%] 1,73 1,52

Die Differenz der beiden Rechenverfahren ist fiir die Stahl- und fiir die Betonspannung
unter 2%. Die verwendeten Rechenverfahren liefern eine zufriedenstellende Ubereinstim-
mung. Umlagerungen Stahl: &1 = (04 — 04)/Es = 0,000717
Wiederbelastung /Aufatmen des Betons: 5 = 0,75 - (0.0 — 0¢¢)/ E. = 0,000204
Umlagerung: Ae, = g1 + g5 = 0,000717 + 0,000204 = 0,000921 = 0, 921 %o

Bei einer zentrischen Belastung der Betonstiitze und einer Stauchung von 2, 00%0 wird
durch Lastumlagerungen der Stahl um 2,921%o gestaucht. Durch die erhohte Stauchung
von 0,921%0 kann der Bewehrungsstahl voll ausgenutzt werden und eine wirtschaftliche
Bemessung von Betondruckgliedern ist moglich. Die Umlagerung bewirkt eine Druck-
vorspannung im Stahlbetonbauteil. Ahnlich verhélt es sich bei hochfestem Stahl SAS
670/800. Auch hier findet eine Umlagerung von Beton zum Stahl statt. Der Designwert
der FlieBspannung, welcher sich mit ¢,4 = % = 2,91%0 berechnet, wird in der Regel
erreicht.
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2.3.3 Anwendungsgebiete

Das FEinsatzgebiet von SAS 670/800 ist vorwiegend bei Hochhauskonstruktionen, die
enormen Druckkraften ausgesetzt sind. In der Praxis wurden bereits mehrere Gebaude mit
dem hochfestem Bewehrungsstahl ausgefithrt. Dazu zahlt zum Beispiel der in Abb. 2.11b
dargestellt Opernturm in Frankfurt. Weitere Hochhausprojekten die bereits verwirklicht
wurden, sind zum Beispiel die Tanzenden Tiirme in Hamburg oder die 50 Hertz Zentrale

in Berlin (siehe dazu Abb. 2.11).

- ' \

.

]
If
f
i
i
I

e

SESSSS————

(a) Tanzende Tirme Hamburg (b) Opernturm Frankfurt [22] (c) 50 Hertz Berlin [20]
[24]

Abb. 2.11: Anwendungsbeispiele in Deutschland von SAS 670 bewehrten Betonstiitzen

Auch in anderen Landern, wie zum Beispiel in den USA, Polen, Korea und Russland,
wurde der hochfeste Bewehrungsstahl bereits verbaut. Wie eingangs erwéihnt, wird in den
USA die Bruchstauchung von Beton mit 3,00% angegeben. Somit kann der hochfeste
Bewehrungsstahl in der Bemessung voll ausgenutzt werden ohne zusétzliche Kriechumlage-
rungen zu berticksichtigen. Weitere Beispiele fir die Verwendung von SAS 670/800 sind
der Sky Tower Breslau in Polen und Hochhéuser an der Park Avenue in New York, USA.
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(a) Sky Tower Breslau [23] (b) Hochhaus 432 Park Avenue (c¢) Hochhaus 520 Park Avenue
New York City [19] New York City [21]

Abb. 2.12: Anwendungsbeispiele in Polen und USA fiir SAS 670/800



Kapitel 3
Uberlegungen zu UHPC-Stiitzen

3.1 Schlanke Druckglieder aus UHPC

Durch den Einsatz von UHPC ist gegeniiber herkommlichem Beton eine schlankere und
filigranere Bauweise moglich. Das senkt nicht nur den Verbrauch natiirlicher Ressourcen,
sondern schafft gleichzeitig auch neue architektonische Moglichkeiten fiir ein schlankes und
modernes Bauen. Diese Bauweise bringt aber auch Nachteile mit sich, so kommt es zum
Beispiel bei sehr schlanken druckbelasteten Bauteilen zu einem Stabilitdtsproblem. Da ein
Stabilitatsversagen plotzlich und ohne Vorankiindigung auftritt, wird diese Versagensart
als sehr gefdhrlich eingestuft. Fiir den weiteren Verlauf dieser Arbeit wird zuerst iiberpriift,
ob Druckglieder aus UHPC effektiv ausgenutzt werden kénnen. Als einer der ersten
Schritte wird deshalb untersucht, ob der Bewehrungsstahl ins Flielen kommt und somit
wirtschaftlich eingesetzt werden kann. Dies erfolgt mit dem bereits vorgestellten Verfahren
der Kriechumlagerungen. In einem weiteren Schritt wird untersucht inwieweit schlanke
Druckglieder aus UHPC knickgeféhrdet sind und ob dies eine Limitierung fiir ihren Einsatz
im Hochhausbau darstellt. In der Literatur wurden bereits zahlreiche Untersuchungen zu
UHPC-Druckgliedern durchgefiihrt, wie zum Beispiel in [17] (Untersuchungen an schlanken
unbewehrten UHPC Stiitzen). Die Auswertung zeigte, dass fiir schlanke UHPC-Stiitzen
die Versagenslast bei hohen Schlankheitsgraden (A <75) sehr nahe an der Euler-Hyperbel
liegt. Obwohl in der Realitdt immer ein Spannungsversagen nach Theorie II. Ordnung
vorliegt, scheint es sinnvoll, fiir eine erste Abschatzung als Versagenslast die Knicklast
nach Euler heranzuziehen und auf eine umfangreiche Berechnung mittels Imperfektionen
und Theorie II. Ordnung zu verzichten (siche dazu Kapitel 3.2.2)

3.2 Bemessung eines Betondruckstabes

Dieses Kapitel beinhaltet die Bemessung eines Stahlbetondruckgliedes im Grenzzustand
der Tragfihigkeit (ULS'), sowie die Betrachtung der damit eingehenden Krafteverteilung
zwischen Stahl und Beton. Dabei werden folgende Annahmen vorausgesetzt:

o keine Knickgefahr
o die Last wirkt zentrisch auf den Druckstab

« keine Imperfektionen (Mindestausmitte und Zusatzausmitte) wirken auf den Druck-
stab

! Ultimate Limit State
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e Dehnungen verteilten sich gleichméflig iiber den Querschnitt

NEa
Dehnungskompatibilitét: h
= :im
Al
E=cc=6s=— b ; 9
mit l

e. = Betondehnung (3.1) A V
€s = Stahldehnung y
Al = Verkiirzung des Druckgliedes

[ = Lénge des Druckgliedes —

Abb. 3.1: Zentrisch belasteter Druckstab

Um die erforderliche Druckbewehrung zu ermitteln, muss ein Gleichgewicht im Druckstab
vorherrschen. Dabei wird wie in Formel 3.1 von einer dquivalenten Druck- und Stahldehnung

ausgegangen.

At NEq «— sl
. b ...... PYGITTES RN _» ................................ -
Grenzzustandsgleichungen: Ago F 0
N, N, VEcd
E = 5 = ¢ H
A - Eq Ac- Ee (3 2) 5‘_‘
s2
6&\

Abb. 3.2: Dehnungen und Spannun-
gen im Druckstab

Durch Bilden eines Kréftegleichgewichtes und Ansetzen der Grenzzustandsgleichung
Nggq = Npy, ergibt sich die maximal aufnehmbare Druckkraft wie folgt:

Npq = (AC_AS) 'fcd+As'fydgAc'fcd+As'fyd
mit
A = Querschnittsfliche der Bewehrung (3.3)

A, = Bruttobetonflache = h - b
A, — A, = Nettobetonflache

Durch das Kraftegleichgewicht und durch Umformen der Gleichung 3.3 ergibt sich die
zu ermittelnde Druckbewehrung mit:
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_ NEd - Ac ' fcd
f yd
Ausgehend von den Formeln 3.1 und 3.2 kann durch die Einfithrung von ap = % die

Kréifteverteilung im Beton und in der Bewehrung fiir jede beliebige Laststufe ermittelt
werden. Dafiir wird der ideelle Querschnitt A; wie folgt eingefiihrt.

A, (3.4)

Eq
A,-:AC+§-AS:AC+04E-AS (3.5)

Aus der Gleichgewichtsbedingung:

N=N,+N.=¢5-E;-As+¢e.-E.- A,

3.6
N=co (B Act Boo A 30
Die Kraft im Beton /N, und im Stahl Ny ergeben sich durch Einfiithrung des Bewehrungs-

grades p; = ﬁ—i und mit Formel 3.5 und 3.6 zu:

E.-A A 1
N.=e.-B.-A.=N- cfe NN~ 3.7
c Ec'Ac+Es'As Az 1+04E'/0l ( )
Es'As &E'As ag - P
Ny=¢.-E,-A, =N - =N- =N — .
s=¢c- By A, B ATE A vy E— (3.8)

3.2.1 Zeitabhdngiges Verhalten [25]

Kriechen, Schwinden und Relaxation sind zeitabhéngige Effekte, die im laufe der Lebens-
dauer von Betonbauteilen auftreten. Kriechen ist lastabhéngig und beschreibt das viskose
Verhalten von Beton. Durch Kriechumlagerungen kénnen in Bauteilen erhebliche Lasten
umgelagert werden. Diese zeitabhdngige Eigenschaft von Beton wurde bereits sehr frith
erkannt und mit ingenieurtechnischen Rechenmodellen erfasst. Die derzeit bekanntesten
Rechenverfahren sind:

o Dischinger 1937

e Trost 1967

o Miiller 1986

o Verformungsmodul EC2

Die zur Zeit t wirkenden Dehnungen zufolge elastischer Verformung des Betons und
Kriechumlagerungen werden mit der nachfolgenden Formel beschrieben:

€c(t) = 5@(750) + €Cc(t0) (39)
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dabei ist:

eci(to) ... elastische Verformung, lastabhangier Anteil
ce(to) ... Kriechen, lastabhéngiger Anteil
to ... Beginn der Belastung

Dabei kann der Effekt durch Kriechen in Grund- und Trocknungskriechen eingeteilt
werden. Die Kriechdehnungen sind abhéngig von der Beanspruchung, vom Zementgehalt
und dem Wassergehalt. Bei hochfestem bzw. ultrahochfestem Beton kann durch den niedri-
geren w/z-Wert die Auswirkung aus dem Trocknungskriechen weitestgehend vernachlissigt
werden. Die Ursachen fiir Kriechverformungen sind noch nicht vollstandig gekléart [9]. Daher
wird fir die Ermittlung der Kriechverformungen ein phdnomenologisches Materialmodell
herangezogen.

Ece(to) = ecilto) - @(t, to) (3.10)

Fiir die Berechnung des Kriechens sowie fiir die zu verwendende Kriechzahl (¢, ty) wird
auf EN 1992-1-1 Kapitel 3.1.4 verwiesen [14].

Die mit zunehmendem Betonalter geringere Kriechumlagerung wird iiber den Rela-
xationsbeiwert oder auch Alterungsbeiwert p(t,ty) beschrieben. Der Alterungsbeiwert
von p(t,ty) variiert zwischen 0,5 < p(t,ty) < 1,0, aufgrund der groflen Streuungen der
Kriechzahl ¢(t,t) wird der Wert meistens konstant mit p = 0,8 angenommen. Das last-
abhéngige Schwinden wird in dieser Arbeit nicht ndher beschrieben, da es fir allfillige
Lastumlagerungen in diesen Fall nicht relevant ist.

3.2.1.1 Lastverteilung zum Zeitpunkt t = o

Aufbauend auf Formel 3.6 des Druckstabes wird die Kriechumlagerung berechnet. Dabei
muss auch hier ein Kréftegleichgewicht vorherrschen.

AN, + AN, = 0 = AN, = —AN, (3.11)

Verformungskompatibilitat:

Ng+ ANq
As : Es

C

Ac'Ec

1+¢)+ (L+pr-¢) = (3.12)

Ac : Ec . (
Setzt man nun Formel 3.11 in Formel 3.12 ein, erhilt man die Anderung der Betonkraft
infolge Kriechen.

AN, =
l+ag-p 1+ag-p-(1+pg-e)

(3.13)
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Somit stellt sich zum Zeitpunkt t = co im Beton eine Kraft N.(t = oo) und im Stahl

N (t = 00) wie folgt ein:

N (t =o00) =

N . .
N(t=0)+ AN, = ——— - (1 — Y QA - P
1+ag-p (I+pr @) ag-p+1

N - avm -
Nyt =o00) = Ny(t =0) — AN, = -~ B Pl

¥
L+ag-p

(3.14)

1+04E'Pl'(1+PR'S0)) (3.15)

Durch die Kriechumlagerung wird die Kraft im Beton entlastet und im Stahl erhoht.

Somit ergibt sich ein neues Gleichgewicht im Stahlbetondruckglied.

Umlagerungen von C50/60 & B 550 B und UHPC & SAS 670/800

16 |
. = (50/60: Zeitpunkt t = 0
5 === C50/60: Zeitpunkt t = oo
12+ 5 —— UHPC: Zeitpunkt t = 0
‘-‘ === UHPC: Zeitpunkt t = oo
N. H
Ns 81 \
4 1
0
0

Bewehrungsgrad

Dia. 3.1: Kraftumlagerung in einem Stahlbetondruckglied durch Betonkriechen

Das Diagramm 3.1 zeigt die Umlagerungen im Querschnitt in Abhéngigkeit des Be-
wehrungsgrades. Bei einem Bewehrungsgrad von 8% und den oben angegeben Werten
findet eine prozentuale Lastumlagerung bei C50/60 & B 550 B von bis zu 60% und
bei UHPC & SAS 670/800 in etwa 50% statt. Durch die Verwendung von UHPC mit
SAS 670/800 ist das Verhéltnis der Umlagerung nicht so stark ausgepragt (siche dazu
graue Kurven im Diagramm 3.1), da die Kriechzahl von UHPC geringer ist. Dennoch
ist eine wirtschaftliche Bemessung von UHPC mit SAS 670/800 moglich. Alle weiteren
Diagramme sind im Anhang A.1 abgebildet. Durch diese Lastumlagerung ist es moglich,
Betonstéhle auch bei zentrisch gedriickte Stiitzen voll auszunutzen (siche dazu Kapitel 3.3).
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3.2.2 Knicken eines Druckstabes

Wird ein Stab mit einer Druckkraft zentrisch belastet, so kommt es im Druckglied zu einer
Stauchung. Durch weitere Last-Steigerungen beginnt der Druckstab irgendwann seitlich
auszuweichen und somit auszuknicken (Stabilitdtsverlust).

Dieses Phénomen bei Druckgliedern tritt bei sehr schlanken und filigranen Bauteilen auf.
In Bild 3.3 ist das seitliche Ausweichen durch eine Laststeigerung abgebildet.

N1 N2 Nkrit Nkrit

d

Last — Ver formungskurve
F
4
O
Q
: 5
l— O
z i

1 2 3 4 Kurvenpunkte

Abb. 3.3: Last-Verformungskurve eines Knickstabes

Die Last, bei der ein seitliches Ausweichen des Stabes beginnt, wird als kritische Last Ny,
bezeichnet. Nach dem Erreichen der kritischen Last verlasst die Kraft-Verformungskurve
den priméren Pfad und beginnt auszuweichen. Dieses Verhalten wird allgemein als Verzwei-
gungsproblem bezeichnet, bei schlanken Druckstdben wird es in weiterer Folge Knicken
genannt. Wie in Kapitel 3.2 werden auch hier Vereinfachungen vorausgesetzt:

o Last wirkt zentrisch auf die gerade Stabachse
e keine Einwirkung durch Temperatur
e der Schubmittelpunkt liegt im Schwerpunkt

Fir die Losung des Verzweigungsproblems wird zuerst ein Momentengleichgewicht
gebildet.
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> M=0
0=M+dM—-M—-Q -dx— N - (w+ dw—w)
0=dM — Q -dx — N - dw

dM N dw

Setzt man nun die Differentialgleichung der
Biegelinie: ET-w” = —M in Gleichung 3.16
ein ergibt sich:

Q= (—FEl-w") -N-u (3.17)

Durch weiteres Ableiten erhalt man somit

Abb. 3.4: Gleichgewichtsbetrach- die Auslenkung mit:
tung am verformten . Y
System 0=FEI-w" —N-w (3.18)

N
Mit Hilfe des Schlankheitsgrades \? = Vol ergibt sich eine DGL. 4.0rdnung fiir den in
3.4 abgebildeten Knickstab mit:

w"” + A% w” =0 (3.19)

Um die Gleichung 3.19 zu l6sen, benttigt man nun den Allgemeinen Losungsansatz einer
DGL 4. Ordnung;:

w, =A-sin(A\-z)+ B-cos(A\-x)+C-x+ D (3.20)

Danach werden fiir das Knickproblem die Rand- und Ubergangsbedingungen berticksich-
tigt. Fiir einen Stab, wie in Abb. 3.4 dargestellt, ergibt sich:

B-sin(A\-x)=0=B#0=sin(A-z)=0 (3.21)

Das zu losende Gleichungssystem fithrt zu einem Eigenwertproblem fiir A\. Somit ergeben
sich unendlich viele Losungen fiir den Eigenwert A, die eine Eigenform (Knickform)

beschreiben. Durch Einsetzen von \ = \/% ergibt sich:

: N :
sm( El_-l) =0=sin(n-m)=0

Mafgebend ist jedoch nur der kleinste von Null verschiedene Wert, da ein Stab bereits bei
der ersten von Null verschiedenen Eigenform ausknicken wiirde und somit nie eine andere



3 Uberlegungen zu UHPC-Stiitzen 35

Form einnehmen kann. Damit ergibt sich durch Auflésen nach N und unter Einfiihrung
von Ny

T\ 2

An Hand der oben hergeleiteten Formeln kénnen fiir spezielle Lagerungen die Losungen
der ersten Eigenform ermittelt werden. Die bekanntesten vier sind die Euler’schen Knick-
falle? (siche dazu Anhang A.2). Mit der Einfithrung der Knicklinge sz = 3 - [ kann eine

allgemein giiltige Formel fiir die Knicklast Ny,.;; = % angegeben werden.
k

Die Versagensgrenzen zufolge Stabilitdt wurden nachfolgend fiir ein Druckglied mit
der Betongiite C12/15 und dem dazugehorigen E-Modul laut EN 1992-1-1 sowie fir ein
Druckglied aus UHPC mit einer Betonfestigkeit von f.. = 150N/mm? und einem E-Modul
von E., = 50.000N/mm? laut AFGC/SETRA-Richtlinie verglichen. Dazu wurde der

dimensionslose Schlankheitsgrad A = sy, - \/g herangezogen und mit der Knickspannung

2, .
Orit = ’T/\—QE verglichen.

Das nachfolgende Diagramm 3.5 zeigt die Knickkurven der beiden Materialien. Weitere
Knickkurven sind im Anhang A.2 ersichtlich.

Spannungen ¢ UHPC Spannungen o C12/15
[N/mm?] [N/mm?]
175 14
@ UHPC Materialversagen @ C12/15
\ Kickversagen|
Y. von C12/15
\ L
125 3 @ 10
\
\\
100 \ -8
N = UHPC
. - = C12/15
75 L6
@ Kickversagen
50 von UHPC 4
@ kein Knicken
kein Materialversagen
25 -2
Avapc = 55
A012{15 == 150
0 | . ‘ O | 0
0 40 80 120 160 200

Schlankheitsgrad A [-]
Abb. 3.5: Sigma-Lambda-Diagramm fiir C12/15 und UHPC

?benannt nach Leonhard Euler 15.04.1707 - 07.09.1783
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Das obige Diagramm ist in 5 Bereiche unterteilt. Der Bereich 1 zeigt, dass kein Materi-
alversagen und keine Knickgefahr vorherrschen. Im 2. Bereich wird das Materialversagen
von UHPC beschrieben. Dabei tritt bis zur Schlankheit von A = 55 keine Knickgefahr
auf. Die Bereiche 2 und 3 beschreiben das Materialversagen fiir C12/15. Knickgefahr tritt
hier ab A = 150 auf. Bereich 4 und 5 beschreiben die Eulerhyperbel des Knickversagens je
nach Material. Es ist sehr gut zu erkennen das bei hohen Festigkeiten eher eine Knick-
gefahr vorherrscht als bei niedrigeren. Vergleicht man im obigen Diagramm die beiden
Materialien bei gleicher Schlankheit von A = 100, so kommt man zum Ergebnis, dass
eine UHPC-Stiitze bereits bei einer Spannung von rund o = 50N/mm? zufolge Knicken
versagen wiirde. Bei einer Stiitze aus C12/15 mit der gleichen Schlankheit wiirde hingegen
Materialversagen eintreten. In der nachfolgenden Tabelle 3.1 sind die Auslastungswerte
der Betondruckfestigkeit fiir die Schlankheit von A = 100 aufgestellt.

Tab. 3.1: Knickdiagramm Auswertung bei A = 100

Beton A for [N/mm?] E-Modul [N/mm?] o [N/mm?] Auslastung in [%)]

C12/15 100 12 27.000 12 100
UHPC 100 150 50.000 49,35 32,90

Wie in Tabelle 3.1 gut zu erkennen ist der Ultrahochleistungsbeton aufgrund des
Versagens durch Knicken nur zu einem % ausgenutzt.

Aufgrund dieser Uberlegung wird nachfolgend untersucht, ob der Einsatz von UHPC fiir
die Herstellung von schlanker Druckstédbe im Hochhausbau tiberhaupt sinnvoll ist. Dazu
wird untersucht, ob bzw. ab welcher Hohe ein UHPC Druckglied mit der Mindestabmessung
nach EN 1992-1-1 stabilitatsgefahrdet ist.

lNkrit

Randbedingungen: ||>0 —
. h
UHPC b
1
o fea= Jek - B0 100 N/mm?
’Yc 17 5 b X l

Abmessungen b x h = 20 x 20 cm (Min-
destabmessung fiir Druckglieder nach EN
1992-1-1)

E. = 50.000 N/mm? H

Abb. 3.6: Statische Systemskizze
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Die Abmessungen beziehen sich auf das Mindestmafl von Stiitzen laut EN 1992-1-1.

A, =b-h=20-20 = 400cm?
_b-h® 20208
12 12

I. = 13.333, 3em*

Omaz = fea = 10,0kN/cm?

. F . F
Okrit — ISV =\ = e
72 - 5.000
A=, ——— =70,25[—
10,0 250
[A, A
Ic

= —— =
400
13.333,3

le'ck = 405, 98cm = 4, 06m

70,25

Somit kommt es bei einer unbewehrten UHPC-Stiitze mit den Mindestabmessungen
nach EN 1992-1-1 bei einer Hohe von zirka 4,00 m zu einem Stabilitatsproblem. Dieser
Wert kann als auf der sicheren Seite gelegen angesehen werden, da sich durch Einlegen
einer Bewehrung die Steifigkeit verbessert. Ein Einsatz von schlanken UHPC-Stiitzen im
Hochhausbau erscheint demnach aus dieser Perspektive zielfiihrend.
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3.3 Variantenvergleich von Stiitzen

3.3.1 Allgemein

Im folgenden Kapitel soll das Optimierungspotential von Stahlbetondruckgliedern durch
den Einsatz von Hochleistungsmaterialien aufgezeigt werden. Aufbauend auf den oben
ermittelten Grundlagen werden vier unterschiedliche Stiitzentypen miteinander verglichen.
Als Vergleichsobjekt dient eine Stahlbetonstiitze mit einer Festigkeit von C50/60 und
einem Betonstahl B 550. Die Last wird als konstant angesehen und der Bewehrungsgrad
bzw. die Abmessungen werden optimiert und substituiert.

3.3.2 Berechnungsannahmen und konstruktive Durchbildung nach [15]

Die konstruktive Regelung in EN 1992-1-1 definiert eine Stiitze anhand der geometrischen
Abmessungen. So muss die Abmessung h mindestens das Vierfache der kleineren Abmes-
sung b betragen. Weiters definiert wird eine Mindestabmessung von 20 x 20 c¢m fiir eine
Betonstiitze. Um eine ausreichende Duktilitat und ein plétzliches Versagen zu verhindern,
diirfen Stiitzen nicht unbewehrt ausgefithrt werden. Fiir die Ermittlung der Mindestbeweh-
rungsflache A; i, sieht EN 1992-1-1 zwei unterschiedliche Herangehensweisen vor. Dabei
ist der groflere Wert von Formel 3.23 mafigebend.

0,10 - Ngg
A min = mazx Jya mit (3.23)
0,002 - A,

Ngg ... Bemessungswert der Normalkraft
fyd ... Bemessungswert der Streckgrenze der Bewehrung
A, ... Flache der Betonkubaturen

Weiters wird auch eine Maximalbewehrung A 4, laut EN 1992-1-1 definiert. Diese
Bewehrungsfliache ist abhéngig von der Betonfliche und wird mit Hilfe von 3.24 ermittelt.

0,04 - A, ... auBlerhalb des Stofbereiches
s,max — (324)

0,08 - A, ... im Stolbereich
Konstruktiv muss in polygonalen Flachen in jeder Ecke mindestens ein Stab liegen. In
Kreisquerschnitten sind mindestens 4 Langsstiabe zu verlegen.
Die Querbewehrung fiir Stiitzen, meist Wendel, Biigel oder Schlaufen, hat mindestens ein

Viertel des grofiten Stabdurchmessers der Stiitzenlangsbewehrung zu sein. Der Abstand
der Querbewehrung darf den Wert von s ¢mq, nicht iiberschreiten.

das 20-Fache des kleinsten Stabdurchmessers der Langsbewehrung

Seltmaz = Muin { der kleinsten Seitenlange der Stiitze
400 mm
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Theorie II. Ordnung:

Die Auswirkung von Th. II. O. miissen nur dann beriicksichtigt werden, wenn sie die
Stabilitdt des Bauwerks betrachtlich beeinflussen oder wenn aufgrund Th. II. O. ein
Tragfahigkeitsverlust des Querschnittes eintritt.

Unter bestimmten Voraussetzungen und Einhaltung von Grenzwerten darf auf die
Theorie II. Ordnung verzichtet werden. Ein Kriterium fiir die Vernachlassigung der Theorie
IT. Ordnung ist die Schlankheit A\ eines Bauteils. Liegt dieser Wert unter dem Grenzwert
Aiim, konnen alle Nachweise nach Theorie I. Ordnung gefithrt werden. Fiir eine Berechnung
von gedriickten Bauteilen nach Theorie II. Ordnung wird auf Kapitel 5.8 [14, S. 69|
EN 1992-1-1 verwiesen. Fiir vorliegende Beispiele wird von zentrisch gedriickten Staben
ausgegangen, somit muss die Theorie II. Ordnung nicht berticksichtigt werden.

Zeitabhangiges Verhalten: Kriechen und Schwinden sind vorwiegend abhéngig von der
Umgebungstemperatur bzw. Umgebungsfeuchte, Kubaturen und Grofle des Bauteils sowie
von der Zusammensetzung des Betons. Kriechen ist weiters abhéngig von der erstmaligen
Belastung sowie von Kurz- oder Langzeitbelastungen. Die Kriechdehnung von Beton darf
laut EN 1992-1-1 mit nachfolgender Formel berechnet werden:
O-C

Ecc(00,t9) = p(00, 1) - oA (3.25)
mit:
(00, 1p) ... Kriechzahl
Oc ... konstante Druckspannung im Beton < 0,45 - fox (o)
E. ... Tangentenmodul F£. = 1,05 E,,

Die Ermittlung der Kriechzahl fiir Normalbeton erfolgt anhand der Diagramme in
Bild 3.1 von EN 1992-1-1. Fiir UHPC wird hingegen ein Kriechbeiwert von ¢ = 0,8 laut
Betonkalender [8] angenommen, da sich gezeigt hat, dass hochfeste Betone viel geringere
Kriechumlagerungen aufweisen.

3.3.2.1 Lastverteilung zum Zeitpunkt t = oo

Wie im Kapitel 3.2 gezeigt, entsteht zwischen Beton und Bewehrung ein Gleichgewicht. Die
Kraft im Beton bzw. Stahl ist abhéngig von den Festigkeiten, vom E-Modul und dem Be-
wehrungsgrad. Durch Kriechumlagerungen éndert sich dieses Verhéltnis. Das nachfolgende
Diagramm zeigt das Verhéltnis zwischen Kraft im Beton zu Kraft im Stahl in Abhéngigkeit
vom Bewehrungsgrad vor und nach Kriechumlagerungen. Durch die Kriechumlagerungen
wird der Beton entlastet und der Stahl erfihrt eine Druckvorspannung, was zu einer
Erhohung der Last in der Bewehrung fiihrt. Durch dieses Materialverhalten kann der
Bewehrungsstahl bis zur Fliegrenze ausgenutzt werden.

Das nachfolgende Diagramm 3.2 zeigt die Kraftumlagerung in einer Stiitze mit der Beton-
giite C50/60 und Betonstahl B 550 in Abhéngigkeit vom Bewehrungsgrad.
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20
18.5
== Last zum Zeitpunkt t = 0
6 =eo— Last zum Zeitpunkt t = oo
1 41
& 12
N;
8 1
4 1
1.42 1.16 0.97
0.20
0 1 1 : : ‘
0 0.04 0.08 0.12 0.16 0.2

[
Dia. 3.2: Kraftumlagerung durch Kriechen von Beton C50/60 auf Betonstahl B 550
Alle weiteren hier vorgestellte Varianten sind analog zu 3.2 im Anhang unter A.1
dargestellt.

3.3.3 Stiitze aus Beton C50/60 und Betonstahl B 550

Fir das nachfolgende Beispiel wird angenommen, dass keine Knickgefahr vorherrscht.
Weiters wird vorausgesetzt, dass die einwirkende Druckkraft zentrisch ohne jegliche Im-
perfektionen im Schwerpunkt wirkt. Die Dehnungen sind tiber dem gesamten Querschnitt
gleichméaBig verteilt (siche dazu Kapitel 3.2).
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NEga
Gegeben: \/
——
e Material: 04|
— Beton: C50/60 Schnitt A:
H
— Stahl: B 550 B =
d
e Abmessung: !
l * |d
— BxH = 1,00 m x 1,00 m B
— L
o Sicherheitsbeiwerte: NI VNN dq
— v =1,50 V
Ye A,
—7s=1,15
Gesucht: As,erf’ Ac,Neua As,Neu _?_ 8

Abb. 3.7: Berechnung der erforderlichen Bewehrung

Mit Formel 3.24 laut EN 1992-1-1 zur Ermittlung der maximalen Bewehrung kann
aufbauend auf dieser Erkenntnis die maximale aufnehmbare Kraft ermittelt werden.

g =5 = 2,00%0

A.=1,0-1,0 =1,00m? = 10.000cm?
Agmaz = 0,08 - A, = 800cm?

Agmin = 0,002 - A, = 20cm?

Die Bewehrung wurde mit A, = 400 em? gewihlt. Damit ergibt sich ein Bewehrungsgrad
von p; = ﬁ—z = 0,04 [-]. Die E-Module wurden laut EN 1992-1-1 iibernommen und betragen
E.n = 37.000 N/mm? fir Beton und E; = 200.000 N/mm? fiir Stahl. Somit kann das
Verhaltnis der Elastizitdtsmodule mit ap = ELZ; = 5,405 [-] angegeben werden. Um die
maximal aufnehmbare Kraft zu ermitteln, ergeben sich die Bemessungsfestigkeiten mit:

550
04 = Ey - g, = 200.000 - 0.002 = 400N/mm?* < f,q = 115 = A78, 26N /mm?
Oeq = Jor _ 150 = 33,33N/mm?
Ve )

NRdmar = Osa * As + 0cq - Ac = 40kN/cm?* - 400em? + 3,33kN/em? - 10.000em?
Nramae = 49.333, 33k N
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Fiir die weiteren Berechnungen wird davon ausgegangen, dass 60% der maximal aufnehm-
baren Kraft als kriechwirksame Gebrauchslast auftritt. Somit ergibt sich eine Last von
NEggs = 0,6 - Npamaez = 0,6 -49.333, 33 = 29.600kN. Die einwirkende Kraft Ng ., verteilt
sich im Beton und im Stahl laut nachfolgenden Gleichungen (siehe dazu auch 3.2).

Np.oe 29.600
Nogs = —— 28 — — 24.338kN
T 1y ap-p 145,405 0,04
ag - P 5,405 - 0,04
Nyos = Npags - — 11 = 29.600 - = 5262k N
g BOas 1 g - 1+ 5,405 - 0,04

Aufgrund der Beschrankung der Dehnungen laut EN 1992-1-1 von 2,00 %o beginnt der
Stahl nicht zu fliefen (epg = % = 820 _ 9 391%0) und wére somit unwirtschaftlich. Um
in weiterer Folge den Stahl besser auszunutzen, wird durch Hilfe von Kriechumlagerungen
ein neues Gleichgewicht ermittelt. Dabei wird ein Relaxationsbeiwert pr wird mit 0,8 und
die Kriechzahl ¢ mit 1,5 eingefiihrt. Durch die Beriicksichtigung von pr und ¢ ergibt sich
eine Lastumlagerung AN, zum Zeitpunkt t = oo von:

AN :_NE,qs'SO'&E'pl' 1
a3 (1+ag-m) l+ag-p-(L+p-9p)
29.600-1-5,405-0,04 1
ANc7q8:— ) bl

145,405-0,04  1+5,405-0,04- (1+0,04-0,8)
AN, 4 = —5349kN

Die ermittelte Last AN, wandert vom Beton zum Stahl und ergibt ein neues Gleichgewicht
im Druckglied. Dadurch wird der Beton entlastet und der Stahl belastet, somit entsteht
eine Druckvorspannung im Stahl. Die Umlagerung zum Stahl und die Wiederbelastbarkeit
des Betons ergeben sich mit:

N 5349
= a5 _ — _0,00014[—
el = A TE_ 10.000 - 3700 -]
AN, .. 534
cor o _ 039 0067

T A, E,  400-20.000

Somit ergibt sich eine Druckstauchung von Ae = e, + 51 = 0,14 + 0,67 = 0, 81%.
Durch die Stauchung nach EN 1992-1-1 von 2,00%0 und der Stauchung durch die Umla-
gerung ergibt sich eine neue Stauchung im Stahlglied von ey, = 2,81%0. Infolge dieser
Umlagerung kann im néchsten Schritt der Betonquerschnitt optimiert werden, wenn von
einer konstanten Beanspruchung Ngg = Npgmaes ausgegangen wird. Durch die Bedin-
gung eines konstanten Bewehrungsgrades von 4% kommt es durch die Optimierung des
Betonquerschnittes automatisch zu einer Anpassung der Bewehrungsfliche. Mit diesen
neuem Querschnittsgeometrie kann der Berechnungsablauf erneut gestartet werden. Damit
beginnt ein iterativer Prozess, der abgeschlossen ist, wenn in zwei aufeinander folgenden
[terationsschritten die Querschnittsoptimierung vernachléassighar gering ist.

NRd,maw = NRd,max,neu = 49.333 = fcd : Ac + Es . As . Min(gNeu; EFG)
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Durch Anpassen der Betonfliche A. ergibt sich mit dem bereits erwahnten Bewehrungsgrad
p; ein neues Gleichgewicht, das zu einer optimierten Querschnittsfliche des vorliegenden
Beispiels fiihrt. Die neue ermittelte Beton- und Stahlflache ergibt sich somit zu:

A New = 9403cm?
A New = 376cm®

Die Einsparung der Betonfliche betrigt rund 600 ¢cm?, durch die Abhingigkeit des Be-
wehrungsgrades von 4% wird eine Bewehrungsfliche von 24 ¢m? eingespart. Die obige
Berechnung und die dazugehorigen Iterationsschritte wurden mit Hilfe der Zielwertsuche
im Excel durchgefithrt (siche Anhang B.1.1).

3.3.4 Stiitze aus UHPC und Betonstahl B 550

Um die unterschiedlichen Stiitzentypen vergleichen zu konnen, wird die einwirkende Kraft
von Ngdmar = 49.333, 33kN beibehalten und der Querschnitt dahingehend angepasst. Die
Annahmen werden wie in Kapitel 3.3.3 (Referenzstiitze C50/60 und B 550) iibernommen.

lN Ed

Gegeben:
5
e Material: (4‘
— Beton: UHPC Schnitt A:
H
— Stahl: B 550 B —
d
o Abmessung: 7_ !
z
— BxH = 0,65 m x 0,65 m ! B *od
S Zs
e Sicherheitsbeiwerte: a_ ) A A / dq
— v =1,50 V
Ve A,
- v =1,15
Gesucht: As,erf’ Ac,Neuv As,Neu _(I)_ 8

Abb. 3.8: Berechnung der erforderlichen Bewehrung

Die Bewehrungfliche wurde mit A, = 170 cm? ermittelt, damit ergibt sich ein Beweh-
rungsgrad von p; = ﬁ—z = 0,04 [-]. Das E-Modul fiir UHPC wurde aus der AFGC/SETRA-
Richtlinie [2] ibernommen und betrégt E., = 50.000 N/mm?  der E-Modul fir Beweh-
rungsstahl laut EN 1992-1-1 betragt E; = 200.000 N/mm?. Somit kann das Verhéltnis der
FEs

e =400 [] angegeben werden.

Elastizitdtsmodule mit ap =
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Um die maximal aufnehmbare Kraft zu ermitteln, ergeben sich die Bemessungsfestigkeiten
mit:

550
1,15

0sqa = E, -5 = 200.000 - 0.002 = 400N /mm? < fyd =

5 150
Oed = Jer _ = = 100, 00N /mm?

(& Y

= 478,26 N/mm?

Nedmaz = Osd - Asmaz + Ocd - Ac = 40kN/cm? - 170cm? + 10kN/cm? - 4253cm?
Ntz = 49333, 33K

Fir die weiteren Berechnungen wird auch wie in Kapitel 3.3.3 davon ausgegangen, dass
60% der maximalen aufnehmbaren Kraft kriechwirksam ist. Somit ergibt sich eine Last mit
NEggs = 0,6 - Npamaez = 0,6 -49.333, 33 = 29.600kN. Die einwirkende Kraft Ng ., verteilt
sich im Beton und im Stahl laut nachfolgenden Gleichungen:

N gs 29.
Npge = ——28° = 9600 _ o5 517
’ 1—|—aE«pl 1—|—4,000,04
ag - P 4,00-0,04
Nyos = Npgs - ———— = 29.600 - = 4083kN
& B 4 ap -y 144,00-0,04

Aufgrund der gleichen Problematik wie in Kapitel 3.3.3 beschrieben, wird mit Hilfe der
Kriechumlagerungen eine neue Stahldehnung berechnet. Die Kriechzahl ¢ von UHPC
wird auf 0,8 angepasst. Der Relaxationsbeiwert bleibt unverandert mit pgr = 0,8. Dadurch
ergeben sich nachfolgende Werte:

AN, — Negs-9-op-p 1
o A4+ag-p) 14+ag-p-(1+p-9)
29.600-1-4,00-0,04 1
ANc7qS:— bl bl

1+4,00-0,04  144,00-0,04-(1+0,04-0,8)
AN, 45 = —2587kN

Wie auch im vorherigen Beispiel kommt es zu einer Kriechumlagerung. Dabei ergeben sich
folgende Werte:

AN, 9587
= as _ — _0,00012[—
Sl = A E..  10.000- 3700 -]
AN, .. 9587
Eu 05 — —0,00076]]

T A,-E,  400-20.000

Somit ergibt sich eine Druckstauchung von Ae = e,.14¢51 = 0,124-0, 76 = 0, 88%0 und eine
neue Stauchung in der Bewehrung von ey., = 2,88%0. Auch hier kann eine Optimierung
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des Querschnittes durchgefithrt werden. Die neu ermittelte Beton- und Stahlfliche ergeben
sich somit zu:

A New = 4141em?

Aq New = 166em?

Die Einsparung der Betonfliche betrigt 112 em? und die Einsparung der Bewehrungsfliche
4 ¢m?. Die obige Berechnung und die dazugehorigen Iterationsschritte wurden mit Hilfe
der Zielwertsuche im Excel ermittelt (siehe Anhang B.1.1).

3.3.5 Stiitze aus Beton C50/60 und SAS 670/800

Auch hier gelten die gleichen Voraussetzungen und Annahmen wie im Kapitel 3.3.3 und
3.3.4. Wie bereits erwéahnt, darf der Bewehrungsgrad bei hochfestem Stahl SAS 670/800
bis auf 20% erhoht werden. Durch diese betrachtliche Steigerung gegeniiber normaler
Bewehrung von 8% im Stofbereich, kann der Betonquerschnitt weiter optimiert werden.

NEq
Gegeben: \J
5
o Material: (4|
— Beton: C50/60 Schnitt A:
H
— Stahl: SAS 670/800 =

dq

e Abmessung: 7_
l B s 1d

— BxH = 1,00 m x 1,00 m
S Zs
e Sicherheitsbeiwerte: a_f AA / dq
— v =1,50 V
’yC As
— =115
Gesucht: A ney, As New -9 f g

Abb. 3.9: Berechnung der erforderlichen Bewehrung

Die Bewehrung wurde mit A, = 400 cm? gewihlt. Damit ergibt sich ein Bewehrungsgrad
von p; = 1‘2—2‘ = 0,04 [-]. Die E-Module wurden laut EN 1992-1-1 iibernommen und betragen
E.n = 37.000 N/mm? fir Beton und E; = 200.000 N/mm? fiir Stahl. Somit kann das
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Es

Verhaltnis der Elastizitdtsmodule mit ap = g = 5,405 [-] angegeben werden. Um die
maximal aufnehmbare Kraft zu ermitteln, ergeben sich die Bemessungsfestigkeiten mit:

670
0s4 = B, - g, = 200.000 - 0.002 = 400N/mm?* < f,q = T =082 61N/mm?
fckz 20 2
ed = — = = 33, 33N
Ocd v 15 /mm

NRdmazr = Osq - As + g+ Ae = 40kN/em? - 400em? + 3, 33kN/em? - 10.000cm?
Nramaz = 49.333, 33k N

Die maximale aufnehmbare Kraft ohne Umlagerungen betragt, wie in den vorherigen
Beispielen Ng s = 0,6 - Npgmaz = 0,6 - 49.333, 33 = 29.600kN. Wiirde keine Umlagerung
berechnet werden, wéare die Tragfidhigkeit trotz der Verwendung des hochfesten Stahls
gleich wie im Beispiel 3.3.3. Der Relaxationsbeiwert pp betragt 0,8 und die Kriechzahl ¢
wird wie auch in Beispiel 3.3.3 mit 1,5 angenommen. Aufgrund der gleichen Vorgehensweise
wie in Kapitel 3.3.3, werden in weiterer Folge nur mehr Endergebnisse angegeben.

Negs = 24.338kN
N, gs = 5262kN
AN, 45 = —5349EN
Ae =0, 81%0

In den Optimierungsschritten zeigt sich der groie Vorteil eines SAS 670/800 gegeniiber
einem herkommlichen Bewehrungsstahl. Wie bereits Eingangs erwahnt, kann der Be-
wehrungsgrad auf 20% erhoht werden. Somit kommt es zu einer weiteren Optimierung
des Querschnittes. Durch die Erhohung des Bewehrungsgrades von 4% auf 20% und der
erhohten Flieidehnung von epg = fya . 58261 2,913%0 wurden die nachfolgenden

Es  200.000
Werte ermittelt.

Negs = 14.223EN
Ns s = 15.37TkN
AN, 45 = —6827TkN
Ae =1, 08%0

Enew = 3, 08%0

Dabei gilt auch wie in den vorherigen Beispielen die nachfolgende Bedingung:

NRd,maac = NRd,max,neu = 49.333 = fcd : Ac + Es : As : Min<€Neu; 5FG>
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Durch Anpassen der Betonfliche A, und dem Bewehrungsgrad p; auf 20% ergeben sich
die nachfolgenden Werte:

A New = 3292em?
Aq New = 658cm?

In Vergleich zu Beispiel 3.3.3 kann durch Verwendung von SAS 670/800 und dem erhohten
Bewehrungsgrad, die Betonfliche um 6111 ¢m? reduziert werden. Die Bewehrungsfliche
erhoht sich jedoch um 282 c¢m?. Die obige Berechnung und die dazugehérigen Iterati-
onsschritte wurden mit Hilfe der Zielwertsuche im Excel durchgefiihrt (siehe Anhang

B.1.1).

3.3.6 Stiitze aus UHPC und SAS 670/800

Auch hier gelten die gleichen Voraussetzungen und Annahmen wie in den vorherigen
Kapiteln. Die Querschnittsabmessungen wurden wie in 3.3.4 an die einwirkende Kraft von
NEdmaz = 49.333,33kN angepasst.

lNEd
Gegeben:
—5—
o Material: Oj|
— Beton: UHPC Schnitt A:
H
— Stahl: SAS 670/800 0 ¢
d
e Abmessung: 7_ !
Zs
~ BxH = 0,52 m x 0,52 m l B - . d
o Sicherheitsbeiwerte: Al A A / dq
— 5 =1,50 J V
— =115 )
Gesucht: A Neyw, As Neu - 8

Abb. 3.10: Berechnung der erforderlichen Bewehrung

Die Bewehrungfliche wurde mit A, = 548 ¢m? ermittelt, damit ergibt sich ein Beweh-
rungsgrad von p; = i—i = 0,20 [-]. Der E-Modul fir UHPC wurde aus der AFGC/SETRA-
Richtlinie [2] iibernommen und betriagt E., = 50.000 N/mm?, der E-Modul fiir Beweh-
rungsstahl laut EN 1992-1-1 betragt F; = 200.000 N/mm?. Somit kann das Verhéltnis der

Elastizitdtsmodule mit ap = EEm = 4,00 [-] angegeben werden.
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Um die maximal aufnehmbare Kraft zu ermitteln, ergeben sich die Bemessungsfestigkeiten
mit:

670
1,15

0sqa = E, -5 = 200.000 - 0.002 = 400N /mm? < fyd =

5 150
Oed = Jer _ = = 100, 00N /mm?

(& Y

= 582, 61N/mm?

Nedmaz = Osd - Asmaz + Ocd - Ac = 40kN/cm? - 548cm? + 10kN/cm? - 2704cm?
Ntz = 49333, 33K

Die kriechwirksame Gebrauchslast betrdgt, wie in den vorherigen Beispielen Ng .5 =
0,6 - Nramaz = 0,6 -49.333, 33 = 29.600kN. Der Relaxationsbeiwert pr betragt 0,8 und
die Kriechzahl ¢ wird wie auch in Beispiel 3.3.6 mit 0,8 angenommen. Aufgrund der
Ahnlichkeit der Rechenschritte mit den vorherigen Beispielen, werden in weiterer Folge
nur mehr Endergebnisse angegeben.

Ny = 16.444kN
N,y gs = 13.156kN
AN, 45 = —4552kN
Ae = 0,90%0

ENeuw = 2,90%0

Die neue ermittelte Beton- und Stahlfliche ergeben sich somit zu:

A New = 2286cm?
As New = 457em?

Die Einsparung der Betonfliche betrigt 445 cm? und die Einsparung der Bewehrungsfliche
91 em?. Die obige Berechnung und die dazugehérigen Iterationsschritte wurden mit Hilfe
der Zielwertsuche im Excel durchgefiihrt (siche Anhang B.1.1).
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3.3.7 Vergleich der berechneten Stiitzen
3.3.7.1 Auswertung: Optimierte Querschnitte

Es wurden vier unterschiedliche Stiitzen-Varianten berechnet und optimiert. Die einwir-
kende Kraft Nggmq wurde fir alle Stiitzen konstant angenommen. Weiters wurde mit
einer Betonfestigkeit von C50/60 und mit einer Kriechzahl von ¢ = 1,5 und bei UHPC
mit einer Kriechzahl von ¢ = 0,8 gerechnet. Der Relaxationsbeiwert pr = 0, 8 ist fiir alle
vier Varianten konstant. Weiters ist darauf hinzuweisen, dass in den obigen Beispielen alle
Stiitzen bis zur maximalen Traglast beansprucht und fiir den hochsten Bewehrungsgrad
optimiert wurden. In der nachfolgenden Tabelle 3.2 sind die Ergebnisse der einzelnen
Varianten ausgewertet. Um das wirtschaftliche Potential der Querschnittsoptimierungen
aufzuzeigen, wurde in weiterer Folge eine Kostenersparnis infolge der Materialreduktion
errechnet. Dabei wurde fir die Herstellungs-, Material- und Mietkosten Durchschnittswerte
herangezogen. Die Werte sind daher sehr schwankungsanféllig und somit nur als Richtwerte
zu verstehen, die individuell an geplante Ausfithrungsbeispiele anzupassen sind. Aufgrund
der groflen Materialeinsparungen und der dadurch gewonnenen Mehrflache sind deutliche
Kostenersparnisse bei Stiitzen aus Hochleistungsmaterialien gegeniiber herkommlichen
Stiitzen moglich.

Tab. 3.2: Auswertung der vier Stiitzentypen

) C50/60 UHPC  C50/60 UHPC
Stiitzen B550 B 550 SAS 670/800 SAS 670/800
Abmessung vor Umlagerung [cm] 100 x 100 65 x 65 100 x 100 52 x 52
Betonfliche vor Umlagerung [cm?] 10000 4225 10000 2704
Bewehrungsfliche vor Umlagerung [cm?] 400 170 400 170
Bewehrungsgrad [%)] 4 4 20 20
Abmessung nach Umlagerung [cm)] 97 x 97 64 x 64 57 x 57 47 x 47
Betonfliche nach Umlagerung [cm?] 9403 4141 3292 2286
Bewehrungsfliche nach Umlagerung [cm?] 376 166 658 457
Herstellungskosten[€ /1fm] 420 535 324 385
Flichengewinn pro Stiitze [m?] 0 0,531 0,616 0,720
Gewicht [t/1fm] 221 0,98 0,80 0,53
Zusétzliche Mieteinnahmen [€/Jahr] 0 838 1366 1494
Gewichtersparnis [t/1fm] 0 1,23 1,41 1,68
Gesamtersparnis in [€] 0 723 1462 1529

Jede Stiitze in Abbildung 3.11 kann eine Last von 49.333,33 kN iibertragen. Ausgehend
von der Referenzstiitze in Grafik 1 wurden fiir die weiteren Querschnitte Optimierungsschrit-
te durchgefiihrt. Vergleicht man die Referenzstiitze mit der Stiitze in Grafik 2, so kommt
es trotz hoherer Herstellungskosten zu einer Gesamtersparnis. Die Ersparnis resultiert aus
den zusatzlichen Mieteinnahmen der gewonnenen Fliche. Auch die Herstellungskosten
konnten fiir die Stiitzen in Grafik 3 und 4 reduziert werden. Die Kosteneinsparung ist
trotz der hoheren Materialkosten im Vergleich zur Referenzstiitze auch hier auf die grofie
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Flachenreduzierung zuriickzufithren. Die grofiten Gesamtersparnisse konnen mit der Stiitze
4 erzielt werden.

@ C50/60 u. BSt550

¢ 100 cm JP' @UHPC u. BSt550
- ¢ 64 cm 4)_
-5
g
o
o
o
— g
()
<
Nej
' e
12250 4250
14240 840

(3) €50/60 u. $AS670/800
(1) UHPC u. SAS 670/800

57 cm
¢ ¢' 47 cm

& # :

g 2

3 5

_(')_
12075 475
8250 12263, 5

Abb. 3.11: Vergleich unterschiedlicher Stiitzentypen (Ngq = 49.333 kN)



Kapitel 4

Kraftdurchleitung in Stiitzen-Deckenknoten

4.1 Stand der Technik

4.1.1 Allgemein

Die Durchleitung konzentrierter Lasten aus der Stiitze durch die Decke stellt den Ingenieur
vor Probleme. Die derzeit am héufigsten diskutierten Probleme sind komplizierte Beweh-
rungsfithrung, dreiaxiale Spannungszustinde, Stiitzenaufweitungen, zusétzliche Einbauteile,
ete. (siche dazu [13]). Je nach Ausfithrungsvariante ergibt sich im Stiitzen-Deckenknoten ein
komplexer Spannungszustand der nur sehr schwer mechanisch abbildbar ist. Aufgrund der
Komplexitat und der Anwendungshéaufigkeit von Stiitzen-Deckensystemen im Hochbau ist
dieses Thema immer wieder Gegenstand der Forschung. Einige in den letzten Jahrzehnten
ver6ffentlichten Arbeiten sind in [13] zusammengefasst und erlautert. Dabei werden Vor-
und Nachteile sowie die Ergebnisse von Deckenknoten beschrieben. In dem nachfolgenden
Unterkapitel wird auf ausgewéahlte Forschungsberichte eingegangen und in weiterer Folge
auf bestehende Literatur verwiesen.

4.1.2 Ausfithrungsmoglichkeiten von Stiitzen-Deckenknoten

Eine typische Ausfiihrung von Stiitzendeckenknoten ist in Abb. 4.1 (1) fir eine Ortbe-
tonbauweise bzw. in 4.1 (2) fiir eine Fertigteilbauweise zu sehen. Im Regelfall wird die
Stiitze in hoher festem Beton als die Flachdecke ausgefiihrt. Dadurch kann es vor allem
bei groflen Festigkeitsunterschieden zu einem Versagen des Flachdeckenbetons kommen.
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Abb. 4.1: Unterschiedliche Deckenknoten Varianten adaptiert von [10]

Es existieren mehrere Moglichkeiten die Tragfahigkeit des Deckenknoten zu erhohen.
Dabei kann man zwischen der Erhéhung der Flachdeckendruckfestigkeit wie in 4.1 (3) und
(4) abgebildet oder durch der Kraftdurchleitung mithilfe von Einbauteilen wie in 4.1 (5)
und (6) dargestellt unterscheiden. In 4.1 (3) wird durch lokalen Einsatz von hochfestem
Beton die Tragfiahigkeit erhoht, in 4.1 (4) hingegen wird eine Umschniirrungsbewehrung
im Deckenknoten eingelegt und somit ein mehraxialer Spannungszustand erzeugt, der sich
gunstig auf das Tragverhalten auswirkt. Abbildung 4.1 (5) zeigt die Verstarkung mittels
Stahleinbauteil bzw. in 4.1 (6) mit Betoneinbauteil.



4 Kraftdurchleitung in Stiitzen-Deckenknoten 53

Ist-Zustand SAH-Losungen, Beispiele
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Abb. 4.2: Deckenknotendetails mit hochfester Stahlbetonbewehrung (SAS 670/800) [7]
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Die in Abb. 4.2 dargestellten Stiitzen-Deckenknoten kénnen als Weiterentwicklung der
Deckenknoten aus 4.4 und 4.1 verstanden werden. Dabei werden spezielle Losungen fiir
die Verwendung von SAS 670/800 dargestellt.

4.2 Stand der Normung

Im Gegensatz zu Europa gibt es fiir Australien, Kanada und USA eine normative Regelung
von Deckenknoten im Hochbau. In allen drei Léndern werden unterschiedliche Bemessungs-
konzepte verwendet. Die européische Normung ist hinsichtlich von Stiitzen-Deckenknoten
noch sehr zurtickhaltend und verweist auf die EN 1992-1-1 Kapitel 6.7 Teilflichenbelastung
[14]. Alle Bemessungsansétze sind aufgrund von teilweise nicht beriicksichtigten Faktoren
wie zum Beispiel Deckenbelastung, h/c-Verhiltnis ! oder dreiaxiale Festigkeit von Beton
kritisch zu hinterfragen.

4.2.1 US-Amerikanische Norm: ACI 318-14 [1]

Im Kapitel Ubertragung der azialen Stiitzenlast durch die Decke® werden, sobald die
Betonfestigkeit der Stiitze f.. das 1,4-Fache der Betonfestigkeit der Decke iibersteigt, drei
Bemessungsvarianten vorgeschlagen.

e Die erste Variante ist eine rein konstruktive Ausbildung des Deckenknotens. Wenn im
Deckenbereich statt der niedrigeren Deckenbetonfestigkeit die gleiche Betonfestigkeit
der Stiitze verwendet wird, sind keine weiteren Nachweise erforderlich. Der hoherwer-
tige Stiitzenbeton muss mindestens 2ft, also etwa 60 cm breiter als die Stiitze sein
und die gleiche Stérke wie die Decke aufweisen.

!Deckendicke zu Stiitzenbreite
2Im Original: Transfer of column axial force through the floor system
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e In der zweiten Variante wird vorgeschlagen, die Bemessung mit der niedrigeren
Deckenfestigkeit durchzufiihren und im Deckenanschlussbereich je nach Erfordernis
eine Verstarkung mit vertikalen Diibeln und Spiralen vorzunehmen.

o Als letzte Variante wird ein Verhéaltniswert fiir die Festigkeit der Betondecke defi-
niert. Dabei werden 75% der Stiitzenfestigkeit mit 35% der Deckenfestigkeit addiert
und als neue effektive Festigkeit fiir die Decke angegeben. Dieser Wert darf die
Stiitzenfestigkeit und die 2,5-fache Deckenfestigkeit nicht iibersteigen.

fee
o =0,75-f 40,35 f 1’
fc,eff fc,c fc,s{275.fé7s

f’7ef s - Effektive Betondruckfestigkeit der Decke

¢

fee - Betondruckfestigkeit der Stiitze (Column)
fes - Betondruckfestigkeit der Decke (Slab)

Fiir die Deckenknotenbemessung in ACI 318-11 [1] wurden die Versuche an unbelasteten
Decken durchgefiihrt. Anzumerken ist daher, dass die Rechenansitze im ACI in manchen
Fallen auf der unsicheren Seite liegen.

4.2.2 Kanadische Norm: CAN/CSA-A23.3-04 [4]

Im Kapitel Stiitzen - Ubertragung von Kréiften durch die Decke® gibt die kanadische Norm
ahnlich der US-amerikanischen Norm Varianten fiir die Bemessung bzw. Herstellung von
Stiitzen-Deckenknoten an.

o Fir die konstruktive Ausfithrung muss der Stiitzenbeton mindestens 500 mm in
die Decke eingebracht werden, damit ein guter Verbund zwischen Decken- und
Stiitzenbeton hergestellt wird.

o Die kanadische Norm gibt dhnlich wie die amerikanische Norm eine effektive Festigkeit
!, an. Diese setzt sich zusammen aus 105% der Deckenfestigkeit und 25% der
Stiitzenfestigkeit. Die nachfolgende Formel gilt fiir Innenstiitzen:

fée = 1705fés+0725féc < féc

f! ... Effektive Betondruckfestigkeit der Decke

ce

fr. ... Betondruckfestigkeit der Stiitze (Column)

cc

f7. ... Betondruckfestigkeit der Decke (Slab)

Ccs

Weiters wird noch unterschieden zwischen Rand- und Eckstiitzen. Die effektive
Festigkeit fiir Randstiitzen wird mit f/, = 1,4- f/. < f/. und fiir Eckstiitzen f/, = - f.,
begrenzt.

3Im Original: Columns — Transmission of loads through floor system
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4.2.3 Australische Norm: AS 3600:2017 [6]

Das Kapitel Ubertragung der azialen Stiitzenlast durch die Decke’ gibt einen Bemes-
sungsvorschlag fiir Stiitzen-Deckenknoten in Australien vor. Wie die kanadische und
US-amerikanische Norm gibt auch die australische Norm eine konstruktiven Ausfithrung
Vor.

o Wenn die Deckenfestigkeit gleich oder mindestens 75 % der Stiitzenfestigkeit ist,
und die Langsbewehrung kontinuierlich durch den Anschluss verlauft, wird eine
unbedenkliche Kraftiibertragung durch den Deckenknoten vorausgesetzt.

o Wenn die Deckenfestigkeit kleiner als 75% der Stiitzenfestigkeit ist muss eine effektive
Deckenfestigkeit f!, berechnet werden.

— Fur Innenstutzen:

0,33 0,25
h/D ‘| fcs h/D fée mZn( Cc7 1733 fcs) ~N fée mln(fcc? Y fés)

fl= [1,33 -

— Fir Randstiitzen:
0,30 0,2 .
B it i B8 L) < Sl € min( 2012

Das Verhaltnis h/D. sollte nicht kleiner als 0,33 sein.

— Fur Eckstutzen:

fl. = [1, 10 —

fée = 1733fés < éc

.. Effektive Betondruckfestigkeit der Decke
.. Betondruckfestigkeit der Stiitze (Column)
.. Betondruckfestigkeit der Decke (Slab)

.. Deckenstarke

O T sughge

. ... kleine Stiitzenabmessung

Die australische Norm berticksichtigt im Gegensatz zur kanadischen und US-amerikanischen
Norm das Verhaltnis der Decken- und Stiitzenstirke. Weiters werden auch Minimal- und
Maximal-Werte angegeben. Abb. 4.3 zeigt die unterschiedlichen Ansétze fiir die Bemessung
von Stiitzen-Deckenknoten.

“Im Original: TRANSMISSION OF AXIAL FORCE THROUGH FLOOR SYSTEMS
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N ACI 318-14

a2 T [ CSA A23.3-04

=T AS 3600:17 h/D. = 0,5
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Abb. 4.3: Unterschiedliche Ansétze von Stiitzendeckenknoten adaptiert von [13]

4.2.4 Vorschlag fiir die Bemessung der Deckenknoten mit Stiitzen aus hochfestem
Beton [18]

Im EN 1992-1-1 gibt es derzeit keine Regelung von Deckenknotensystemen mit Stiitzen
aus hochfestem Beton und Decken mit Normalbeton. Im Artikel [18] wurde ein Bemes-
sungskonzept entwickelt welches nachfolgend vorgestellt wird. Aufgrund des Verhaltens
der Lastdurchleitung von Deckenknoten gibt [18] zwei unterschiedliche Knotentypen an
(siehe dazu Abb. 4.4).

a) 4. HPC Stiitze b)
3. HPC Stitze
Streckmetall 3. NSC Decke 2. NSC Decke
AF AF_
\—i AP AF _\ AF AF

\ 2. HPC Deckenabschnitt

1. HPC Stitze
1. HPC Stutze -

Abb. 4.4: Deckenknotentypen laut [18]

Der in Abb. 4.4 a) dargestellte Deckenknoten wird im Deckenbereich mit einer Festig-
keit dquivalent zur Stiitze verstarkt. In Abb. 4.4 b) hingegen kommt Normal-Beton im
Deckenbereich zum Einsatz.

Im Zuge des Projektes wurden zahlreiche Untersuchungen durchgefiihrt. Dabei konnte
eine Umschniirung an dem normalfesten Deckenbeton an der Behinderung der Querdehnung
festgestellt werden. Weiters zeigte sich bei einer Steigerung des Bewehrungsgrades ein
besserer Umschniirungseffekt. An den durchgefithrten Versuchen ist zu erkennen, dass der
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Beton im Knotenbereich duktil versagt und im Stiitzenbereich ein schlagartiges Versagen
eintritt.

An Hand der ausgewerteten Ergebnisse wurde aufbauend auf dem ACI 318-02 und dem
CSA A23.3-94 ein Bemessungsvorschlag fiir Deckenknoten erstellt. Das vorgeschlagene
Bemessungsverfahren beruht auf den durchgefithrten Versuchen und wurde empirisch
ermittelt.

Dabei gehen folgende Kriterien in die Bemessung des Deckenknotens ein:

o die Decke darf nicht unbelastet sein

die Zugdehnung der Bewehrung in der Decke muss grofler als 2, 00%o sein

das Verhaltnis der Plattendicke h zur Stiitzenbreite ¢ muss zwischen 0,25 und 1,25
liegen

das Verhéltnis der Festigkeiten von der Stiitze und Decke muss grofler 1,4 und kleiner
4 sein

p+4,0
ck,e :()725 c litze 0755
Jekefs fek,Stiitze + <?+175

) : fck,Decke < fck,Stﬁtze (41)

0,25 < h/c < 1,25 das Verhéltnis der Plattendicke h zur Stiitzenbreite ¢
0,5<p<20 Bewehrungsgrad der Decke
1,4 < J}c’;iﬁ <4 Verhiltnis der Druckfestigkeit
Die Formel 4.1 zur Berechnung der effektiven Festigkeit eines Deckenknotens ist ein auf
der sicheren Seite liegender empirischer Ansatz.
Dieser Ansatz liegt auf der sicheren Seite. Fiir exakte Ergebnisse wird auf eine nichtlineare
FE-Analyse verwiesen.

4.3 Patent TU-Wien

Der derzeitige Hochhausbau wird iiberwiegend von der Stahlbetonbauweise dominiert.
Um die Wirtschaftlichkeit des Stahlbetonbaus zu steigern, werden Betonfertigteile an den
Hochhausmakrt angepasst. Dabei ist der Hochhausbau aufgrund der hohen Wiederkehrrate
ideal fiir Fertigteilelemente.

In den vorigen Abschnitten dieser Arbeit wurde Uberlegungen zum Einsatz von Hochleis-
tungsmaterialien zur Ausbildung von schlanken Druckgliedern im Hochhausbau angestellt.
Dabei hat sich gezeigt, dass diese wirtschaftlich eingesetzt werden kénnen. Durch die schlan-
ke Ausfiihrung verschérft sich die Kraftdurchleitung durch den Stiitzen-Deckenknoten
zunehmend.

Durch Verwendung von hochfesten Stahl SAS 670/800 und der Berticksichtigung von
Kriechumlagerungen sind Stahldehnungen bis zur FlieBgrenze moglich. Aus wirtschaftli-
chen Grinden werden Stahlbetondecken im Vergleich zu den Stiitzen im Hochhausbau
mit geringerer Betonfestigkeit hergestellt. Somit kommt es im Stiitzen-Deckenknoten
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zu unterschiedlichen Festigkeiten, die zusatzlich beriicksichtigt werden missen. Deshalb
wurde von der TU Wien ein Patent entwickelt, welches in Abb. 4.5 (2) ersichtlich ist.
Gegeniiber einem herkémmlichen Stahlbeton-Deckenknoten wird die schlanke Stiitze aus
Hochleistungsmaterialien an der Unter- und Oberseite aufgeweitet, um eine Homogeni-
sierung der Spannung bzw. eine Spannungsreduktion zu erzielen. Diese Ausfithrung ist
eine eigenstidndige Variante zu den in Abb. 4.3 bereits vorgestellten Varianten. Zusétzlich
ergibt sich aufgrund der Aufweitung am oberen Ende eine Verbesserung der Durchstanz-
tragfiahigkeit die bei schlanken Betonstiitzen besonders stark ausgeprégt ist. Fiir die in
Kapitel 5 durchgefithrten FE-Analysen wurde ein Stiitzen-Deckenknoten wie in Abb. 4.5
(1) und (2) gewdhlt.

60°

Abb. 4.5: Analysierter Patententwurf von Stiitzen-Deckenknoten

4.3.1 Zielsetzung des Patentes

Ziel ist es, aufbauend auf dem eingereichten Patent eine ideale Form der Kraftdurchleitung
zu entwickeln, die gleichzeitig die Montagegeschwindigkeit verbessert, die Wirtschaftlichkeit
erhoht und den Ressourcenverbrauch reduziert. Weiters soll anhand experimenteller Unter-
suchungen und numerischer Simulationen ein mechanisches Rechenverfahren entwickelt
werden, welches als Basis einer europaischen technischen Zulassung dient.



Kapitel 5

Finite-Elemente-Analyse eines
Stiitzen-Deckenknotens mit Hilfe des
numerischen Rechenprogramms ATENA

5.1 Aligemein

Aufbauend auf den vorherigen Kapiteln wird mit Hilfe des FE-Programmes ATENA-3D eine
numerische Untersuchung eines Stahlbetondeckenknotens durchgefithrt. Um die ermittelten
Ergebnisse vergleichen zu konnen, wurde eine Referenzstiitze modelliert. Die Stiitze dient als
Vergleichswert fiir die weiterfithrenden Untersuchungen. Ausgehend von der Referenzstiitze
wurden im ersten Schritt die konventionellen Materialien durch Hochleistungsmaterialien
ersetzt. Der Bewehrungsgrad wurde entsprechend der ETAG-Zulassung [3] erhoht um
mogliche Tragsteigerungen daraus zu berechnen. In den folgenden Schritten wird die Stiitze
in der Modellierung entsprechend dem TU Wien Patent an der Ober- und Unterseite
aufgeweitet und der vorherigen Varianten gegeniibergestellt. In der nachfolgenden Tabelle
5.1 sind die unterschiedlichen Varianten aufgelistet.

Stiitzentypen Beton

Tab. 5.1: Stiitzentypen

Bewehrung Stiitzenausweitung Bewehrungsgrad

Referenzstiitze ~ C50/60

Stiitze 01 C50/60
Stiitze 02 UHPC
Stiitze 03 C50/60
Stiitze 04 UHPC

B 550 ohne 4%
SAS 670/800 ohne 20%
SAS 670/800 ohne 20%
SAS 670/800 mit 20%
SAS 670/800 mit 20%

Das geometrische Verhéltnis von Deckenstédrke zu Stiitzenbreite betréagt fiir alle Stiitzen
h/d = 1. Somit konnen die einzelnen Varianten besser miteinander verglichen werden.

5.2 Modellbildung und Berechnung

Die Modellbildung in 3D erfolgt mit Hilfe des Programmes GiD 10.0.9'. Anschlieend
wurde das Modell in ATENA Studio 5.6.0? importiert und berechnet. Fiir die Berechnung
wurde das Newton-Raphson-Verfahren verwendet.

1GiD + Atena - Static 2D und 3D Interface internal version
2ATENA 64 bit Version 5.6.0 Build 15857 | Cervenka Consulting
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Die entsprechenden Materialgesetze (siehe in Kapitel 2.2) wurden im Programm ein-
gearbeitet. Fiir die Referenzstiitze wurde eine Betongiite C50/60 und Bewehrung B 550
verwendet (sieche Tabelle 5.1). Fur alle weiteren Varianten kam SAS 670/800 und UHPC
zur Anwendung. Die Betongiite der Decke wurde fiir alle Varianten gleich mit C30/37
angenommen. Die Modellierung des Deckenknotens erfolgt entsprechend Abb. 4.5. Am
unteren Ende der Stiitze wurde eine Stahlplatte mit drei Zentimeter Dicke angeordnet,
an die die Stiitzenbewehrung anschliefft. Am oberen Ende der Stiitze hingegen wird die
Bewehrung in den Stiitzen-Deckenknoten gefithrt (sieche Abb. 4.5). Um eine gleichméBige
Lasteinleitung zu gewahrleisten, wurde an den freien Stiitzenenden eine zehn Zentimeter di-
cke Stahlplatte mit einer quasi unendlich hohen Steifigkeit angeordnet. Um ein realistisches
Tragverhalten zu modellieren, wurde in allen Varianten die Decke vorab mit 80 kN/m?
(wodurch ein Biegemoment auf Gebrauchslastniveau am Stiitzenanschluss entsteht) und
die Stiitze mit 100 kN vorbelastet. Nach Aufbringung der Vorbelastung wurden mittels
einer weggesteuerten Verformung (von 0,0001 je Lastschritt) die Stiitzen bis zum Versagen
belastet. Dabei kam es je nach Stiitzenvariante zu unterschiedlichen Versagensarten.

5.2.1 Materialien

Die Tabellen 5.2 bis 5.8 zeigen die fiir den Variantenvergleich verwendeten Materialpa-
rameter. Genormte Materialien wie Beton C50/60 und B 550 wurden entsprechend der
normativen Regelung abgebildet. Alle weiteren Materialien wurden nach dem Stand der
Technik modelliert. In den Berechnungen wurde auf das zeitabhangige Materialverhalten
von Beton verzichtet. Fiir detaillierte Angaben zu den Effekten und Materialien wird auf
[5] verwiesen.

Tab. 5.2: Materialparameter fiir C50/60

Stiitzenbeton: C50/60

Materialparameter Abkiirzung Verwendete Werte Einheiten
Materialtyp - CC3DNonLinCementitious2 -
Elastizitdtsmodul E 37.000 N/mm?
Querdehnzahl v 0,2 -
Zugfestigkeit ft 4,1 N/mm?
Druckfestigkeit fe 58 N/mm?

Tab. 5.3: Materialparameter fiir C30/37

Deckenbeton: C30/37

Materialparameter ~Abkiirzung Verwendete Werte Einheiten
Materialtyp - CC3DNonLinCementitious2 -
Elastizitédtsmodul E 32.000 N/mm?
Querdehnzahl v 0,2 -
Zugfestigkeit It 2,9 N/mm?

Druckfestigkeit fe 38 N/mm?
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Tab. 5.4: Materialparameter fiir UHPC

Stiitzenbeton: UHPC

Materialparameter Abkiirzung Verwendete Werte Einheiten
Materialtyp - CC3DNonLinCementitious2User -
Elastizitdtsmodul E 50.000 N/mm?
Querdehnzahl v 0,2 -
Zugfestigkeit fi 9,0 N/mm?
Druckfestigkeit fe 150 N/mm?

Tab. 5.5: Materialparameter Stahlplatte

Stahlplatte S235 JR

Materialparameter ~Abkiirzung Verwendete Werte FEinheiten
Materialtyp - CC3DBiLinearSteel VonMises -
Elastizitdtsmodul E 200.000 N/mm?
Querdehnzahl v 0,3 -
Streckgrenze T 235 N/mm?

Tab. 5.6: Materialparameter fiir B 550 B

Bewehrung: B 550 B (Stiitze und Decke)
Materialparameter ~Abkiirzung Verwendete Werte Einheiten

Materialtyp - CCReinforcement -

Elastizitdtsmodul E 200.000 N/mm?
Rohdichte P 7850 kg/m?
Streckgrenze I 550 N/mm?

Tab. 5.7: Materialparameter fiir SAS670/800

Stiitzenbewehrung SAS 670/800
Materialparameter Abkiirzung Verwendete Werte Einheiten

Materialtyp - CCReinforcement -

Elastizitdtsmodul E 200.000 N/mm?
Rohdichte P 7850 kg/m?
Streckgrenze I 670 N/mm?

Tab. 5.8: Materialparameter fiir Lasteinleitungs- und Auflagerplatte

Lasteinleitungs- und Auflagerplatte
Materialparameter Abkiirzung  Verwendete Werte  Einheiten

Materialtyp - CC3DElastIsotropic -
Elastizitdtsmodul E 2-10% N/mm?
Querdehnzahl P 0,3 -
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5.2.2 Geometrische Randbedingungen

Es wurden zwei geometrisch unterschiedliche Varianten miteinander verglichen. Abbildung
5.1 zeigt jene Variante, welche im Deckenbereich keine Aufweitung besitzt. Im Modell zwei
(siehe Abb. 5.2) hingegen wurde fiir die obere sowie auch fiir die untere Stiitze eine 18 cm
hohe und 40 cm breite Aufweitung im Deckenbereich konzipiert. Durch die Aufweitung im
Deckenbereich ergibt sich ein Winkel von 60°, der dquivalent zum Lastausbreitungswinkel
im Beton ist. Mittels der Aufweitung sollen die Lasten in der hochfestem Stiitze besser
durch die normalfeste Decke geleitet werden.

LS01: F = 100kN
LS02: Aw = 0,0001m

LS01: q = 80kN/m

Abb. 5.1: Atena - Modell ohne Aufweitung
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LS01: F = 100kN
LS02: Aw = 0,0001m

1,00m

1,00m

Abb. 5.2: Atena - Modell mit Aufweitung
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Die Bewehrung wurde fiir beide Stiitzen-Deckenknoten gleich gewéhlt und ist in der
nachfolgenden Abbildung 5.3 ersichtlich.
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Abb. 5.3: GiD/Atena - Modell-Bewehrung

Der Langsbewehrungsgrad der Stiitze ausgenommen der Referenzstiitze, betragt 20%.
Die Biigelbewehrung der Stiitze besitzt einen Durchmesser von 10 mm und wurde in
einem Abstand von 10 cm verlegt. Im Bereich der Auflager, Lasteinleitungsstelle und im
Deckenbereich wurde der Abstand auf 5 cm reduziert. Fiir die Deckenbewehrung wurde
langs und quer alle 18 cm ein Bewehrungsstab mit einem Durchmesser von 20 mm verlegt
(oben + unten).

Die nachfolgenden Abb. 5.4 und 5.5 zeigen das generierte FE-Netz fiir beide Varianten.
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In Tabelle 5.9 und 5.10 ist die Anzahl der FE-Elemente gelistet. Fiir den Deckenbereich
wurden lineare Elemente Verwendet. An den freien Enden der Stiitze und in der Stahlplatte
wurden Tetraeder Elemente mit einer Grofle von 0,25 generiert. Die Stiitzen selbst und
deren Aufweitung bestehen aus Hexaeder Elementen. Aufgrund der unterschiedlichen
Elemente kommt es im Bereich der Stahlplatte zu einer Netzverdichtung.

Tab. 5.9: GiD/Atena - Netzelemen-
te ohne Aufweitung

Netzttyp Anzahl

linear elements 4.244
Tetrahedra elements 6.976
Hexahedra elements  13.325
nodes 22.452

Abb. 5.4: GiD/Atena - Modell - Netz ohne Auf-
weitung

Tab. 5.10: GiD/Atena - Netzele-
mente mit Aufweitung

Netzttyp Anzahl

linear elements 4.492
Tetrahedra elements 9.938
Hexahedra elements  20.525
nodes 31.930

Abb. 5.5: GiD/Atena - Modell - Netz mit Auf-
weitung
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5.3 Auswertung der numerischen Berechnung

5.3.1 Last-Verformungsbeziehung

Das Diagramm 5.1 zeigt Last-Verformungsbeziehungen der unterschiedlichen Deckenkno-
tenvarianten. Auf der vertikalen Achse wurde die Bruchlast [in kN| und auf der horizontalen
Achse die Stauchung [in mm)] aufgetragen. Die unterschiedlichen Varianten besitzen die
gleiche Geometrie und variieren nur im Material, Bewehrungsgrad und Deckenanschluss.
Je nach Werkstoff und Aufweitung ergeben sich unterschiedliche Steigungen und Kurven-
formen.

8950 | | = Referenzstiitze 3_,1%;_59
----- C50/60 & SAS 670 ohne Auf. IO
=== UHPC & SAS 670 ohne Auf. &

7.500 | | — (C50/60 & SAS 670 mit Auf.

----- UHPC & SAS 670 mit Auf.

6.750 1 6.451.48

¢ '\@
00\0\ LY
&
6.000 e 5.729.97
K4
“I

5.250 | &

=4, K
\ff
S 4500 T \';:0 / 16 8
£ - oL
£ o5 “n
M 3.750 o .
&Y
3.000 | PRI
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KA
2.250 | &
\’“‘0 "0
£y
C“’ ¢
1.500 | &
*J’
b“.
750 |
0
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Dia. 5.1: Last-Verformungsbeziehungen der unterschiedlichen Varianten

Vergleicht man die Kurven aus dem Diagramm 5.1, so sieht man fiir alle Stiitzen eine
signifikante Last- und Steifigkeitssteigerung gegentiber der Referenzstiitze (siehe Tab. 5.11).
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Tab. 5.11: Auswertung der Kraft-Verschiebungskurve der Deckenknoten
Stiitzentyp wifmm]  Fi[kN]  we[mm] Fh[kN] wp[mm] Fpe[kN] Aufweitung
Referenzstiitze 1,00 888,01 3,00 2118,76 4,23 2607,69 nein
C50/60 | SAS670 1,00 1469,86 3,00  3731,61 3,80 4216,80 nein
UHPC | SAS670 1,00 1692,78  3.00 473227 4,43 6451,48 nein
C50/60 | SAS670 1,00 1407,34 3,00  3735,14 5.11 5729,97 ja
UHPC | SAS670 1,00 1636,51 3.00  4639,31 5.44 8173,59 ja

Aufgrund der Eigenschaften der Hochleistungsmaterialien (héherer E-Modul und hohere
Festigkeit) und des hoheren Bewehrungsgrades ist dies nicht weiter verwunderlich.

Interessant ist in diesem Zusammenhang, aber vor allem der Vergleich mit und ohne
Aufweitung. In der Auswertung ist eine Tragsteigerung zufolge der Aufweitung erkennbar.
Durch die Aufweitung kann die Last demnach besser durch den Knoten gefithrt werden.
Die genaueren Hintergriinde werden in den néchsten Abschnitten dargelegt.

5.3.2 Numerische Ergebnisse

Die nachfolgenden numerischen Auswertungen beschreiben die Laststufe mit der maximal
auftretenden Beanspruchung im Stiitzen-Deckenknoten. Die Ergebnisse aller Varianten
wurden tabellarisch zusammengefasst und ausgewertet. Bei weiterer Belastung kommt
es zu einem Versagen der Stiitze. Zusatzlich dargestellt wird Variante 3 (UHPC-Stiitze
mit SAS 670/800 ohne Aufweitung) und Variante 5 (UHPC-Stiitze mit SAS 670/800 mit

Aufweitung).

5.3.2.1 Versagensarten

Aufgrund der unterschiedlichen Deckenanschliisse und Materialien ergeben sich unterschied-
liche Versagensbilder. Grundsatzlich kann aber zwischen zwei Versagensarten differenziert
werden. Bei Stiitzen ohne Aufweitung tritt vorwiegend ein Versagen im Deckenbereich
(siehe Abb. 5.6) auf, bei Stiitzen mit Aufweitung kommt es zu Betonabplatzungen im
Stiitzenbereich (sieche Abb. 5.7).
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(a) Rissbild Deckendraufsicht (b) Rissbild Deckenuntersicht

(c) Rissbild 3D-Ansicht

Abb. 5.6: Deckenknoten UHPC mit SAS 670/800 ohne Aufweitung: Rissbilder
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(a) Rissbild Deckendraufsicht (b) Rissbild Deckenuntersicht

(c) Rissbild 3D-Ansicht

Abb. 5.7: Deckenknoten UHPC mit SAS 670/800 mit Aufweitung: Rissbilder 3D
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5.3.2.2 Spannung quer zur Stiitzenlangsrichtung

In Grafik 5.8 ist sehr gut zu erkennen, dass durch die Deckendurchleitung Zugspannungen
im Knoten entstehen, welche direkt unterhalb des Deckenknotens fiir den Deckenbeton am
grofiten sind. Interessant zu sehen ist hier, dass in der Stiitze direkt beim Deckenanschluss
die hochste Zugbeanspruchungen quer zu Stiitzenlangsachse auftreten. Dadurch kommt es,
wie bereits in 5.3.2.1 beschrieben zum Abplatzen der Betondeckung in diesem Bereich.

Schnitt durch Stiitzenschwerpunkt

Spannungen
Oz in [kN/mm?]
0,00

-32,0
64,0
-96,0
~128,0
~160,0
-200,00

- &

Detail Stiitzen-Deckenanschluss

Abb. 5.8: Deckenknoten UHPC mit SAS 670/800 ohne Aufweitung: Spannungen in ZZ-Richtung

Im Vergleich dazu kann mit der Aufweitung die Zugbeanspruchung im Deckenbeton,
selbst bei hoherer Beanspruchung reduziert werden. Zusétzlich treten die nominell hochsten
Querzugbeanspruchungen in der Stiitze nicht mehr im Stiitzenanschluss auf, sondern in der
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Schnitt durch Stiitzenschwerpunkt

Spannungen
Oz in [kN/mm?]

] 0,00
-40,0
-80,0
-120,0
-160,0
-200,0
-240,00

. ~

.
® o o

Detail Stiitzen-Deckenanschluss

Abb. 5.9: Deckenknoten UHPC mit SAS 670/800 mit Aufweitung: Spannungen in ZZ-Richtung

freien Lénge der Stiitze. Betragsmafig sind aber die Beanspruchungen auch hier geringer
als bei der Variante ohne Aufweitung.
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5.3.2.3 Dehnungen in der Stiitzenschwerachse

Um das Verformungsverhalten zu beurteilen werden nachfolgend die Dehnungen in Stiit-
zenlangsrichtung betrachtet. Fiir Varianten ohne Aufweitung ergeben sich direkt unter der
oberen Stiitze die grofite Stauchung aufgrund des grofien Steifigkeits- und Festigkeitsunter-
schieds zwischen Stiitzen- und Deckenbeton.

Schnitt durch Stiitzenschwerpunkt

Dehnungen
€,z in [-]

0,0011

0,0004

-0,0003

-0,0010

-0,0017

-0,0023

-0,0030

. . -0,0037
. RN -0,0044

¥
Sl |=|= T
.

Detail Stiitzen-Deckenanschluss

Abb. 5.10: Deckenknoten UHPC mit SAS 670/800 ohne Aufweitung: Dehnungen in ZZ-Richtung

Im Vergleich dazu kénnen mithilfe der Aufweitung die Dehnungen homogenisiert werden.
Obwohl hohere Lasten aufgebracht werden, ergeben sich somit im Deckenbereich geringere
Dehnungen.
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Schnitt durch Stiitzenschwerpunkt

Dehnungen
Ezz in [—]

0,0000
-0,0005
-0,0010
-0,0015
-0,0020
-0,0025
-0,0030
-0,0035

Detail Stiitzen-Deckenanschluss

Abb. 5.11: Deckenknoten UHPC mit SAS 670/800 mit Aufweitung: Dehnungen in ZZ-Richtung
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5.3.2.4 Spannungen in der Bewehrung

In der nachfolgenden Tabelle 5.12 sind die maximalen Spannungen der Stiitzenbewehurng

aufgelistet.
Tab. 5.12: Spannungen im Stiitzen-Deckenknoten
Auswertung der Spannungen im Stiitzen-Deckenknoten

Stiitzentyp max Os Stiitze,0 MAX Og Stiitze,U 1MAX Og Stiitze,Decke Aufweitung

[N/’ IN /] [N /] 8
Referenzstiitze 333,65 323,85 572,44 nein
C50/60 mit SAS670 317,74 338,45 529,50 nein
UHPC mit SAS670 370,02 398,08 739,48 nein
C50/60 mit SAS670 469,03 571,00 308,57 ja
UHPC mit SAS670 469,38 606,92 418,98 ja

Die zweite und dritte Spalte der Tabelle 5.12 geben die maximale Spannung in der
oberen bzw. unteren Stiitzenbewehrung an. Spalte vier beinhaltet die maximale Spannung
der Stiitzenbewehrung in der Decke. Alle weiteren Ergebnisse sind im Anhang C ersichtlich.

In Grafik 5.12 ist sehr gut zu erkennen, dass ohne Aufweitung die Bewehrung in der
Decke bereits zu flieBen begonnen hat und bei Variante 3 eine Spannung von rund 740
N/mm? aufweist. Fiir Variante 5 mit Aufweitung ist hingegen eine deutlich geringere
Spannung im Stiitzenanschluss zu erkennen. Aufgrund der Aufweitung wird mehr Last
vom Beton iibernommen. Die grofite Spannungen treten demnach in der freien Lénge der
Stiitze auf, was schlussendlich auch zum Versagen der Stiitze vor dem Deckenknoten fiihrt.
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Spannungen in der Stiitzenbewehrung

Spannungen
ozz in [N/mm?]

2 )
69935851 0
.

0135004 '
-399.3¢
g

.
42800 ,

Abb. 5.12: Deckenknoten UHPC mit SAS 670/800 ohne Aufweitung: Spannungen in der Stiit-
zenbewehrung
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Spannungen in der Stiitzenbewehrung

z

L]

Spannungen
ozz in [N/mm?]

Abb. 5.13: Deckenknoten UHPC mit SAS 670/800 mit Aufweitung: Spannungen in der Stiit-
zenbewehrung

5.4 Interpretation der Ergebnisse

Bei den Varianten ohne Stiitzenaufweitung kommt es zu einem Versagen im Deckenbereich,
dabei dritt die maximale Spannung der Stiitzenlangsbewehrung im Deckenbereich auf.
Bei den Varianten mit einer Aufweitung hingegen kommt es zu einem Versagen im
Stiitzenbereich. Die Aufweitung bewirkt trotz hohere Lasten eine Homogenisierung der
Dehnungen im Deckenknoten. Anhand der ermittelten Ergebnissen ist sehr gut zu erkennen,
dass die Stiitzen mit Aufweitung Spannungsspitzen im Deckenbereich minimieren und ein
besseres Tragverhalten aufweisen.



Kapitel 6

Zusammenfassung

6.1 Aligemein

Hochleistungswerkstoffe (wie zum Beispiel SAS 670/800 und UHPC) stellen in Inge-
nieurbau ein interessantes Entwicklungsgebiet dar. Aufgrund der derzeit noch sehr selten
verwendeten Hochleistungswerkstoffe wurde eine ausfiihrliche Literaturrecherche zu diesem
Thema durchgefiihrt. Die daraus gewonnen Erkenntnisse wurden als Grundlage fiir wei-
tere Berechnungen und Analysen zum Einsatz des Werkstoffes speziell im Hochhausbau
herangezogen. Weiters wurden die normativen Grundlagen zu diesen Themen recherchiert
und verglichen. Diese weisen teils sehr differenzierte Ansitze auf. Nach EN 1992-1-1 in
der die Dehnungen bei Druckglieder auf 2,00%¢ begrenzt werden, ist ein wirtschaftlicher
Einsatz von Druckgliedern aus Hochleistungsmaterialien nicht moglich.

Um dennoch wirtschaftliche und technisch sinnvolle Stahlbetonstiitzen zu berechnen
und auszufiihren, wird im Kapitel 3.3 mit Hilfe der Kriecheigenschaften eine maximale
theoretische Lastumlagerung von Beton auf den Stahl erarbeitet, um eine héhere Material-
ausnutzung zu erreichen. Dadurch kommt es zu erheblichen Materialeinsparungen, die in
weiterer Folge zu wirtschaftlichen Konstruktionen fiithrt. Geht man weiters noch davon aus,
dass durch die geringen Abmessungen gleichzeitig mehr Mieteinnahmen generiert werden
konnen, sind Stiitzen aus Hochleistungsmaterialien gegeniiber herkémmlichen Stiitzen
wirtschaftlicher und selbst amortisierend.

Speziell fiir sehr schlanke UHPC-Stiitzen konnte in weiterer Folge analysiert werden,
dass eine Knickgefahrdung weitestgehend fiir im Hochhausbau iiblichen Abmessungen
ausgeschlossen werden kann. Durch die schlanke Ausfithrung kommt es speziell im Stiitzen-
Deckenknoten zu konzentrierteren Spannungen. Um die Spannungen zu homogenisieren
wurde von der TU-Wien ein Losungsansatz mit einer Stiitzenaufweitung am oberen und
unteren Ende entwickelt (Patent liegt vor). In der abschlieBenden FE-Untersuchung dieser
Arbeit wurde die Funktionsfdhigkeit dieser Entwicklung analysiert. Dabei konnte durch
die Aufweitung eine wesentliche Tragfahigkeitssteigerung erzielt werden. Das Versagen
des Stiitzen-Deckenknotens mit Stiitzenaufweitung tritt nun nicht mehr wie zuvor im
Deckenbereich, sondern im Stiitzenquerschnitt auf. Somit kann geschlussfolgert werden,
dass das analysierte Patent der TU-Wien den gewiinschten Effekt erzielt.

6.2 Aussichten

Durch die gewonnenen Erkenntnisse, sind einige normativen Regelungen kritisch zu hin-
terfragen. So darf zum Beispiel bei zentrisch gedriickten Stiitzen laut EN 1992-1-1 eine
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Stauchung von 2, 00%o nicht tiberschritten werden. Wobei die FlieSgrenze von B 550 erst
bei 2, 39%0 erreicht wird. Geht man weiter und berticksichtigt man die Kriechumlagerungen,
kann die Stauchung auf 2,21%o gesteigert werden. Dadurch konnte die Bewehrung wirt-
schaftlicher ausgenutzt werden. Im Vergleich dazu ist in den USA, Kanada und Australien
eine Stauchung von 3, 00%o zulassig und eine wirtschaftliche Ausnutzung der Bewehrung
ohne Umlagerungen moglich.

Aufgrund der hohen Druckfestigkeit sind UHPC-Stiitzen als zentrisch belastete Druck-
glieder sehr gut geeignet. Durch konstruktive Ausbildung und Optimierung des Stiitzen-
Deckenanschlusses kénnen die hohen Stiitzenlasten durch die Decke gefithrt werden. Dabei
sollte der Stiitzen-Deckenknoten so konstruiert werden, dass kein Versagen im Deckenbe-
reich entsteht und somit eine kontinuierliche Kraftdurchleitung gewéahrleistet ist. In den
in dieser Arbeit verglichenen Varianten kommt es zu unterschiedlichen Versagensarten,
die auf die unterschiedlichen Materialien und Konstruktionen zuriickzufiithren ist. Mit-
tels FE-Analyse des Stiitzen-Deckenknotens sind sehr viele Fragestellungen beantwortet
worden. Trotz allem sind einige Uberlegungen offen geblieben die in weitere Folge zu
Untersuchungen sind:

 unterschiedliche Winkel und Abmessungen der Aufweitung

o Verwendung einer Stahlplatte im unteren Stiitzenbereich

unterschiedlicher h/d-Verhéltnisse
e hohere Bewehrungsgrad in der Decke
o Lastdurchleitung bei durchgehender Stiitzenbewehrung

Abschlieflend sei erwahnt, dass aufgrund der noch nicht erarbeiteten normativen Rege-
lungen zu Stiitzen-Deckenknoten und UHPC-Stiitzen keine ingenieurtechnischen Nachweis-
verfahren vorhanden sind.
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Anhang A

A.1 Lastverteilung zwischen Beton und Stahl durch Kriechen
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Kraftverteilung zwischen Stahl BSt 550 und Beton C50/60
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Dia. A.1: Kraftumlagerung durch Kriechen von C50/60 und BSt 550
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Dia. A.2: Kraftumlagerung durch Kriechen von C50/60 und SAS 670/800
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Kraftverteilung zwischen Stahl BSt 550 und UHPC
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Dia. A.3: Kraftumlagerung durch Kriechen von UHPC und BSt 550
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Dia. A.4: Kraftumlagerung durch Kriechen von UHPC und SAS 670/800



89

A.2 Euler’sche Knickfiguren

AAH - Aa.%ﬂ\ﬂvwbw + %v

(1= (z- 1} - g)s00)g = *m

4

(z-TY)ws - g = *m

X -

(1= (§-7()s00) - g = *m

Abb. A.1: Eulerknickfille
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A.3 Knickdiagramm

Spannungen o / Zylinderdruckfestigkeit f.x

Spannungen o / Zylinderdruckfestigkeit fe
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0,6 1

0,41

0,21 kein Versagen

UHPC
C50/60

Kickversagen

0,0 50 100 150 200 250 300
Schlankheitsgrad A [-]
Abb. A.2: Knickkurve fiir UHPC und C50/60
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)
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0 0 S ®eoaeae
,_‘f N ' ' ' ‘ : »
0,0 50 100 150 200 250 300

Schlankheitsgrad A [-]

Abb. A.3: Knickkurve fiir UHPC, C90/105, C50/60 und C25/30



Anhang B

B.1 Optimierung von Stahlbetonstiitzen durch Kriechen

B.1.1 Berechnungen
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Anhang C

C.1 ATENA 3D - Berechnungen
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C.1.1 Referenzstiitze

Spannungen:

Die Abbildung C.1 zeigt die Spannungen im Deckenknoten bei einer Last von 2607,69 kN.

g;ress o

1

fhPa]
0.0

] -18.0
-36.0
-54.0
-72.0

-90.0
-150.0

Z

s

Abb. C.1: Referenzstiitze: Spannungen in ZZ-Richtung
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Dehnungen:

Die Abbildung C.2 zeigt die maximalen Dehnungen im Deckenknoten bei einer Last von

2607,69 kN.

Bt
S
B

0.0003
0.0000

Z

s

Abb. C.2: Referenzstiitze: Dehnungen in ZZ-Richtung
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Spannungen in der Stiitzenbewehrung:

Die Abbildung C.3 zeigt die maximalen Spannungen in der Stiitzenbewehrung bei einer

Last von 2607,69 kN.

-329

1 -323.85

i
yr

32392

Evolution 1D

Stress
Sigma XX

[MPal]

Abb. C.3: Referenzstiitze: Spannungen in der Stiitzenbewehrung

Rissbilder bei der maximal einwirkenden Kraft:



(a) Rissbild Deckendraufsicht (b) Rissbild Deckenuntersicht

(c) Rissbild 3D-Ansicht

Abb. C.4: Referenzstiitze: Rissbilder
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C.1.2 C50/60 mit SAS670/800 ohne Aufweitung

Spannungen:
Die Abbildung C.5 zeigt die Spannungen im Deckenknoten bei einer Last von 4216,80 kN.

mtress

o1 27

!

I -16.0
-32.0
-48.0
-64.0
-80.0
-150.0

s

Abb. C.5: C50/60 ohne Aufweitung: Spannungen in ZZ-Richtung
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Dehnungen:

Die Abbildung C.6 zeigt die maximalen Dehnungen im Deckenknoten bei einer Last von
4216,80 kN.

e
S
0

0.0001
= -0.0005
-0.0011
-0.0017
-0.0023
-0.0029
-0.0035
-0.0041
-0.0048

Abb. C.6: C50/60 ohne Aufweitung: Dehnungen in ZZ-Richtung
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Spannungen in der Stiitzenbewehrung:
Die Abbildung C.7 zeigt die maximalen Spannungen in der Stiitzenbewehrung bei einer

Last von 4216,80 kN.

Evolution 1D

Stress
Sigma XX

[MPa]

4194

X Y = -299138

Abb. C.7: C50/60 ohne Aufweitung: Spannungen in der Stiitzenbewehrung

Rissbilder bei der maximal einwirkenden Kraft:
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(a) Rissbild Deckendraufsicht (b) Rissbild Deckenuntersicht

(c) Rissbild 3D-Ansicht

Abb. C.8: C50/60 ohne Aufweitung: Rissbilder
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C.1.3 C50/60 mit SAS670/800 mit Aufweitung

Spannungen:

Die Abbildung C.9 zeigt die Spannungen im Deckenknoten bei einer Last von 4216,80 kN.

Stress
31 Y

[WFa]

0.0
-11.4
-22.9
-34.3
-45.7
-57.1
-68.6
-80.0
-150.0

C50/60 mit Aufweitung: Spannungen in ZZ-Richtung
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Dehnungen:

Die Abbildung C.10 zeigt die maximalen Dehnungen im Deckenknoten bei einer Last von
4216,80 kN.

Strain

[E s L&
0.0000
-0.0004
-0.0007
-0.0011
-0.0015
-0.0019
-0.0022
-0.0026
-0.0030

Abb. C.10: C50/60 mit Aufweitung: Dehnungen in ZZ-Richtung
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Spannungen in der Stiitzenbewehrung:

Die Abbildung C.11 zeigt die maximalen Spannungen in der Stiitzenbewehrung bei einer
Last von 4216,80 kN.

&

Evolution 1D
Stress

Sigma XX
[MPa]

42!
T 9.98

4

N

-480.59

-3§71.00

e
2
X Y %§

Abb. C.11: C50/60 mit Aufweitung: Spannungen in der Stiitzenbewehrung

Rissbilder bei der maximal einwirkenden Kraft:
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(a) Rissbild Deckendraufsicht (b) Rissbild Deckenuntersicht

(c) Rissbild 3D-Ansicht

Abb. C.12: C50/60 mit Aufweitung: Rissbilder



