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Kurzfassung

Im Jahr 2007 wurde ein neues Briickenbauverfahren mit dem Namen
Briickenklappverfahren entwickelt. Dieses stellt eine wirtschaftliche Alternative

zum Taktschiebeverfahren oder dem Freivorbau dar.

Um die Gesamtkosten so niedrig wie mdglich zu halten, werden die
schwerbeanspruchten Knoten nicht mit Stahlbaukonstruktionen, sondern mit
Betonwilzgelenken ausgefiihrt. Es wurden experimentelle Untersuchungen fiir
die Tragfdahigkeit an Wailzgelenken im Labor des Institutes fiir
Tragkonstruktionen-Betonbau an  der Technischen Universitit Wien
durchgefiihrt.

Die vorliegende Arbeit beschiftigt sich mit der zweidimensionalen numerischen
Modellierung von den Wailzgelenken. Diese ist zur Kontrolle und
Weiterbearbeitung der Ergebnisse aus den Versuchen gemacht worden. Die
Finite-Element-Berechnung soll eine gute Approximation zu der realen Arbeit
mit Wilzgelenken darstellen. Die Untersuchung ist mit Hilfe der Software
ABAQUS durchgefiihrt worden.
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Abstract

New bridge construction method called balanced lift method was invented in the
year 2007. This is a cost-efficient alternative to the incremental launching
method or the cantilever method.

To keep the overall costs as low as possible the hinges were made out of
concrete instead of steel. There were made trials for the load-capacity of the
hinges in the laboratory of the Institute of Structural Engineering at the Vienna

University of Technology.

This thesis discusses the two-dimensional numerical modeling of the hinges. Its
main purpose is to check and process further the results from the trials. The finite
element analysis must represent an approximation to the real work of the hinges.
The studies are realized with Software ABAQUS.
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Pe3iome

[Ipe3 2007 roguHa € ch3AaIeH HOB METO/I 32 CTPOUTEJICTBO HA MOCTOBE C UMETO
GaHaHCI/IpaH moBauraiil MeTomd. TOSPI METO/ Hpeﬂnara €IHAa UKOHOMMUYECCKHU II0-
W3roJHa aJTEpPHATHBA HA METOJa Ha TMOTAaKTOBOTO W30yTBaHE WJIM Ha

KOH3OJIHUAT MOHTAaX.

3a ObJaaT 3ama3eHd OOMIMTE Pa3XOJHW BH3MOKHO HAW-HUCKHA CTaBUTE IO Haii-
roJsIMO HAaTOBapBaHE ca M3pabOTEHH OT CTOMAHOOETOH, a HE OT CTOMaHa.
[IpoBenenu ca cepusi OT U3CIEABAHMS HA HOCUMOCIIOCOOHOCTTA HA T€3U CTaBH B
nabopatopusara Ha HWMuHctuTtyra mo Hocemmu Konctpykmum B TexHuvecku

YHusepcurer Buena.

Ta3u nquruiomHa paboTa ce 3aHMMaBa ¢ IBYU3MEPHOTO MOJICTTUPAHE HA CTAaBUTE.
OcHoBHaTa ¥ 3a7jaya € J1a CIYXKU 32 KOHTpOJa U JOMbIHUTEeNHA 00paboTka Ha
pe3ynratuTe oT JIabopaTOPHUTE U3CieIBaHNA. AHAIU3BT, Oa3upaH Ha TeopHsTa
Ha KpallHUTE eJIeMEHTH, TpsOBa Ja MpeaoCcTaBu eAaHa Jo0pa anpoKCUMAIHs Ha
neiicTBuTenHaTa pabora Ha craBute. M3cienBaHusTa ca MPOBEACHHU C TIOMOIITA

Ha copTyepHusT naker Ha ABAQUS.
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1 Einleitung Briickenklappverfahren

1.1 Bogenklappverfahren

Bei der Lussia Fullgingerbriicke in Italien verwendete Riccardo Morandi zum
ersten Mal das Bogenklappverfahren (Abbildung 1.1). Die Briicke mit 70 m
Spannweite wurde 1953 ausgefiihrt.

Bei Bogenbriicken stellt das Bogenklappverfahren eine Alternative zur
Herstellung auf Lehrgeriist dar. Zunichst werden die beiden Bogenhilften mit
Hilfe einer Kletterschalung in mehreren Betonierabschnitten, aufrecht stehend
wie ein Briickenpfeiler, hergestellt. Durch Abspannseile konnen die beiden
Bogenhilften wihrend der Bauphase in die jeweils statisch giinstigste Position

gebracht werden, sodass die Biegebeanspruchung moglichst gering ist.

Abbildung 1.1 Lussia FuBBgéngerbriicke in Italien [1]



Hierbei drehten sich die Bogenhilften um zwei Gelenklager. Nach Fertigstellung
der Bogenhilften erfolgt das Ablassen in die endgiiltige Lage und der

Lickenschluss.

Die Entwicklung ging noch weiter und 1986 wurde in Deutschland die
Argentobelbriicke, die grofite Briicke mit dieser Bauweise, gebaut. Die
Spannweite betrdgt 145m. Fiir die Errichtung wurde eine neue selbstkletternde
Schalungstechnik und eine Hebe- und Absenktechnik verwendet. Der Bau wurde
in 4 Phasen hergestellt (Abbildung 1.2). Zuerst wurde die Bogenhilfte bis zur

halben Hohe errichtet, damit keine gro3en Biegebeanspruchungen auftreten.

Kletterschalung
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(Y

Ablasskabel
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Bauphase 1 Stempel
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! i o =
...I.---\-'

Abbildung 1.2 Bogenklappverfahren bei der Argentobelbriicke [2]

In der zweiten Phase wurden die Halbbogenteile mittels zwei Stahlgelenklagern
(siche Abbildung 1.3) um 12° nach hinten gedreht. Dann wurde einen Zug-
Druck- Stempel montiert, mit der die zukiinftige Bewegung des Bogens nach
hinten und vorne gesichert wird. In der dritten Phase wurden die Bogenhélften
bis zum Ende aufgebaut. Danach wurden die Bogenhélften {iber 8 Spannbiindel,
die im Scheitelbereich der Bogenhilften verankert und in einem Ankerblock
hinter dem Widerlager gehalten wurden, mit hydraulischen Hohlkolbenpressen
(Abbildung 1.4) in ihre endgiiltige Lage abgesenkt (Abbildung 1.5) [3]. Dies
dauerte 8 Tage lang. Danach wurde eine gegenseitige Anpassung der Héhenlage
beider Teile gemacht. Am Ende wurde ein Betonverguss im Kdmpferbereich und

eine lberdeckende Bewehrung im Scheitelbereich angeordnet, um die



Bogenbriicke fertigzustellen (Abbildung 1.6). In allen Bauphasen war die
Beanspruchung nie so grol wie im Betriebzustand (Abbildung 1.7). Mit dem

Bogenklappverfahren wurden noch Briicken weltweit in Japan, Spanien und
Stidafrika ausgefiihrt.

Abbildung 1.4 Hydraulische Hohlkolbenpressen bei der Argentobelbriicke [4]
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Abbildung 1.5 Hebe-und Absenktechnik bei der Argentobelbriicke [5]

Abbildung 1.6 Argentobelbriicke nach der Herstellung [6]



Abbildung 1.7 Schnittkraftverlauf beim Abklappen [6]

1.2 Briickenklappverfahren

1.2.1 Allgemeines

In den letzten Jahren wurde auf der Suche nach zeitsparenden und
kosteneffizienten Briickenbaumethoden etwas Neuartiges vorgeschlagen. Es geht
um das so genannte Briickenklappverfahren (Abbildung 1.8). Diesen Verfahren
wurde am Institut fiir Tragkonstruktionen an der Technischen Universitdt Wien

entwickelt. Fiir dieses wurde im Juni 2007 das Deutsche Patent [7] erteilt.

In Anlehnung an das Bogenklappverfahren werden im ersten Schritt die Pfeiler
und die zwei Briickentrager in senkrechter Lage mittels einer Kletterschalung
und mit einfacher Hebetechnik hergestellt. Das verringert den
Schalungsaufwand, die Herstellungszeit und die Kosten wesentlich. Bei
anndhernd senkrechter Herstellung sind die Briickentrdger viel geringeren

Beanspruchungen ausgesetzt, weil keine Biegebeanspruchung in den



Briickentragern wie etwa beim Freivorbau oder Taktschiebverfahren auftritt und
die Spannweite durch die Stiitzstibe und bzw. Abspannungen reduziert wird.
Durch das Anheben werden die Briickentrdger um 90 Grad gedreht und in ihre
endgiltige Lage befordert. Das ganze wird wie ein Regenschirm aufgespannt
oder wie eine Wischespinne aufgeklappt [8]. Im aufgeklappten Zustand werden
dann die Offnungen zubetoniert, um eine durchgehende Fahrbahnplatte zu

erhalten.

| Pitztabriokd 5os3

Briickentrdger im
Freivorbau

Abbildung 1.8 Entwicklung der Bauverfahren von Briicken im Vergleich [9]
Beim Briickenklappverfahren sind drei Varianten zu unterscheiden:

e Druckstrebenvariante mit zwei oder vier Druckstreben (Abbildung 1.9)
e Zugstrebenvariante mit Zugkabeln (Abbildung 1.10)
e Druckstrebenvariante mit Hilfspfeilern (Abbildung 1.11)

Im Falle der Druckstrebenvariante werden alle drei Bauteile (Pfeiler,
Briickentrdger, Druckstreben) zur gleichen Zeit in die Hohe gebaut. Das bringt
den Vorteil, dass die Arbeitsbiihnen fiir die Schalungen miteinander gekoppelt
werden konnen [2]. Somit ergibt sich eine grofle Arbeitsfliche, um eine optimale
Taktgeschwindigkeit einzuhalten [2]. Alle fiinf Tage ist ein Takt bis 4 m mdglich



[2]. Dies ist ein wesentlicher Faktor in Bezug auf Produktivitit und

Kostensenkung [2].

Das Druckstrebenverfahren mit Hilfspfeiler ist eine Weiterentwicklung der
Druckstrebenvariante und wird eingesetzt, um das Briickenklappverfahren auch
bei flacheren Taleinschnitten anwenden zu konnen [2]. Der Hilfspfeiler kann aus
Betonfertigteilen bestehen und wird nach Aufklappen eines Briickenabschnitts

abmontiert, um wieder fiir das ndchste Feld weiter verwendet zu werden [2].

1.2.2 Feldversuche

Im Rahmen eines gemeinsamen Forschungsprojektes mit der FFG, der
Technischen Universitit Wien und der Firma STRABAG AG wurde im
Dezember 2007 ein Feldversuch mit dem Briickenklappverfahren auf dem
Versuchsareal "Aspanggriinde" durchgefiihrt. Ziel des Versuches war es, den
Aufklappvorgang, also das aneinander Abrollen der Wailzgelenke, zu
demonstrieren. Es wurde ein bereits vorhandenes Stahlbetonfundament eines
vorgehenden Versuchs fiir die Aufstellung der Briicken verwendet. Das
Versuchsmodell der Zugstrebenbriicke (Abbildung 1.12) wurde mit 17 m
Spannweite und jenes der Druckstrebenbiicke (Abbildung 1.13) mit 15 m
Spannweite unter Verwendung desselben Pfeilers (h = 8,32 m) gebaut [2].

Die Pfeiler wurden mit einem Schlitz versehen, um den Drehvorgang fiir die
Briickentrager bzw. Druckstiben zu ermdglichen. Alle Bauteile (Pfeiler,
Briickentrdger, Druckstreben) wurden fiir den Versuch vor Ort mit
konventioneller Schalung hergestellt [2]. Alle Querschnitte sind als

Vollquerschnitte mit einer Betongiite C50/60 ausgefiihrt.
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Abbildung 1.11: Briickenklappverfahren nach der Druckstrebenvariante mit
Hilfspfeiler [2]
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Die Briickenteile wurden mit Hilfe eines Autokrans zusammengebaut. Vier
Hydraulikzylinder, die mit Pressenstiihlen auf dem Pfeilerkopf aufgesetzt
wurden, mit einer Hubhohe von jeweils 25 ¢cm wurden fiir die Versuche als
Hebetechnik verwendet. Die Gewindestangen (d = 20 mm), welche durch den
Pfeiler liefen, wurden am oberen Ende mit den Hydraulikzylindern und am
unteren Ende mit den zu hebenden Briickenteilen verbunden [2]. Bei einer

Grof3briicke wiirden fiir den Hubvorgang Litzenhebesysteme verwendet werden
[2].

Bei der Zugstrebenbriicke wurde zuerst der Pfeiler aufgestellt und mittels
Gewindemutter und Stahlplatte am vorhandenen Fundament eingespannt. Nach
dem Einheben der Briickentrdger, die mit einer Voutung versehen wurden,
wurden die Zugstreben an Pfeilerkopf und Briickentrager montiert und mittels
Splinten gegen Herausrutschen gesichert. Fiir die Zugglieder wurden
Gewindestangen mit einem Durchmesser von 20 mm gewéhlt. Im Dezember
2007 wurde die Zugstrebenbriicke erfolgreich aufgeklappt (Abbildung 1.14).

Abbildung 1.14 Abfolge des Aufklappvorganges bei der Zugstrebenbriicke
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Bei der Druckstrebenbriicke wurden zuerst die Druckstreben in die richtige
Position zum Pfeiler gestellt und anschlieBend die Briickentriger eingehéngt.
Der zweite Feldversuch wurde mit dem Briickenklappverfahren im Januar 2008
durchgefiihrt (Abbildung 1.15). Die beiden Feldversuche verliefen ohne
Komplikationen.

Abbildung 1.15 Abfolge des Aufklappvorganges bei der Druckstrebenbriicke

1.2.3 Knotenpunkte

Fiir die Ausfiihrung der Knotenpunkte (Abbildung 1.12 und Abbildung 1.13)
stechen bekannte und bewéhrte Losungen aus dem Stahl- und Betonbau zur
Verfiigung.

Eine neue, aber besonders geeignete Ausfiihrung des Knotens A wird in
(Abbildung 1.16) dargestellt [9]. Gebogene Stahlbleche dienen als Schalung fiir
den am Briickentrdger bzw. Druckstab angeschlossenen Drehzylinder entlang der
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Beriihrungsflachen, einem sogenannten Wilzgelenk. Beim Anheben wilzen sich
die beiden zylinderformigen Endpunkte der Briickentréger gegeneinander ab und

ermoglichen so eine zwangungsfreie Drehung [9].

Ahnlich ist der Knoten B bei der Druckstrebenbriicke ausgefiihrt (Abbildung
1.17 und Abbildung 1.18). Damit das obere Druckstrebenende am anliegenden
Halbzylinder des Briickentrdgers nicht vorbeirutschen konnte, wurde dort ein
zusitzliches Stahlblech angebracht. Dieses war auf der einen Seite am
Briickentrdger mit Schrauben befestigt und auf der anderen Seite an der

Druckstrebe angeschweil3t.

Abbildung 1.16 Konstruktive Durchbildung des Knotens A [9]

Bruckentrager

Abbildung 1.17 Konstruktive Durchbildung des Knotens B bei der
Druckstrebenvariante
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Abbildung 1.18 Knoten B (Wailzgelenk) bei der Druckstrebenvariante des
Feldversuchs [10]

Malgebliches Kriterium fiir die Dimensionierung der Knoten A und Knoten B
(Druckstrebenvariante) ist die Hertzsche Pressung. Diese ldsst sich

folgendermallen berechnen

pmax=\]%.(%+dlz) (1.1)
p max — maximale Hertzsche Pressung zwischen zwei Zylindern
F - Druckkraft, [N]
E - Elastizitdtsmodul, [N/mm?]
L - Beriihrungslange, [mm]
v - Poissonzahl, [—]

d - Durchmesser der Zylinder, [mm]
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Es wurden die Hertzschen Pressungen im Knoten B und C fiir die

Druckstrebenbriicke des Feldversuchs berechnet:
e Knoten B
F = 98000 N — maximale Druckkraft in einer Druckstrebe
E = 210000 [N/mm?]
L= 300 mm
v =203

dl S dz == 300 mm

98000.cos(30).210000 / 1 1
pmax = ( ) =374 >
mm

7.300.(1-10,3) 300 * 300

e Knoten C

F=98000 N — maximale Druckkraft in einer Druckstrebe

E = 210000 —

mm
L = 300 mm
v =203
d; = 300 mm
d; = 200 mm

[ 98000.210000 ( 1 1 )_449
PMAX = 177300.(1=0,3)"\300 ' 200/~ mm?

Als Entwurfsbeispiel wurde eine um den Faktor 10 vergroferte Version des
Feldversuchs mit Druckstreben herangezogen [2]. Abweichend von den
Briickenteilen des Feldversuchs, die als Vollquerschnitte ausgebildet waren,

werden Pfeiler, Druckstreben, und Briickentriger des Entwurfsbeispiels in
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vertikaler Position als Hohlquerschnitte mit Kletterschalungen hergestellt [2].
Die Abmessungen sind in Abbildung 1.19 gezeichnet.

Es wurden die Hertzschen Pressung in der Beriihrungslinie von Druckstreben

und Briickentridger berechnet:

F= 23400000 N — maximale Druckkraft in einer Druckstrebe

E = 210000

mm?
L = 3000 mm
v =0,3
d; = 3000 mm
d; = 2000 mm
23400000.210000 ; 1 1
pmax = \/ 7.3000. (1 — 0,3) '(3000 * 2000) =691 e

Die berechnete Spannung ist nur um 54 % iiber der entsprechenden Spannung
des Feldversuchs, obwohl die Druckkraft des Entwurfsbeispiels 237-mal so grof3
ist wie die grofte Druckkraft des Feldversuchs.

. 150,0 ¥ 12,00 i
1 B [f' 140 20 1 #— 2,80 — 6,40 #— 2,80 —#
4 : : Querschnitiserganzung mit Verbundschalwagen
‘:‘:ﬂr_‘_l T 1 T w = =)
1 :‘_-B' T S o ﬁ:\
35 388 Kernquerschnitt
I |
ar] R 4
= 9 40, 1,00 160 1,00, 140
- 6.40 y

SYE

Abbildung 1.19 Entwurfsbeispiel mit den zehnfachen Abmessungen des
Feldversuchs [2].
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1.2.4 Bewertung

Der Einsatzbereich des Briickenklappverfahrens zur Herstellung von Talbriicken
mit hohen Pfeilern liegt bei Pfeilerabstdnden von 50 m bis 250 m und deckt sich
damit weitgehend mit dem Anwendungsbereich des Freivorbauverfahrens [2].
Eine Freivorbaubriicke (Abbildung 1.20) mit Hauptabmessungen entsprechend
dem Entwurfsbeispiel fiir eine Druckstrebenbriicke wurde zum Vergleich
herangezogen. Die Abmessungen der Freivorbaubriicke wurden in Anlehnung an
die 2005 fertiggestellte Draubriicke Lippitzbach [2] gewéhlt.
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630 ——+14 04— 680 7
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Abbildung 1.20 Beispiel fiir eine Freivorbaubriicke [2]

Bei der Freivorbaubriicke werden zuerst die Pfeiler, anschlieBend der Pfeilertisch
und zuletzt die Briickentrdger mit den beiden Freivorbauwagen hergestellt. Mit
iiblichen Annahmen fiir die zur Herstellung der einzelnen Takte erforderlichen
Zeiten ergibt sich eine Bauzeit von 12 Wochen fiir den Pfeiler, 9 Wochen fiir den
Pfeilertisch und 15 Wochen fiir die beiden Briickentrdger. Die Gesamtbauzeit fiir
die Freivorbaubriicke betrigt 36 Wochen.
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Das Briickenklappverfahren ermoglicht eine schnellere Herstellung der
Briickentrdger in senkrechter Lage mittels einer Kletterschalung. Beim
Briickenklappverfahren konnen zwei Regeltakte, je 3,8 m lang, pro Woche
hergestellt werden. Im Freivorbau ist nur von einem Wochentakt, je 3,5 m bis 5
m lang, auszugehen. Eine weitere Zeitersparnis gegeniiber dem Freivorbau kann
durch die teilweise gleichzeitige Herstellung von Pfeiler, Druckstreben und
Briickentriger erreicht werden. Die Gesamtbauzeit ab Oberkante Pfahlkopfplatte

kann fiir einen Pfeilerstandort auf 24 bis 28 Wochen reduziert werden [2].

Den wesentlichen Vorteil des Briickenklappverfahrens gegeniiber dem
Freivorbauverfahren offenbart der Vergleich der bendtigen Baustoffmassen
(Abbildung 1.21). Die Druckstreben reduzieren die Spannweite des
Briickentrdgers und bewirken dadurch eine Reduktion des erforderlichen
Querschnitts des Briickentrdgers, was auch aus dem Vergleich der Abbildung
1.19 und Abbildung 1.20 hervorgeht.

In Abbildung 1.22 ist die Weiterentwicklung der Druckstrebenvariante mit
insgesamt 4 Druckstreben dargestellt. Mit dieser wurde im Andelsbachtal eine

Briicke entworfen und bearbeitet [11].

16 Aquivalente Dicke [m] Betonstahl [kg/m?] 140 Spannstahl [kg/m?]
300
i 120
250
12
100
1 200
80
08 150
60
0,6
100
40
0,4
50
0.2 20
0 0 0
100 150 200  250[m] 100 150 200  250[m] 100 150 200 250 [m]

Freivorbau

Abbildung 1.21 Abhéngigkeit der Baustoffmassen fiir den Briickentrdger von der
Spannweite [2]



18

Abbildung 1.22 Entwurf der Andelsbachtalbriicke [11]
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2 Was ist ein Wiilzgelenk? Friihere Versuche.

2.1 Historischer Uberblick

Betongelenke wurden erst im XIX Jahrhundert im Briickenbau verwendet. Diese
wurden als Auflager von Balkenbriicken (Betonpendeln) oder als Gelenke im
Scheitel und im Kampfer von Bogenbriicken (Wélzgelenke) eingesetzt [12].
Bauingenieur Klaus Kopcke hat im Jahre 1888 erstmalig Wélzgelenke beim Bau
einer Bogenbriicke angewendet. Seither wurden Wilzgelenke immer hiufiger
ausgefiihrt [13].

2.2 Wilzgelenke mit gepanzerter Wiilzfliche

Die Herstellung von Betonwilzgelenken auf dem Lehrgeriist oder das Versetzen
von fertigen Gelenkquadern auf der Schalung ist erfahrungsgemdl nicht nur
umstindlich, sondern auch ungenau [14]. Diese Méngel veranlassten Dr.-Ing.
Emil Burkhart, die Erfindung von Betongelenken mit gepanzerter Wélzfléache,
Anfang des XX Jahrhunderts zu machen (Abbildung 2.1). Bei diesen Gelenken
wurden die Wilzflichen der beiden Gelenkquader durch entsprechend gebogene
Blechtafeln gebildet, die so miteinander verschraubt sind, dass sie als Ganzes auf
der Schalung versetzt werden konnen und nachdem sie in die genaue Lage
gebracht sind mit Beton hinterstampft werden [14]. Gegeniiber den Verfahren
zur Herstellung der Gelenke ohne Panzerung haben die gepanzerten
Wailzgelenke den Vorteil, dass sie einfach und genau hergestellt werden kénnen
und die Wilzflichen sich dort beriihren, wo sie es rechnungsméfig tun sollen.
Dazu kommt, dass die Kosten fiir das Herstellen und Versetzen durch den
Wegfall der genauen Herstellung der Wilzflichen, den umstindlichen Transport
und das schwierige Versetzen geringer sind [14]. Auch gegeniiber Stahlgelenken

sind die Kosten fiir das Betongelenk mit Panzerung erheblich geringer [14].
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Abbildung 2.1 Konstruktion eines Betongelenks mit gepanzerter Wélzflache [14]

Die beiden gekriimmten Bleche wurden durch Schrauben mit Keilringen
zusammengehalten [14]. Auf der Schalung wurde das Gelenk am unteren Rand
durch einen auf der Schalung aufgeschraubten Winkel und am oberen Rand
durch einen Anker gehalten. Die Bleche sind im Allgemein 8 mm dick und
bestehen aus St 37 (St 37 nach DIN entspricht nach EN S235). Um Rosten

entgegen zu wirken, ist Kupfer zugesetzt.

Mit dem so konstruierten Gelenk wurde erstmals von der Neckarbaudirektion
Stuttgart im Jahre 1927 ein Versuch bei der nach ihrem Entwurf ausgefiihrten
Feldwegebriicke iiber den Schiffahrtskanal der Staustufe Obereflingen der
Neckarkanalisierung ausgefiihrt [14] (Abbildung 2.2). Die Briicke war als
Dreigelenkbogen mit 43,3 m Spannweite und 4 m Pfeilhdhe ausgefiihrt. Nach
der statischen Berechnung, die fiir Briickenklasse II nach DIN 1072 durchgefiihrt
wurde, betrigt der grof3te Druck im Scheitel 3875 kN und im Kédmpfer 4233 kN
[14]. Die Halbmesser der Gelenkbleche im Scheitel und im Kdmpfer betragen R
=3,25m, r =2,50 m [14]. Nach Hertz errechnen sich die Beriihrungsspannungen
zu 38 N/mm? bzw. 36 N/mm? [14]. Bereits bei dieser ersten Ausfiihrung

zeigten sich die praktischen Vorteile des gepanzerten Walzgelenkes:

e der bequeme Transport der verhdltnismiBig leichten Gelenkbleche,



21

e die einfache Aufstellung und genaue Einstellbarkeit, sowie die

anstandslose Hinterbetonierung der Gelenkbleche

Abbildung 2.2 Feldwegbriicke iiber den Schiffahrtkanal der Staustufe
ObereBlingen der Neckarkanalisierung [14]

Hatte diese erste Ausfiihrung den Nachweis der praktischen Vorziige der
Erfindung gegeniiber den bisherigen Ausfithrungsweisen erbracht, so war noch
das Verhalten der Bleche auf die zuldssigen Pressungen in den
Beriihrungsstreifen ungeklért [14]. Es war anzunehmen, dass einerseits durch die
Zwischenschaltung der Bleche eine gleichméBige Teilnahme des
darunterliegenden Betons an der Druckiibertragung erreicht werden konnte,
andererseits durch die Haftfestigkeit des Betons an den Blechen die
Querzugsspannungen in den Gelenkquadern vermindert werden kdnnten. Zur
Klarung dieser Fragen wurde in der Materialpriifungsanstalt der Technischen
Hochschule Stuttgart eine Reihe von Vergleichsversuchen angestellt. Diese
erstreckten sich auf:

e Gelenkkorper aus Stamptbeton

e Gelenkkorper aus Stampfbeton mit Blechpanzerung

o Eisenbetongelenkkdrper mit Bewehrung gegen Zugrisse ohne
Blechpanzerung

o Eisenbetongelenkkorper mit Bewehrung und mit Blechpanzerung



22

Die Glenkkorper hatten einen Querschnitt von 0,30/0,30 m und eine Hohe von
0,28 m bis 0,36 m [14]. Der Kriimmungshalbmesser des konkaven
Gelenkkorpers betrug 0,90 m, der des konvexen Gelenkkorpers 0,50 m [14]. Die
Dicke der Gelenkbleche, die aus St 37 bestanden, betrug 8 mm [14]. Die
Gelenkkorper erhielten eine Bewehrung aus Rundeisen mit einem Durchmesser
von 6 mm [14]. Die Versuchskorper sollten in Anlehnung an die Praxis im
Malfistab 1: 4 hergestellt werden.

Von den Stampfbetongelenkkorpern wurden sechs Paar ohne Blech, sechs Paar
mit Blech und von den Eisenbetongelenken je drei Paar mit und drei Paar ohne
Blech hergestellt [14]. Je drei Paar Gelenkquader aus Stamptbeton sollten nach
28 Tagen, die restlichen drei Paar noch nach drei Monaten zur Bestimmung des

Einflusses des Alters gepriift werden.

Die Ergebnisse der aufnehmbaren Drucklast der Gelenkquader sind in Abbildung
2.3 dargestellt. Die Bruchlast, welche dem 5,5-fachen Wert der Risslast
entspricht, nimmt mit der Stirke der Panzerung zu. Beachtenswert ist auch die
Steigerung der Bruchfestigkeit allein durch die Bewehrung. Der Einfluss des
Alters ist in Abbildung 2.4 gezeigt. Es kann mit dem Alter eine Steigerung der
Druckfestigkeit um 25 % beobachtet werden.

2470
m Stampfbeton ohne Blech

Stampfbeton mit Blech
® Eisenbeton ohne Blech 1920 1800

H Eisenbeton mit Blech
1400

450

570

Erster Riss [kN] Bruchlast [kN]

Abbildung 2.3 Druckkraft bei dem ersten Riss und bei der Bruchlast fiir
Stampfbeton mit und ohne Blech
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m Alter 28 Tage-Erster Riss [kN]
m Alter 28 Tage-Bruchlast [kN]
Alter 4 Monate-Erster Riss [kN] 2390

m Alter 4 Monate-Bruchlast [kN]

1920
1730

1400

700 800

450 . 570 l

Stampfbeton ohne Blech Stampfbeton mit Blech

Abbildung 2.4 Einfluss des Alters fiir Stampfbeton mit und ohne Blech

In der Abbildung 2.5 sind die Gelenkquader aus Stampfbeton ohne und mit
Blechpanzerung am Schluss des Belastungsversuches dargestellt. Die Abbildung
2.6 weist zwei Gelenkquader aus Eisenbeton ohne und mit Blechpanzerung am
Schluss des Belastungsversuches auf. Durch die eingelegte Rundeisenbewehrung
kann sich der charakteristische, durchgehend und verlaufende Riss in der Mitte
des Feldes gar nicht bilden. Der Vergleich der Rissbilder zeigt, dass die
Drucktrajektorien beim gepanzerten Gelenk steiler als beim ungepanzerten
Gelenk verlaufen [14]. Die Erkldrung fiir die hohere Bruchlast findet sich
dadurch, dass bei steilerem Verlauf der Drucktrajektorien die

Querzugspannungen geringer sind [14].

Berechnet man nach Hertz fiir das gepanzerte Eisenbetonwélzgelenk die
Spannungen in den Beriihrungsstreifen, so ergibt sich beim Auftreten des ersten
Risses unter Annahme eines Elastizititsmoduls des Betons von 25000 N/mm?

eine Pressung von 74 N/mm? und beim Bruch eine Pressung von 175 N/mm?
[14].
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Abbildung 2.5 Rissbilder der Gelenkkorper aus Stampfbeton ohne und mit
Blechpanzerung [14]

Dr. E. Burkhardt bemerkte, dass den nach Hertz ermittelten Werten kaum mehr
als ein zahlenmiBiger Vergleichswert zukommt. Es miisste einer systematischen
vergleichenden Untersuchung vorbehalten werden, besonders fiir Betongelenke
mit gepanzerter Wilzfliche. Eine genauere Bestimmung des zugehdrigen
Elastizitdtsmoduls und der Einfluss der Kriimmungshalbmesser sind notwendig,

um diese Ergebnisse formelméalig zu erfassen.

Eine weitere auBergewdhnliche Ausfiihrung, bei der das gepanzerte Wilzgelenk
mit Erfolg ausgefiihrt wurde, zeigt die im Jahre 1931 ausgefiihrte Straenbriicke
(Abbildung 2.7). Diese Briicke wurde als Dreigelenkbogen mit Auslegern
konstruiert. Die Offnung hatte eine Stiitzweite von 112,8 m.
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Abbildung 2.6 Rissbilder der Gelenkkorper aus Eisenbeton ohne und mit
Blechpanzerung [14]

Abbildung 2.7 Dreigelenkbogenbriicke tiber Neckar bei Stuttgart [14]
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3 Experimentelle Untersuchungen

Im Labor des Instituts fiir Tragkonstruktionen an der Technischen Universitét
Wien wurden Untersuchungen an Wiélzgelenken gemacht. Zwei betonierte
Wilzgelenke mit Stahlblechen ummantelt wurden gegeneinander gedriickt und
gedreht (Abbildung 3.1). Ziel der Drehung ist die Ermittlung der lastabhingigen
Steigerung der Rollreibung. Sie ist neben optischen Gesichtspunkten das
aussagekriftigste Indiz fiir die Zerstorung des Wailzgelenkes [10]. Die
Laboruntersuchungen sind im Detail in der Diplomarbeit von Dominik Schmidt

[10] erklért. Hier sind nur kurz die wichtigsten Aspekte besprochen.

Abbildung 3.1 Laboruntersuchung [10]
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3.1 Anfertigung der Wiilzgelenke

Um die direkte Vergleichbarkeit der Versuche zu gewihrleisten, und um fiir die
gesamte Serie eine Maschinenkonfiguration verwenden zu konnen, wurden alle
Wiilzgelenke mit derselben Hohe von ungefdhr 56 cm hergestellt [10]. Die Breite
wurde flir die bestmogliche Aussagekraft der Ergebnisse der fiir Maschine die
groffte mogliche Breite von 1000 mm gewéhlt [10]. Die Hohe der Wilzgelenke
wurde im Wesentlichen an die Gegebenheiten und das Lochbild der Druckplatten
angepasst. Somit ergab sich eine Betonhohe von 800 mm. Die Versuchsreihe
bestand insgesamt aus 18 Versuchskorpern, also neun Versuche mit zwei

identischen Wilzgelenken. Diese unterscheiden sich voneinander nach:

e Radius (0,5 m; 1,0 m; 2,0 m)
e Dicke des Stahlblechs (1 cm; 3 cm)
e Betongiiteklasse (C20/25; C50/60)

3.1.1 Die Montageplatte

Als Verbindung der Druckplatte der Priifmaschine zum Wilzgelenkkdrper wurde
je Wilzkorper eine Stahlplatte mit aufgeschweiliten Kopfbolzen und vier
Bohrungen angefertigt (Abbildung 3.2). Die Kopfbolzen dienen einerseits als
kraftschliissige Verbindung zum Beton, andererseits sollen sie gemeinsam mit
der Bewehrung den Spaltzugkriften im Beton entgegenwirken. Mit 100 mm
Abstand wurden, fiir alle Wilzgelenke gleich, oben und unten eine Reihe von
neun Kopfbolzen mit der Dimension 19 x 100 mm aufgeschweifit [10]. Die vier
Bohrungen in der Platte wurden fiir die Montage mittels M27 Bolzen mit einem
Durchmesser von 30 mm gebohrt. Leider stellte sich bei der Montage heraus,
dass die Bohrungen ungenau gesetzt waren, sodass die meisten Wélzgelenke nur
mit zwei Stiick M27 Bolzen montiert werden konnten [10].



28

Kopfbolzen
T

I \

Abbildung 3.2 Montageplatte

3.1.2 Die Bewehrung

Die Bewehrung ist bei allen Priitkorpern gleich (Stahlgiite BSt 550), sodass der
direkte Vergleich der Versuche moglich ist (Abbildung 3.3). Die Hauptaufgabe
der Bewehrung ist es die Spaltzugkréfte im Beton aullerhalb des Beriihrpunktes
so gering zu halten, dass diese nicht zum Versagen fiihren.

3.1.3 Die Blechpanzerung

Die Bleche wurden in der Giite S235 hergestellt und fertig gekriimmt mit den
AuBenradien 500 mm, 1000 mm, und 2000 mm auf die Baustelle geliefert. Um
nach dem Versuch den Beton unter der Platte begutachten zu konnen, werden die
Bleche abnehmbar gestaltet [10]. Dazu sind sie mit vier Bohrungen mit einem
Durchmesser von 24 mm versehen. Durch jede Bohrung wird eine
Gewindestange M16 mit einer Lidnge von 150 mm gesteckt und auf beiden

Seiten mit einer Mutter angezogen. Die Bohrungen sind nicht symmetrisch,
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sondern um 70 mm in Léngsrichtung versetzt angeordnet, sodass die aus den
Bohrungen herausstehen Gewindestangen mit Muttern auch bei groflen
Verformungen einander nicht beriihren. Beim Wilzgelenk mit dem Radius 2.000
mm musste dennoch die Rotation von +4° auf £3° reduziert und die
Gewindestangen mitsamt den Muttern gekiirzt werden, damit die beiden

Wilzkorper nicht aneinander anstanden [10].

Schalung |Bewehrungskorb | Montageplatte

| Blechpanzerung | Gewindestange

Abbildung 3.3 W-2000-30-25 gleich vor dem Betonieren

3.2 Versuchsaufbau

Im Labor des Institutes flir Tragkonstruktionen der Technischen Universitit
Wien befindet sich die Priifanlage (Abbildung 3.4). Der Priifrahmen (Abbildung
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3.5) hat ein Eigengewicht von ca. 200 t. Er ist mehrfach statisch unbestimmt und
ermoOglicht Druckversuche an Bauteilen bis knapp 30000 kN [10].

LANGSSCHNITT [mm] SCHNITT A-A [mm]

a00

2800

1450

1710 7680 1710 5370

Abbildung 3.5 Priifrahmen

Die vier hydraulischen Pressen (Abbildung 3.6) sind in zwei Reihen positioniert.
Jede Reihe kann eine Druckkraft von 9 MN erzeugen. Das macht bei zentrischer
Belastung insgesamt 18 MN Pressenkraft bei einer maximalen Bauteillinge von
5,4 m.

Vor dem Aufbringen der Belastung wurden die Probekorper horizontal auf den
Stahlplatten montiert (Abbildung 3.7). Dann wurden die Wegaufnehmer, mit
Kurzzeichen Weg beschriftet, eingestellt.
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Abbildung 3.6 Hydraulische Pressen

Kalloten Stahlplatten

Wegaufnehmer Linienkipplager

Abbildung 3.7 Grundelemente beim Versuchsaufbau

Diese sind insgesamt 20, jeweils fiinf pro Wilzgelenk vorne und hinten, messen

diese, mit einer Wiederholfrequenz von 2 Hz den Abstand (Verformungen) im
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Kontaktbereich der Wélzgelenke. Das Linenkipplager ist fiir das Drehen von
Bauteilen angeordnet. Jede Achse der Hydraulikzylinder ist zweifach
kalottengelagert [10]. Zur Minimierung der Reibungskréfte bei Verdrehungen
der gelenkig gelagerten Druckplatte ist dort ebenfalls eine Teflonschicht
angeordnet [10]. In Abbildung 3.8 ist das statische System des Versuchsaufbaues

angegeben.
é N X Hydraulikzylinder
N Gelbrk | l+ﬁ2 Kiahp
/ I A
Linien- I
kipplager ?& =l |
\ Wilzgelenk 1 [/} Wilzgelenk 2 | Hydraulikzylinder
Gelenk |3+4 K3 +KL
besasd

| Gelenk
,W

Abbildung 3.8 Statische System des Versuchsaufbaues [10]

3.3 Versuchsdurchfiihrung

Die Apparatur (Abbildung 3.9), die die Versuchdurchfiihrung ermoglicht, besteht

aus:

e Messverstirker (Spider)
e Schaltpult fiir die hydraulische Presse
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e Computer-Steuerung der hydraulischen Presse

e Laptop mit Catman-Software

Schaltpult |Computer-Steuerung|

[= v
‘ Laptop mit Catman-Software |

Abbildung 3.9 Apparatur fiir die Versuchsdurchfiihrung

Die Wailzgelenke wurden in verschiedenen Laststufen belastet. Der
Anfangsschritt ist immer 150 kN, welcher nur fiir die Kalibrierung genutzt wird,
um die Maschinen- und Lagerreibung wegrechnen zu kénnen. In der Abbildung
3.10 und Abbildung 3.11 sind die einzelnen Lastaufbringungsschritte dargestellt.
Zuerst wurde im horizontalen Zustand eine Last von 150 kN an den Priifkérpern
aufgebaut. Dann wurden diese um 4 Grad nach oben gedreht (+4 Grad). Hier
stieg die Druckkraft bis X kN an. Unter X kN ist jede Laststufe von 1000 kN bis
13000 kN zu verstehen. Wenn die Belastung X kN erreichte, wurden die
Wailzgelenke um 8 Grad (bis -4 Grad) nach unten gedreht. Dann wurde wieder
bis +4 Grad gedreht und die Druckkraft auf 150 kN reduziert. Wenn die
Priifkorper wieder horizontal waren, wurde die Laststufe beendet und es konnte
mit der ndchsten Stufe angefangen werden. Dieser Verlauf wurde bis zum

Versagen des Versuchskorpers gefahren.
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Abbildung 3.10: Ablaufschema einer Laststufe, Schritte 1-4
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Abbildung 3.11 Ablaufschema einer Laststufe, Schritte 5-7

Nach jeder Stufe wurden Notizen gemacht und nach Rissen (grof3er als 0,05 mm)
oder Abplatzungen gesucht. Falls es solche gab, wurden diese mit einer
bestimmten Farbe gekennzeichnet. Die Farben und die entsprechenden
Laststufen sind in der Abbildung 3.12 erkennbar.
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X - 150 kN l - 5000 kN Il - 9000 kN
[] - 1000 kN B - 6000 kN ] - 10000 kN
[ - 2000 kN B - 7000 kN ] - 11000 kN
Bl - 4000 kN Il - 8000 kN (] - 12000 kN

Abbildung 3.12 Laststufenbezeichnung mit verschiedenen Farben

3.4 Ergebnisse von den Versuchen

Die Ergebnisse sind nachfolgender Tabelle 3.1 zu entnehmen. Die Begriffe
,HOhe“ und ,, Tiefe‘‘ sind in Abbildung 3.13 erklért. Die graphische Darstellung
der Erstrisskraft bietet Abbildung 3.14 an. Die Abbildung 3.15 bis Abbildung
3.17 stellen den Einfluss des Radius, der Blechstirke wund der
Betondruckfestigkeit auf die Erstrissbildung dar.

' [— ' [— |€
p— o o %] E %] E v
S| - |5 |5 PE| FE| PE
= Z = = Ew | B~ | BB
qc.s. i (bnb'_' &’_' wl— :cz :O:‘ :Q ﬁ
el ) - - a—
= - =“E| =E| 2E | B = | vz s
=< 0 = = = E = = S
2 = | s |85 BN Ne ([ WNE
8| 8 |22 B2z 22| ST &8 &7
) 2 E | 2% | 2K | 22| 28| 28|23
Wailzgelenk = /M =S | <2 | <= |Fe|EFa|F2
W-500-10-25 2000 | 6000| 130 200 165 100 180 140

W-500-10-60 4000 | 9000 - - -
W-500-30-25 4000 | 9000| 330 330 330 330 330 330
W-500-30-60 7000 | 12000 175 215 195 170 180 175
W-1000-10-25 | 4000 | 7000| 300 180 240 170 100 135
W-1000-10-60 | 6000 | 11000| 180 230 205 300 240 270
W-1000-30-25 | 5000 | 9000| 270 320 295 200 330 265
W-1000-30-60 | 6000 | 12000 - - - - - -

W-2000-30-25 | 4000 | 9000] 280 250 265 200 370 285

Tabelle 3.1 Ergebnisse von den Versuchen
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Abbildung 3.13

Erklarung der Begriffe ,,Hohe’” und ,,Tiefe‘‘ [10]
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Abbildung 3.14

: Erstrisskraft bei den Wilzgelenken
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Abbildung 3.15 Erstrisskraft abhidngig vom Radius
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Abbildung 3.16 Erstrisskraft abhingig von der Blechstirke
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Abbildung 3.17 Erstrisskraft abhdngig von f,,
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4 Numerische Untersuchungen

4.1 Ubersicht

Die in der vorliegenden Arbeit prédsentierten numerischen Untersuchungen
dienen der Entwicklung und Verifizierung eines Rechenmodells, das eine
moglichst wirklichkeitsnahe Auslegung von Laboruntersuchungen von
Wailzgelenken gestattet. Die Berechnungen wurden mit dem Finite Elemente
Programm ABAQUS [15] durchgefiihrt (Abbildung 4.1). Das Modell ist in
einem zweidimensionalen ebenen Dehnungzustand nachgebildet. Die
numerische Simulation umfasst das Trag- und Verformungsverhalten des

untersuchten Versuchskorpers bis zum Eintritt des Versagens.

Abbildung 4.1 Drei dimensionale Ansicht von W-500-10-25 (Berechnet als 2D-
Modell und extrudiert)
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Eine entscheidende Rolle in der Simulation spielen:

e die besonderen Uberlegungen bei der Verwendung der expliziten
dynamischen Methode fiir die Berechnung quasi-statischer Probleme

e die Grundlagen bei der Modellierung von Kontaktvorgéngen

e die Suche nach geeigneten Materialmodellen zur Beschreibung des
Betonverhaltens

e Integration des Stahlbetonverhaltens in ABAQUS, 2008

4.2 Besondere Uberlegungen bei der Verwendung des expliziten
dynamischen Methode fiir die Berechnung quasi-statischer
Probleme

In der Simulation existiert Nichtlinearitdt in den Randbedingungen (mit Steigung
der Belastung wichst auch die Berlihrungsfliche des Wilzgelenkes in der
Kontaktzone) und beim Mateialverhalten von Beton und Stahl. Die Anwendung
von einer impliziten Methode fiir die Berechnung solcher Probleme fiihrt fast
immer zu einem unstabilen System. Deshalb ist ein explizites Verfahren benutzt.
Dies ist gut geeignet flir solche Bedingungen, weil die explizite Integrations-
technik bedingungsweise stabil ist. Die explizite Prozedur integriert iiber die Zeit
und wird durch eine groBe Anzahl kleiner Zeitinkremente charakterisiert. Bei der
expliziten dynamischen Zeitintegration in ABAQUS/Explicit wird die Methode

der zentralen Differenzen benutzt.

Hier ist eine Zusammenfassung der Algorithmen der expliziten Dynamik

verwendet:
I.  Berechnung der Knoten.

a. Dynamisches Gleichgewicht,

ﬁ(t) = M_l(P(t) — I(t)) (41)
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wo Uy die Beschleunigung in Zeit 7, M~' die
Massenmatrix, P die dulleren und /() die inneren Krifte
sind.

b. Explizite Integration liber die Zeit. Aus den bekannten
Beschleunigungen zum Beginn des aktuellen Inkrements
werden die Geschwindigkeiten und die Verschiebungen am

Ende des Inkrements bestimmt,

. . (At(t+At) + At(t)) ;
Nt oz

(4.2)
Uerar) = U T At(t+At)u(t +40 (4.3)

wo u die Geschwindigkeit und u die Verschiebung ist.
II.  Berechnung der Elemente.

a. Berechnung der Dehnungsinkremente de von der Dehnrate
E.
b. Berechnung der Spannungen o von den konstitutiven

Gleichungen.
O(t+At) = f(U(t); de) 4.4)

c. Zusammensetzung von den inneren Kriften in den Knoten,

Iit+at)
II.  Festlegen t + At zu t und zuriick zu Schritt I.

Jeder physikalische Prozess hat seine natiirliche Zeitdauer. Es kann davon
ausgegangen werden, dass die dynamische Analyse von einem statischen Prozess
als quasi-statische betrachten werden kann, falls diese in ihrer natiirlichen
Zeitdauer durchgefiihrt wird. Das kann aber sehr zeitaufwendig in einer transient

dynamischen Analyse sein, weil im Prinzip die statischen Prozesse eine grof3e
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Zeitspanne haben. Es gibt zwei Mdglichkeiten fiir die Verringerung der CPU-

Zeit. Die erste ist Zeitskalierung und die zweite ist Massenskalierung.

Wenn die Zeitdauer eines Prozesses vermindert wird, wird auch die Anzahl der
Inkremente flir die Berechnung abnehmen und mit dem auch die totale CPU-
Zeit. Bei einer Verminderung des Zeitinkrements um den Faktor X wird die
Rechenzeit um den Faktor X reduziert. Man muss aber bei einem zu raschen
Ablauf des Versuchs aufpassen, weil dieser zu ungenauen Resultaten fiihren
kann (der Einfluss der Tragheitskriafte auf die Ergebnisse steigt). In Abbildung
4.2 sind zwei identische Prozesse mit verschiedener Geschwindigkeit realisiert.
Der Linke ist in 5 ms belastet, und der Rechte in 2 s. In der Diplomarbeit wird
die Belastung immer von der Seite des rechten Wilzgelenks in den Abbildungen
zu sehen sein. Als Folge bei dem schneller durchgefiihrten Versuch ist
offensichtlich, dass das rechte Wélzgelenk stark belastet ist, wihrend das linke
fast unbelastet ist. Die Situation sieht bei dem langsamen Verlauf nicht so aus.
Hier sind die Spannungen gleichméBig verteilt und im Kontaktbereich

konzentriert.

o
5

()
slelolslele =+ == clalele)
QoM
]

Abbildung 4.2 Unterschied zwischen schnellen und langsamen Verlauf bei W-
1000-10-25

Um die Rechenzeiten zu minimieren, wird als zweite Variante die so genannte
Massenskalierung verwendet, wobei die Materialdichte kiinstlich erhoht wird.
Ein explizites dynamisches Integrationsverfahren muss das Stabilitdtskriterium

beriicksichtigen. Der Zeitschritt muss kleiner sein als die Zeit, die eine
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longitudinale Schallwelle der Geschwindigkeit c¢; zur Durchquerung der

kleinsten geometrischen Elementgrofe L,,;, braucht:

L..:
At < 2 (4.5)
Ca
Die Grofe c; hdngt von der Dichte p und den elastischen Konstanten E ab. In
den ABAQUS Dokumentation [15] ist fiir den ebenen Dehnungszustand gegeben

mit:

— (4.6)

Cqg =

Bei einer Vergroferung der Dichte um den Faktor X wird die Rechenzeit um den
Faktor X'/ reduziert. Man wird also versuchen diesen Faktor moglichst gro zu
machen. Dies funktioniert allerdings nur so lange bis das Ergebnis durch die

Tragheitseffekte verfalscht wird.

Der groBite Vorteil der Massenskalierung ist die Mdoglichkeit ein globales
Zeitinkrement, das unabhédngig von der Elementengrofe ist, zu definieren. Diese
Unempfindlichkeit von dem Netz ist sehr vorteilhaft bei einem Kontaktproblem,
weil die Verfeinigung des Netzes in dem Kontaktbereich eine entscheidende
Rolle fiir die Genauigkeit der Ergebnisse spielt (Abbildung 4.3). Die Losung
konvergiert bei Elementen in der Kontaktzone kleiner als 0,00753 m. Dieses
erfordert ein Zeitinkrement von 7,68.1077. Die finite Elemente des Betons
haben eine ungefihre globale GroBe von 0,03 m mit einem mittleren
Zeitinkrement von 4,94.107%. Ohne Massenskalierung des globalen Inkrements
ist das minimale Inkrement des Systems 7,68 .1077 gleich. Durch eine
halbautomatische Massenskalierung (semi-automatic mass scaling) kann das
globale Zeitinkrement als ein konstantes Zielinkrement gleich z.B. 4,41.107°
(das durchschnittliche Zeitinkrement der finiten Elemente vom Betonanteil)
eingesetzt. So wird die Rechenzeit um den Faktor 5,74 reduziert. Bei einem
feineren Netz im Kontaktbereich (mit kleinste Elementldnge 0,00278 m) steigt
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der Faktor auf 22,3. In Abbildung 4.4 ist eine Massenskalierung beispielsweise
fiir W-1000-10-25 illustriert.

12.00

11.50 l//,’
11.00

11,56

Z 1050 /
= : /
= 10.00 g7 9,65
9:50 9.61 9.61
9.00 . . ,
0 0.01 0.02 0.03
L [m]

Abbildung 4.3 Bruchlast bei verschiedenen Element-Grofen in dem
Kontaktbereich

Das allgemeinste Mittel zur Bewertung, ob eine Simulation als quasi-statisch

betrachtet werden kann, ist das Energiegleichgewicht:
EI + EV + EKE + EFD - EW = Etotal = kOTlStant (4.7)

wo E; die innere Energie, E, die absorbierte Energie durch die viskose
Dissipation, Exy die kinetische Energie, Erp die absorbierte Energie durch die
Reibungsverluste, E}, die Arbeit der duBeren Kréfte und E;,;,; die totale Energie

in dem System ist. Die innere Energie ist gleich:
EI :EE+EP+ECD+EA (4.8)

wo Ep die elastische Dehnungsenergie, Ep die plastische Dehnungsenergie, Ep
die abgefiihrte Energie durch Viskoelastizitit oder Kriechen, und E, die

kiinstliche Dehnungsenergie ist.
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Abbildung 4.4 EMSF (element mass scaling factor) fir W-1000-10-25

Damit eine dynamische Simulation als quasi-statische betrachten werden kann,
muss die kinetische Energie nicht mehr als 5% bis 10% von der inneren Energie
sein. Dann ist der Einfluss der Tragheitskrifte auf die Ergebnisse unerheblich.
Das ist bei einer zentrischen Belastung der Wilzgelenke und einer Zeitspanne
von mindestens 0,05 s erfiillt. Bei translatorischer Bewegung ist die kinetische

Energie gleich:
1
Expr = Emvz (4.9)

wo m die Masse und v die Geschwindigkeit ist. Wegen der kleinen
Deformationen des Wilzgelenkes (im Rahmen von 2 mm), der niedrigen
(ungefdhr 1 mm/s) Geschwindigkeit, hat Egxy keine nennenswerten
Auswirkungen (Abbildung 4.5).
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Eine gute Kontrolle fiir das, ob eine Simulation als quasi-statisch betrachtet
werden kann, ist der Vergleich mit dem Ergebnis von der impliziten statischen
Berechnung (in ABAQUS/ Standard). Als Vereinfachung sind die Wilzgelenke
zentrisch belastet (ohne Rotation) mit einer Verschiebung von gleich 2 mm und
die Materialen haben nur linear-elastische Eigenschaften. Die Prozesszeit der
dynamischen Simulation ist 2 s. Die Resultate sind fast identisch wie Abbildung
4.6 zeigt.

1.0E+06

1.0E+05 = —

1.0E+04 Eke
. +

1.0E+03 \\\ :

1.0E+02

1.0E+01
1.0E+00 T T T 1

0.05 0.5 1 2
t[s]

E[]

Abbildung 4.5 E; und Ekj bei verschiedenen Prozesszeiten ohne Rotation

quasi-statisch

S, Mises
Botto actio 0 Bottom, (fraction = -1.0)
g: 100% (Avg: 100%)
+1.3e+09
B .50c+08

q b=
3 i 9 ]

g ]

c | 1|

&

+6.2e+05

Abbildung 4.6 Vergleich zwischen statischer und quasi-statischer Analyse

Wenn die Wilzgelenke auch rotieren, steigt Exy stark. In Abbildung 4.7 ist eine

schematische Darstellung flir den Rotationsprozess in der Simulation gemacht.
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Abbildung 4.7 Schematische Darstellung fiir den Rotationsprozess in der
Simulation fiir W-2000-30-25

Die kinetische Energie bei Rotation ist gleich:

n
Epn = ~la? = lz myr? w? (4.10)
KE,R 2 i .

i=1

wo [ das Trigheitsmoment, w die Winkelgeschwindigkeit, m; die Massen des
Korpers und r; die Abstéinde von der Drehachse sind. Bei dem Ubergang vom
stillem Zustand zur Rotation ist es mdglich dem Wilzgelenk einen Stof3 zu
geben. Um das zu vermeiden, wird die Rotationsbewegung in drei Schritten mit
der smooth step Amplitudenkurve (Abbildung 4.8) realisiert. Die erste Schritt ist
1% die Zweite 9% und die Dritte 90% von dem Rotationswinkel (Tabelle 4.1).

Das niedrigste Exg-E;-Verhéltnis ist bei der ersten Laststufe von W-2000-30-10.
In Abbildung 4.9 sind Exp und E; fiir diesen Fall bei verschiedenen
Massenskalierungsfaktoren und einer Prozesszeit einer Laststufe mit gleich
0,975 s gezeigt. Als Basis (Skalierungfaktor 1) ist das mittlere Zeitinkrement von
allen finiten Elementen aus Beton verwendet werden. Die Masse jedes Elements
ist skaliert bis diese das Zielinkrement erreicht. Hier ist ein Verhiltnis Exg/E; <
10% schwer zu erhalten, weil das zu einigen Tagen Simulationszeit fiihrt. Der
Massenskalierungsfaktor 4  (Zeitskalierungsfaktor 2) erwies sich als

zufriedenstellender Kompromiss zwischen Genauigkeit und Rechenzeit
(Tabelle.4.1).
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Amplitude

Y__ .

0 X Zeit

Abbildung 4.8 Smooth step Amplitudenkurve [15]

i Prozess Prozesszeit | CPU-Zeit
Laststufe Schritt —
Name Grofse [s] [s]
Anfang 2000 kN 1 Belastung | 2000 kN 0,2 123
2 Rotation +0,03° 0,05 31
3 Rotation +0,27° 0,1 62
4 Rotation +2,70° 0,2 123
5 Rotation -0,06° 0,1 62
6 Rotation -0,54° 0,2 123
7 Rotation -5,40° 0,4 246
8 Rotation +0,06° 01 62
9 Rotation +0,54° 0,2 123
Ende 2000 kN 10 Rotation +5,40° 0,4 246
Insgesamt 1,95 1200

Tabelle 4.1 Information fiir den Ablauf einer Laststufe fiir W-2000-30-25 bei
2000 kN und Zeitskalierungsfaktor 2
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Abbildung 4.9 Kinetische und innere Energie bei Massenskalierungsfaktoren 1, 4
und 16, die dquivalent zu Zeitskalierungsfaktoren 1, 2 und 4 sind, fiir W-2000-
30-25 bei 2000 kN

4.3 Grundlagen bei der Modellierung von Kontaktvorgingen

Der contact pair -kinematic Kontaktalgorithmus ist gut geeignet zur Behandlung
von Wilzproblemen. Um die contact pairs zu definieren, ist die surface to
surface Methode benutzt (Abbildung 4.10) worden. Es wird ein weighting Faktor
0,5 gebraucht, um die beiden Oberfldchen als master surfaces interpretieren zu
konnen. Auf diese Weise ist die GroBe der Penetration zwischen
Kontaktoberflichen vermindert. Das tangentiale Verhalten ist durch den

Reibungsbeiwert u = 0,15 bestimmt.
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linke Oberflaeche rechte Oberflaeche

Abbildung 4.10 Kontatkoberfldchen fiir W-1000-10-25

4.4 Suche nach geeigneten Materialmodellen zur Beschreibung

des Betonverhaltens

4.4.1 Einfiihrung

Beton ist ein heterogenes steinartiges Material, das sich im wesentlichen aus
Zement, Betonzuschlag und Wasser, sowie gegebenenfalls Betonzusatzstoffen
und -mitteln zusammensetzt. In Abhingigkeit von den Mischungsverhiltnissen
und den Giiteklassen der einzelnen Bestandteile ergeben sich unterschiedliche
Eigenschaften und Festigkeiten des fertigen Materials. Das Verhalten des Betons
unter Belastung hdngt dabei wesentlich von der Interaktion zwischen den
Zuschlagsstoffen und der Zementmatrix ab. Wéihrend der Hydratation beim
Abbinden des frischen Betons und dem Kriechen und Schwinden infolge
Austrocknung entsteht ein Eigenspannungszustand, so dass sich um die
einzelnen Zuschlagskorner kleinste Mikrorisse ausbilden [16]. Aufgrund der
unterschiedlichen physikalischen Eigenschaften der einzelnen Bestandteile stellt

sich bei fortschreitender Belastung ein Risswachstum ein, infolge dessen sich die
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Mikrorisse zu Makrorissen vereinen und damit letztendlich zum Versagen der
Werkstoffstruktur fiihren [16]. Fiir den Werkstoff Beton zeigen sich im Zug- und

im Druckbereich deutlich unterschiedliche Verhaltensweisen.

4.4.2 Zugbeanspruchung

Der Zugbereich ist durch das Sprodbruchverhalten des Betons gekennzeichnet.
Der Beton bei Zugbeanspruchung ist bereits vor der Belastung von Mikrorissen
in der Kontaktzone zwischen Betonzuschlag und Zementstein durchzogen [17].
Bei dullerer gleichméBig verteilter Zugbeanspruchung erfahren diese Risse bis zu
ca. 70% der Zugfestigkeit f.;p, kein groBes Wachstum, so dass die Spannungs-
Dehnungs-Linie bis zu diesem Punkt einen nahezu linearen Verlauf hat. Bei
ansteigender Belastung beginnen die Risse vorrangig in eine Richtung
orthogonal zur Belastungsrichtung zu wachsen (Abbildung 4.11, Punkt A) [17].
An einer Schwachstelle des Querschnitts, beispielsweise einer Kerbe, entsteht
bei Erreichen der Zugfestigkeit f,.,,, an der Kerbwurzel die Prozesszone, ein
System sehr feiner parallel verlaufender Mikrorisse (Abbildung 4.11, Punkt B).
Es ist zwar noch eine Spannungsiibertragung in der Prozesszone moglich,
allerdings werden die Spannungen kontinuierlich reduziert (Abbildung 4.11,
Punkt C), bis ein ausgeprigter Makroriss entstanden ist. Das Versagen ist auf
den geschwichten Querschnitt begrenzt, d.h. es liegt ein diskretes, lokal

begrenztes Versagen vor [17].

Zur Beschreibung des Materialverhaltens von Beton unter Zugbelastung ist das
fiktive Rissmodell von Hillerborg [18] verwendet worden (Abbildung 4.12). In
dieses bruchmechanische Modell sind die Spannungskonzentrationen an lokalen
Fehlstellen zu beriicksichtigen. Als Parameter fiir den Betonwiderstand gegen
Zugbeanspruchung ist die Bruchenergie G; eingefiihrt. Sie ist eine
materialspezifische Grofe, welche der Energie, die beim Reilen einer
Einheitsfliche freigesetzt wird, entspricht [16]. Aus diesem Grund wird sie
hdufig auch als Energiefreisetzungsrate bezeichnet [16]. Sie ist proportional zu
der Fliche unter der Spannungs-Risso6ffnungs-Kurve (o-w Kurve) (Abbildung
4.12 Teil 1).



53

-fcfm T

Abbildung 4.11 Beton unter einaxialem Zug: a) Spannungs-Verschiebungs-

Diagramm, b) Lokalisation der Dehnungen [16]
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Abbildung 4.12 Riss -Spannungsverteilung nach dem fiktiven Rissmodell [19]
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Um netzunabhéngige Ergebnisse im entfestigenden Bereich zu gewéhrleisten,
wird die Bruchenergie in Abhéngigkeit der Elementgrofle des Finite-Elemente-
Netzes postuliert [16]. So wird als Probenlinge [ eine sogenannte
charakteristische Elementldnge [. angesetzt. Sie beschreibt die Breite des
entstehenden Rissbandes. Es zeigt sich, dass diese Linge eine vom Finite-
Elemente-Netz implizierte Grofe ist, die im Wesentlichen von den
Elementabmessungen, der Ansatzordnung und der Ordnung der Integration
abhéngt [16].

Da zudem die Orientierung des Risses durch das Element einen Einfluss auf die
charakteristische Linge hat, wird vorgeschlagen, bei linearen Ansatzfunktionen
die  maximale  Ausdehnung des  finiten  Elementes quer  zur
Hauptzugspannungsrichtung mit [, anzusetzen. Fiir zweidimensionale Elemente
mit der Fliche A und linearer Ansatzfunktionen ist [, nach Formel 4.11

berechnet.
I, = V24 (4.11)

Die Notwendigkeit von der Verwendung der charakteristischen Elementlidnge [,
ist in folgendem Beispiel erkldart. Als Vereinfachung ist die Untersuchung
zentrisch ohne Rotation belastet. Im ersten Fall ist die charakteristische
Elementlidnge beriicksichtigt. Wie dem Last-Verschiebungs-Diagramm,
Abbildung 4.13, zu entnehmen ist, stellen sich fiir die drei unterschiedlichen
Finite-Element-Netze nahezu identische Kurvenverldufe ein. Dieses Ergebnis
lasst den wesentlichen Schluss zu, dass bereits die 3 cm-Diskretisierung
ausreichend ist, um das Verhalten der untersuchten Probe wirklichkeitsgetreu
darzustellen, so dass eine weitere Verfeinerung prinzipiell nicht mehr
erforderlich wiére. In einem zweiten Rechendurchgang wird fiir alle drei Netze
dieselbe Linge [. angesetzt, so dass diese nicht mehr von den tatsdchlichen
Abmessungen des einzelnen finiten Elementes abhéngt. Gewdéhlt wird hierfiir
[, =0,057 mm, was die charakteristischen Léngen der 4 cm-Diskretisierung
entspricht. Fiir dieses Netz stellt sich annidhernd die zuvor ermittelte korrekte
Losung ein und kann als Referenz verwendet werden. Mit dem Erreichen der

maximalen Belastbarkeit ergeben sich fiir die unterschiedlich feinen Netze stark



55

divergierende Last-Verschiebungs-Kurven, wie Abbildung 4.14 zu entnechmen

ist.
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Abbildung 4.13 Ergebnisse bei Beriicksichtigung der charakteristischen

Elementldnge [,
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Abbildung 4.14 Ergebnisse ohne Beriicksichtigung der charakteristischen

Elementlénge [,
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Fiir die mathematische Beschreibung der Versagenskurve wird der exponentielle
Ansatz

0() = fuum exp |- —| (4.12)

tu

von Feenstra [20] benutzt (Abbildung 4.15). Der fiir die Geometrie der Kurve
notwendige Wert &, ergibt sich aus der Annahme, dass nach einer vollstandigen
Entfestigung die auf die charakteristische Linge [, bezogene Energie G,

dissipiert wurde, was auf den integralen Zusammenhang
G; *©
T = f o(e) de = feemén (4.13)
c 0

fiihrt [16]. So bekommt man fiir &;,,:

Gy

Etu =
“ lc fctm

(4.14)

Die Lénge [, wird dabei nach Formel 4.11 bestimmt und fiihrt so zu einer
objektiven Formulierung, die die Lokalisierungseffekte der einzelnen
Versagensbereiche ermoglicht.

O A

f(‘f}ﬁ' 7]

>

Abbildung 4.15 Exponentieller Entfestigungsverlauf fiir Zugversagen [16]
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Um ein stabiles Materialverhalten bei einer numerischen Berechnung zu
gewdhrleisten, muss nach Formel 4.15 die charakteristische Elementlinge [,
immer kleiner als A, gewidhlt werden.

lC</1t=Gt2—E (4.15)

fetm

Dieser Parameter A;, der die Dimension einer Lange besitzt, hingt offensichtlich
ausschlieBlich von Materialkonstanten ab und ist somit ein materialspezifischer
Wert, der je nach Zusammensetzung des Betons im Bereich zwischen 400 und
800 mm liegt [16]. Er ist ein Indikator fiir die Sprodigkeit des Betons und wird

oft als charakteristische Lange fiir das Zugversagen bezeichnet.

Weil keine Last-Verschiebungs-Daten von der Untersuchung des
Betonprobekdrpers zur Verfiigung stehen, wird die Ermittlung der Bruchenergie
bei Zug mit dem Hilfe einer verallgemeinerten Gleichung in Abhdngigkeit der

Zugsteifigkeit ermoglicht
G, = 0,0307 mm fom (4.16)

Diese ist nach Gerd Remmel [21] angenommen. Es ist es mdglich diese
Parameter weiter zu kalibrieren, um eine bessere Anpassung zu den

Laboruntersuchungen zu bekommen.
4.4.3 Druckbeanspruchung

Es zeigt sich, dass die Mikrorisse aus Hydratation und Schwinden im
Zementmortel und an den Kontaktstellen von Zement und Zuschlag bis etwa
30% der Druckfestigkeit f.,, keinen Einfluss auf das Tragverhalten haben [16].
Der Beton verhilt sich nahezu linearelastisch (Abbildung 4.16, A-B) [16]. Bei
weiterer Laststeigerung kommt es zu einem vermehrten Risswachstum parallel
zur Belastungsrichtung und zur Ausbildung von Verbundrissen (Abbildung 4.16,
B-C) [16]. Ab ca. 80-90 % von f_,, fiihrt schlieflich eine weitere Belastung zur
Vereinigung der bisher gebildeten Mikrorisse zu Makrorissen (Abbildung 4.16,
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C-D) und zur weiteren Zerstorung des Gefiiges infolge instabilen Risswachstums
(Abbildung 4.16, Punkt D-E) [17]. Im Nachbruchbereich bestimmen lokale
Verformungen in den Bruchflichen die Gesamtdehnungen des Probekorpers.
Ahnlich wie schon bei der Zugbeanspruchung festgestellt wurde, spielen hierbei

Lokalisierungseffekte eine entscheidende Rolle.

Anfangszustand = 30 % fon >80 % fon  Entfestigung

Abbildung 4.16 Beton unter einaxialem Druck mit qualitativen Spannungs-

Verschiebungs-Verlauf und Rissentwicklung im Probekorper [22]

Anders als im Falle eines Zugversagens zeigt der Werkstoff Beton unter
Druckbeanspruchung bereits vor Erreichen der maximal aufnehmbaren

Spannung f.,, ein ausgeprigtes nichtlineares Verhalten [16]. Zur numerischen
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Erfassung dieses Phidnomens schlagen Feenstra [20] und Feenstra & De Borst
[23] ab einer Spannung von f,,/3 einen parabolischen Verfestigungsverlauf vor
[16]. Bei fortschreitender Entfestigung wird von Lackner [24] und Winkler [25]
ein exponentiell quadratischer Verlauf eingefiihrt (Abbildung 4.17). Es folgt fiir
die beide Verlaufe:

€

(me
l

&
1+4——2(

€e €e

)2] fir e< g
a(e) = (4.17)

(5 — Se)z ..
fem exp _T fir e <e<eéy
cu

Die Stelle € =¢, an der die Spannung f., erreicht wird, hdngt dabei

ausschlieBlich von elastischen Grofien ab

g, = 0.0022 — @—m (4.18)
Stellt sich eine plastische Vergleichsdehnung von ¢, ein, so ist mit dem Ansatz

nach Formel 4.19 die Bruchenergie G, vollstindig freigesetzt

T = f B o(e)de = %fcm(gcu — &) (4.19)

e

womit sich &, in Abhdngigkeit von [, liber eine Integration mit den Grenzen

g, und oo aus

= (4.20)

ergibt.

Die charakteristische Lénge A, flir das Druckversagen ist nach Lackner [24]

_GE 2

¢ T2 g e(-05) @.21)
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berechnet. Wie bereits diskutiert muss bei einer Finite-Element-Berechnung die
charakteristische Elementldnge [. kleiner als A, gewidhlt werden, um das
Verhalten der untersuchten Struktur objektiv abbilden zu konnen. Dieses ist oft

als Indikator fiir die Duktilitdt des Betons gekennzeichnet.

Fiir Normalbeton nimmt G, Werte an, die das 100-500 fache der Bruchenergie
fiir Zug betragen. Weil keine Last-Verschiebungs-Daten von der Untersuchung
des Betonprobekorpers zur Verfiigung stehen, wird die Bruchenergie bei Druck

nach Kalibrierung bestimmt.

O—A

>

Abbildung 4.17 Ansitze fiir den Entfestigung—und Verfestigungsverlauf bei
Druckbelastung [16]

4.5 Integration des Stahlbetonverhaltens in ABAQUS (2008)

Fir die Analyse im ABAQUS ist das concrete damaged plasticity Modell
benutzt. Dies basiert auf die Modelle von Lubliner [26] und Lee und Fenves
[27]. In diesem Modell ist es mdglich die Zug -und Druckverhalten des Betons

zu analysieren.

4.5.1 Zugbeanspruchung

Die totale Dehnung teilt sich in einen elastischen und einen plastischen Anteil:
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g = &t + & (4.22)

wo & die totale Dehnung im Zug (tension), e&! die elastische Dehnung des

unbeschidigten Materials und Ef b die dquivalente plastische Dehnung des

beschéddigten Materials infolge Zugbeanspruchung ist (Abbildung 4.18).
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Abbildung 4.18 Beton unter einaxialem Zug [15]

4.5.2 Druckbeanspruchung

Die Dehnung teilt sich wieder in einen elastischen und einen plastischen Anteil:
g, = el + & (4.23)

wo &, die totale Dehnung unter Druck (compression), £ die elastische -und &7 !
die dquivalente plastische Dehnung unter Druckbeanspruchung ist (Abbildung
4.19).
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Abbildung 4.19 Beton unter einaxialem Druck [15]

4.5.3 Bewehrung

In ABAQUS ist die Bewehrung mit eindimensionalen Bewehrungsstében, die im
Betonkorper eingebettet sind, definiert. Auf diese Weise arbeitet der Betonkdrper
unabhingig von der Bewehrung. Das Materialverhalten von Bewehrungsstahl ist
als elastisch-plastisch mit einem Verfestigungsbereich modelliert (Abbildung
4.20). Fiir den Stahl des Panzerungsblechs wird dasselbe Modell verwendet.
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Abbildung 4.20 Stahlverhalten unter einaxialem Zug
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5  Ergebnisse von den numerischen Simulationen

Wie schon in Punkt 3.1.2 und Punkt 3.1.3 erldutert wurde, sind die Stihle, die fiir
die Panzerung S235 und fiir die Bewehrung BSt 550 verwendet wurden, fiir alle
Wilzgelenke dieselben. Deshalb ist eine Kalibrierung nur fiir die

Betoneigenschaften gemacht worden. Es sind zwei Parameter kalibriert, ndmlich:

o G, - die Bruchenergie fiir Druckbeanspruchung. Sie variiert von 100 bis
500 mal G;. Die Bruchenergie fiir Zug (G;) ist nach Formel 4.16 berechnet. Nach
der Kalibrierung nimmt die Bruchenergie G, einen Wert von 350.G, an.

o ¢ - der Dilatanzwinkel (dilation angle). Die Dilatanz ist eine
grundlegende Eigenschaft kdrniger bzw. granularer Materie (wie bei Beton). Der
Dilatanzwinkel beschreibt die mit der Scherverformung einhergehende
Auflockerung und Volumenvergréferung des Materials. Er ist das Verhiltnis
von Volumendehnung zur Axialdehnung bzw. Scherdehnung und wird in Grad
angegeben. Der Dilatanzwinkel ist ein Materialkennwert wie der
Reibungskoeffizient, die Kohdsion. Das concrete damage plasticity Modell
verwendet eine nichtassoziierte FlieBregel, indem der Dilatanzwinkel nur ein
Teil von dem Reibungswinkel ist. Diese steigt mit zunehmendem
Reibungswinkel an. In vorherigen Forschungen liegt die Dilatanzwinkel fiir
Beton zwischen 12°- 45°. In dieser Diplomarbeit variiert diese von 34° bis 44°.
Fiir die verschiedenen Betonsteifigkeiten wurden die Dilatanzwinkel mittels

Interpolation ermittelt.

Die Degradation der Betonsteifigkeit fiir Druck ist 97% und fiir Zug 99%. Eine
volle Degradation des Materials ist nicht ratsam, weil diese bei der numerischen
Implementierung zu Problemen fiihren kann. In Abbildung 5.1 und Abbildung
5.2 sind die Spannungs-Dehnungs-Diagramme fiir einaxialen Druck und Zug fiir
alle Betonsteifigkeiten angegeben. In Abbildung 5.3 und Abbildung 5.4 sind die
Spannungs-Dehnungs-Diagramme fiir einaxialen Zug fiir die Bewehrung (BSt
550) und die Panzerung (S235) dargestellt.



Materialdaten:

Beton: C20-25; C50-60
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v=02
90000000 ——fcm=32,0.10° N/m?
80000000 ——fcm=36,2.10° N/m?
S
o 60000000 ‘f —#—fcm=39,2.10° N/m?
E 50000000 \ —0—fcm=82,0.10° N/m?
% 40000000
30000000
20000000
10000000
0
0.000 0.010 0.020 0.030
el-]

Abbildung 5.1 Spannungs-Dehnungs-Diagramme fiir
Betonsteifigkeiten bei [, = 4,2 cm

einaxialen Druck fur alle

5000000

——fcm=32,0.10° N/m?
——fcm=36,2.10° N/m?

o [N/m?]

—h—fcm=36,7.10° N/m?
—=fcm=37,2.10° N/m?

—¥—fcm=39,2.10° N/m?
~®—fcm=82,0.10° N/m?

1000000

0.000

0.003 0.004

Abbildung 5.2 Spannungs-Dehnungs-Diagramme fiir einaxialen Zug fiir alle

Betonsteifigkeiten bei [, = 4,2 cm
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Bewehrung: BSt 550

E =2.10'1 N/m? v= 03

60000000

50000000 ﬁOOZS 0.0275
AE‘ 40000000

© 20000000

= 30000000 ll

0

10000000 1

0 0.01 0.02 0.03
el

Abbildung 5.3 Spannungs-Dehnungs-Diagramme fiir einaxialen Zug fiir BSt 550

Panzerung: S235
E =2,1.10"1 N/m? v=203

40000000
35000000 s 0160

30000000
25000000 —
20000000
15000000
10000000

50000000
0 ’ T T T 1

o [N/m?’]

Abbildung 5.4 Spannungs-Dehnungs-Diagramme fiir einaxialen Zug fiir S235
Die Zerstorung der Wilzgelenke kann auf zwei Arten erfolgen:

e Fin lokales Versagen kann (zum Beispiel das Abscheren eines grof3en,
unter dem Panzerungsblech liegenden Teiles) zu einem frithen Versagen
des gesamten Wélzgelenkes flihren (Abbildung 5.5)
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e Versagen der Druckstreben fiihrt zu einem sofortigen Versagen des
gesamten Wilzgelenks (Abbildung 5.6)

Es wurde ein Vergleich fiir die Erstrissbildung und die Bruchlast zwischen den
Laboruntersuchungen und den numerischen Simulationen gemacht. In der
Simulation konnten die Risse nicht direkt auswertet werden. Deshalb wird es
nach Lubliner [26] angenommen, dass die Risse dann entstehen, wenn die
dquivalenten plastischen Dehnungen grésser als null und die maximale plastische
Hauptdehnungen positiv sind. Die maximale Hauptdehnung ist als Vektor, der
senkrecht zu der Ebene des Risses ist, gezeichnet. In dieser Diplomarbeit ist
angenommen, dass der Erstriss entsteht, wenn die maximale plastische
Hauptdehnung (PE, Max. Principal) groBer als 0,000236 ist. Fiir eine
Diskretisierung von 3 c¢cm bzw. [. = 4,243 cm entspricht diese Dehnung einer
Rissoffnung von 0,01 mm.

Als Bruchlast ist jene Last zu verstehen, bei der die dquivalente plastische
Druckdehnung gleich oder grosser der dquivalenten plastischen Bruchdehnung
fiir Druck (&g, ) ist, die zu 97% Degradation der mittleren Druckfestigkeit
entspricht (Abbildung 5.1). Die dquivalente plastische Bruchdehnung fiir Zug
(€ty), die zu 99% Degradation der mittleren Zugfestigkeit entspricht (Abbildung

5.2), ist nur fiir das lokale Versagen verantwortlich.
Fiir jedes Wilzgelenk gibt es:

e cine Abbildung mit den Geometriedaten

e cine Tabelle mit den spezifischen Materialdaten

e cine Abbildung fiir die Erstrissbildung (mit Vektoren bezeichnet)

e cine Abbildung fiir die dquivalente plastische Dehnung fiir Druck (bei der
Bruchlast)

e cine Abbildung fiir die dquivalente plastische Dehnung fiir Zug (bei der
Bruchlast)

e cine Abbildung der zerstorten Wilzgelenke von der Laboruntersuchung

e kurze Erlduterungen
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Abbildung 5.5 Lokales Versagen infolge von Abscheren eines groBen, unter
dem Panzerungsblech liegenden Teiles des W-2000-30-C20-25 bei F= 9 MN

erstorungs-— weitgehend
reich unzerstérter Bereich

Abbildung 5.6 Schematische Einteilung der Zerstorungszonen und die Zerstorung
der Druckstreben des W-500-30-C50-60 bei F= 12 MN
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5.1  W-500-10-C20-25

Geometriedaten:

@

1210

g

0,553

0,339

ye—o
o
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—

Abbildung 5.7 Geometrie des W-500-10-C20-25

Materialdaten:

Beton: C20-25

E = 3,02.10%° N/m? v=102 Y = 34,501°
fom = 32,00.10° N/m? G, = 29723 N/m € = 0,0271
fotm = 2,77.10° N/m? G, =85N/m €ry = 0,0033

Im Rahmen der Finite-Element-Berechnung stimmt die ermittelte Erstrisskraft
von 2 MN exakt mit der im Versuch ermittelten Erstrissbildung {iiberein
(Abbildung 5.8). In Bezug auf die Bruchlast zeigt die Simulation auch eine gute
Ubereinstimmung mit der Laboruntersuchung. In beiden Fillen zerstéren sich
die Wilzgelenke bei 6 MN (Abbildung 5.14, Abbildung 5.15, Abbildung 5.16).
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Das lokale Versagen, infolge Ablosung des Panzerungblechs ist qualitativ
nahezu exakt abgebildet.

. PE, Max. Principal

PEEQT

(Avg: 100%)
+8.2e-02
+3.3e-03
+3.0e-03
+2.7e-03
+2.5e-03

- +2.2e-03
+1.9e-03
+1.6e-03
+1.4e-03
+1.1e-03
+8.2e-04
+5.5e-04
+2.7e-04
+0.0e+00

Abbildung 5.9 Aquivalente plastische Dehnung fiir Zug des W-500-10-C20-25
bei F= 6 MN
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PEEQ

(Avg: 100%)
+4.6e-02
+2.7e-02
+2.5e-02
+2.3e-02
+2.0e-02
+1.8e-02
+1.6e-02
+1.4e-02
+1.1e-02
+9.0e-03
+6.8e-03
+4.5e-03
+2.3e-03
+0.0e+00

Abbildung 5.10 Aquivalente plastische Dehnung fiir Druck des W-500-10-C20-
25 bei F=6 MN

Abbildung 5.11 Zerstérung des W-500-10-C20-25 bei F=6 MN



5.2 W-500-30-C20-25

Geometriedaten:
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Abbildung 5.12 Geometrie des W-500-30-C20-25

Materialdaten:

Beton: C20-25

E = 3,15.10%° N/m? v=10.2 ¥ = 35,299°
fom = 36,20.10° N/m? G, = 32626 N/m £eu = 0,0264
Fotm = 3,04.10° N/m? G, =93N/m £r = 0,0033

Die numerische ermittelte Erstrisskraft von 4 MN stimmt mit dieser aus

experimentellen Untersuchungen iiberein (Abbildung 5.13). Die experimentell

ermittelte Zerstorungslast, die 9 MN betrdgt, ist gleich dieser von der
numerischen Referenzlosung (Abbildung 5.14, Abbildung 5.15, Abbildung

5.16). Die Simulation zeigt eine gute Erfassung des lokalen Versagens.
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PE, Max. Principal

K]

PEEQT ‘i*'!.’

(Avg: 100%)
+7.5e-02
+3.3e-03
+3.0e-03
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+2.7e-04
+0.0e+00
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Abbildung 5.14 Aquivalente plastische Dehnung fiir Zug des W-500-30-C20-25
bei F=9 MN



74

PEEQ

(Avg: 100%)
+4.3e-02
+2.6e-02
+2.4e-02
+2.2e-02
+2.0e-02
+1.8e-02
+1.5e-02
+1.3e-02
+1.1e-02
+8.8e-03
+6.6e-03
+4.4e-03
+2.2e-03
+0.0e+00

Abbildung 5.15 Aquivalente plastische Dehnung fiir Druck des W-500-30-C20-
25 bei F=9 MN

Abbildung 5.16 Zerstorung des W-500-30-C20-25 bei F=9 MN
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5.3  W-1000-10-C20-25

Geometriedaten:

¢1a/10‘®
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Abbildung 5.17 Geometrie des W-1000-10-C20-25
Materialdaten:
Beton: C20-25
E =3,16.10%° N/m2 v= 0,2 Y = 35,394°
fom = 36,70.10° N/m? G, = 32963 N/m £, = 0,0263
form = 3,07.10° N/m? G, = 94 N/m €y = 0,0033

In beiden Fillen tritt die Rissbildung bei 4 MN ein (Abbildung 5.18). Die
Wailzgelenke zerstoren sich bei derselben Last von 7 MN (Abbildung 5.19,
Abbildung 5.20, Abbildung 5.21). Im Gegensatz zu dem experimentellen
Versuch zeigt die Finite-Element-Berechnung ein lokales Versagen bei oberen

und unteren Kanten der Wilzgelenke.
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PE, Max. Principal

PEEQT

(Avg: 100%)
+1.4e-02
+3.3e-03
+3.0e-03
+2.7e-03
+2.5e-03

- +2.2e-03
+1.9e-03
+1.6e-03
+1.4e-03
+1.1e-03
+8.2e-04
+5.5e-04
+2.7e-04
+0.0e+00

Abbildung 5.19 Aquivalente plastische Dehnung fiir Zug des W-1000-10-C20-25
bei F=7 MN
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PEEQ
(Avg: 100%)
+4.9e-02

+2.6e-02
+2.4e-02
+2.2e-02

+2.0e-02
+1.8e-02
+1.5e-02 =
+1.3e-02 |
+1.1e-02
+8.8e-03
+6.6e-03
+4.4e-03
+2.2e-03
+0.0e+00

Abbildung 5.20 Aquivalente plastische Dehnung fiir Druck des W-1000-10-C20-
25 bei F=7 MN

Abbildung 5.21 Zerstérung des W-1000-10-C20-25 bei F=7 MN
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5.4  W-1000-30-C20-25

Geometriedaten:
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Abbildung 5.22 Geometrie des W-1000-30-C20-25

Materialdaten:

Beton: C20-25

E =3,18.10'° N/m? v=102 Y = 35,489°
fom = 37,20.10° N/m? G. = 33298 N/m £y = 0,0262
form = 3,10.106 N/m? G; = 95 N/m €y = 0,0033

Wihrend der Erstriss in der numerischen Simulation bei 4 MN entsteht, treten
die Risse im Labor bei 5 MN (Abbildung 5.23) auf. Bei der Bruchlast zeigt die
Simulation eine gute Ubereinstimmung mit der Laboruntersuchung. In beiden
Féllen zerstoren sich die Wilzgelenke bei 6 MN (Abbildung 5.24, Abbildung
5.25, Abbildung 5.26). Das lokale Versagen, infolge Abldsung des

Panzerungblechs ist von der Simulation gut geschitzt worden.
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. PE, Max. Principal

PEEQT

(Avg: 100%)
+5.7e-02
+3.3e-03
+3.0e-03
+2.7e-03
+2.5e-03
+2.2e-03
+1.9e-03
+1.6e-03
+1.4e-03
+1.1e-03
+8.2e-04
+5.5e-04
+2.7e-04
+0.0e+00

Abbildung 5.24 Aquivalente plastische Dehnung fiir Zug des W-1000-30-C20-25
bei F=9 MN
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PEEQ
(Avg: 100%)
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+4.4e-03
+2.2e-03
+0.0e+00

Abbildung 5.25 Aquivalente plastische Dehnung fiir Druck des W-1000-30-C20-
25 bei F=9 MN

Abbildung 5.26 Zerstorung des W-1000-30-C20-25 bei F=9 MN
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5.5  W-2000-30-C20-25

Geometriedaten:
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Abbildung 5.27 Geometrie des W-2000-30-C20-25

Materialdaten:

Beton: C20-25

E =3,23.10'° N/m? v=102 ¥ = 35,869°
form = 39,20.10° N/m? G. = 34622 N/m £, = 0,0258
form = 3,22.10° N/m? G =99 N/m €y = 0,0033

Die numerisch ermittelte Erstrisskraft von 4 MN stimmt mit dieser aus
experimentellen Untersuchungen iiberein (Abbildung 5.28). Bei der Bruchlast
zeigt die Simulation auch eine gute Ubereinstimmung mit der

Laboruntersuchung. In beiden Fillen zerstoren sich die Wilzgelenke bei 9 MN
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(Abbildung 5.29, Abbildung 5.30, Abbildung 5.31). Das lokale Versagen,

infolge Ablosung des Panzerungblechs, ist qualitativ nahezu exakt abgebildet.

. PE, Max. Principal

Abbildung 5.28 Erstriss des W-1000-30-C20-25 bei F=4 MN

PEEQT

(Avg: 100%)
+7.5e-02
+3.3e-03
+3.0e-03
+2.7e-03
+2.5e-03
+2.2e-03
+1.9e-03
+1.6e-03 7
+1.4e-03
+1.1e-03
+8.2e-04
+5.5e-04
+2.7e-04
+0.0e+00
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Abbildung 5.29 Aquivalente plastische Dehnung fiir Zug des W-2000-30-C20-25
bei F=9 MN
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PEEQ

(Avg: 100%)
+3.7e-02
+2.6e-02
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+2.1e-02
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+4.3e-03
+2.2e-03
+0.0e+00

Abbildung 5.30 Aquivalente plastische Dehnung fiir Druck des W-2000-30-C20-
25 bei F=9 MN

Abbildung 5.31 Zerstorung des W-2000-30-C20-25 bei F=9 MN



5.6 W-500-10-C50-60

Geometriedaten:
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Abbildung 5.32 Geometrie des W-500-10-C50-60

Materialdaten:

Beton: C50-60

E = 4,13.10'° N/m? V=102 Y = 44,000°
form = 82,00.10° N/m? G. = 50552 N/m £, = 0,0175
form = 4,70.10° N/m? G = 144 N/m €y = 0,0033
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Bei der Laboruntersuchung und den numerischen Berechnung tritt die
Rissbildung bei demselben Lastschritt von 4 MN ein (Abbildung 5.33) und die
Wilzgelenke zerstoren sich auch bei derselben Last von 9 MN (Abbildung 5.34,
Abbildung 5.35, Abbildung 5.36). Im experimentellen Versuch ist das lokale

Versagen nicht vorhanden. Bei der Finite-Element-Berechnung sind solche aber

erkennbar.
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PE, Max. Principal

PEEQT

(Avg: 100%)
+1.2e-02
+3.3e-03
+3.0e-03
+2.7e-03
+2.5e-03
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+1.9e-03
+1.6e-03
+1.4e-03
+1.1e-03
+8.2e-04
+5.5e-04
+2.7e-04
+0.0e+00

Abbildung 5.34 Aquivalente plastische Dehnung fiir Zug des W-500-10-C50-60
bei F=9 MN
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PEEQ

(Avg: 100%)
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+0.0e+00

Abbildung 5.35 Aquivalente plastische Dehnung fiir Druck des W-500-10-C50-
60 bei F=9 MN

/70
— BLECELN
700 kN

Abbildung 5.36 Zerstorung des W-500-10-C50-60 bei F=9 MN
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5.7  'W-500-30-C50-60

Geometriedaten:
Se8
)= fo
N ®12/10
\
™
f
sl T
3
o8
™
o

2)13¢8

Abbildung 5.37 Geometrie des W-500-30-C50-60

Materialdaten:

Beton: C50-60

E = 4,13.10'° N/m? v=102 Y = 44,000°
form = 82,00.10° N/m? G. = 50552 N/m € = 0,0175
form = 4,70.10° N/m? G, = 144 N/m €y = 0,0033

Wihrend der Erstriss in der numerischen Simulation bei 6 MN entsteht, treten
die Risse im Labor bei 7 MN (Abbildung 5.38) ein. Bei der Bruchlast zeigt die
Simulation eine gute Ubereinstimmung mit der Laboruntersuchung und die
Wilzgelenke zerstoren sich bei 12 MN (Abbildung 5.39, Abbildung 5.40,
Abbildung 5.41). Das lokale Versagen, infolge Ablosung des Panzerungblechs,

ist von der Simulation gut geschitzt worden.
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Abbildung 5.39 Aquivalente plastische Dehnung fiir Zug des W-500-30-C50-60
bei F=12 MN
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Abbildung 5.40 Aquivalente plastische Dehnung fiir Druck des W-500-30-C50-
60 bei F=12 MN

Abbildung 5.41 Zerstorung des W-500-30-C50-60 bei F=12 MN
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5.8  W-1000-10-C50-60

Geometriedaten:

#12/10 (1)
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Abbildung 5.42 Geometrie des W-1000-10-C50-60
Materialdaten:
Beton: C50-60
E =4,13.10%° N/m2 v= 0,2 Y = 44,000°
fom = 82,00.10° N/m? G, = 50552 N/m £, = 0,0175
form = 4,70.10° N/m? G, = 144 N/m €y = 0,0033

Wihrend der Erstriss in der numerischen Simulation bei 4 MN entsteht, treten
die Risse im Labor bei 6 MN (Abbildung 5.43) ein. Nur in diesem Fall ist eine
Gegenliberstellung zwischen der experimentell ermittelten Bruchlast (11 MN)
und den numerischen Referenzldsungen (10 MN) zu beobachten (Abbildung
5.44, Abbildung 5.45, Abbildung 5.46). Im Unterschied zur Laboruntersuchung

gibt es bei der Finite-Element-Berechnung lokale Versagen.
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Abbildung 5.44 Aquivalente plastische Dehnung fiir Zug des W-1000-10-C50-60
bei F=10 MN
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Abbildung 5.45 Aquivalente plastische Dehnung fiir Druck des W-1000-10-C50-
60 bei F=10 MN

Abbildung 5.46 Zerstérung des W-1000-10-C50-60 bei F=11 MN
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5.9 W-1000-30-C50-60

Geometriedaten:
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Abbildung 5.47 Geometrie des W-1000-30-C50-60

Materialdaten:

Beton: C50-60

E = 4,13.10%° N/m? v=102 Y = 44,000°
fom = 82,00.10° N/m? G, = 50552 N/m € = 0,0175
fotm = 4,70.10° N/m? G, = 144 N/m €ry = 0,0033

Die im Rahmen der Finite-Element-Berechnung bestimmte Erstrisskraft von 6
MN stimmt exakt mit der im Versuch ermittelten Erstrissbildung {iiberein
(Abbildung 5.48). Bei der Bruchlast zeigt die Simulation auch eine gute
Ubereinstimmung mit der Laboruntersuchung. In beiden Fillen zerstéren sich
die Wilzgelenke bei 12 MN (Abbildung 5.49, Abbildung 5.50, Abbildung 5.51).
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Das lokale Versagung, infolge Ablosung des Panzerungblechs, ist qualitativ
nahezu exakt abgebildet.
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Abbildung 5.49 Aquivalente plastische Dehnung fiir Zug des W-1000-30-C50-60
bei F=12 MN
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Abbildung 5.50 Aquivalente plastische Dehnung fiir Druck des W-100-30-C50-
60 bei F=12 MN

Abbildung 5.51 Zerstérung des W-1000-30-C50-60 bei F=12 MN
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6 Zusammenfassung und Ausblick

6.1 Zusammenfassung

In der vorliegenden Arbeit wurde ein numerisches Modell fiir die reale Arbeit
von den Wilzgelenken unter zentrischen Druck und Rotation vorgeschlagen. Die
erzielten Ergebnisse stimmen gut mit den experimentellen Beobachtungen
iberein und konnen sowohl fiir die Abschitzung der Erstrisskraft, als auch fiir
die Ermittlung der Bruchlast angewendet werden (Abbildung 6.1, Abbildung
6.2).

6.2 Ausblick

Fiir zukiinftige Weiterentwicklungen ist es moglich eine Erweiterung der hier
entwickelten Formulierungen auf dreidimensionale Beanspruchungszustinde zu
machen. Fiir diesen Zweck wird aber eine Verbesserung des Materialmodells des
Betons sinnvoll sein. Die Bewehrung und der Beton konnen als ein Verbundstoff
modelliert werden. Auf diese Weise wird auch die Verbundwirkung der

Bewehrung auf das Beton beriicksichtigt.
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Abbildung 6.1 Vergleich der Erstrisskraft zwischen Finite-Element-Analyse

(FEA) und ermittelter experimentelle Untersuchungen im Labor

—
o
Q
(3]
—
|
<
[£3)
=9
|
I T T T T T T
[} [} [} [} [} ) o
o [} [} [} [} o
[} [} [} (e} (e} (o)
N (e} o0} O < N
i i
[N31] 3seryonag

09-0€-000T-M

09-0€-005-M

09-01T-000T-M

SZ-0€-0002-M

§Z-0€-000T-M

09-0T-00S-M

SZ-0€-00S-M

SZ-0T-000T-M

SZ-0T-00S-M

Abbildung 6.2 Bruchlast im FEA und im Labor fiir alle Wélzgelenken
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