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Kurzfassung

Im ersten Teil der vorliegenden Arbeit wird eine Methode prasentiert, die das
Zugtragverhalten von Beton durch Beigabe von nichtmetallischen Verstarkungse-
lementen verbessert. Diese Elemente dienen als Zuschlige und gleichzeitig auch als
Verstarkungselemente. Fiir die Herstellung der Elemente wurden drei Materialien
(Epoxydharz, Polymerbeton und Glasfaserbeton) verwendet. Durch die Beigabe
dieser Verstiarkungselemente soll das Zugtragvermégen und die Duktilitdt des Be-
tons verbessert werden.

Im zweiten Teil wurde eine neue Entwicklung fiir die Herstellung von Beton-
decken im Hochbau vorgestellt. Zu diesem Zweck wurden fiinf unterschiedliche
weitgespannte Deckenstreifen angefertigt und in einem Vierpunkt Biegezugversuch
getestet. Die nach ONORM B4700 und B4750 bemessene Deckenstreifen werden mit
vorgespannten Deckenstreifen ohne konstruktive Betonstahlbewehrung verglichen.
Die Ergebnisse der Versuche zeigen, dass bei vorgespannten Decken auf die schlaffe
Bewehrung verzichtet werden kann und dadurch Betondecken im Hochbau effizienter
und wirtschaftlicher gebaut werden kénnen.

Ausgehend von dieser Versuchsserie ist ein Verfahren entstanden, das den Bau
von Briicken mit verbesserter Dauerhaftigkeit ermdglicht. Die Briicken sind vorges-
pannt und enthalten keine Bewehrung aus korrosionsgefahrdetem Stahl. Die An-
forderungen an die Gebrauchstauglichkeit und Tragfihigkeit werden nur durch die
Verwendung von Spanngliedern erfiillt. Da die Spannbewehrung in Kunststofthiill-
rohren angeordnet und gut vor Korrosion geschiitzt ist, kann die Abdichtung auf
der Tragwerksoberseite der Briicke eingespart werden. Somit kann auch auf einen
Fahrbahnbelag zum Schutz der Abdichtung verzichtet werden. Der Vorteil des
vorgestellten Verfahrens ist die viel hohere Lebensdauer dieser Briicken im Vergle-
ich zu Briicken mit Bewehrung aus Betonstahl. Das Bauwerk kann langer genutzt
werden wodurch Abrissarbeiten und Neuerstellungen eingespart werden konnen.
Durch das Weglassen der Abdichtung und des Fahrbahnbelages entfallen zudem Ver-
schleiftfelemente und es entstehen dadurch zusétzliche Einsparungen fiir den Briick-
enerhalter.

Anschliefsend wird ein Anwendungsbeispiel dieser Methode bei einer Betonbriicke
ohne Bewehrung aus korrosionsgefihrdetem Betonstahl priasentiert. Die Briicken-
bauabteilung des Landes Salzburg hat vorgeschlagen, diese neue Ausfiithrungsmeth-
ode bei der Egg-Grabenbriicke erstmals anzuwenden. Die Egg-Grabenbriicke gehort
zur Strafe, die ins Tal von Grofarl im Land Salzburg fiihrt. Im Zuge des Ausbaues
der L 109 (Grofkarler Landstrake) wird die Briicke in Friihjahr 2009 gebaut. Die
Egg-Grabenbriicke ist als Stabbogenbriicke entworfen und hat in der Briickenachse
eine Tragwerkslange von 50,69 m. Im Grundriss ist die Briicke gekriimmt.
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Abstract

In the first part of this thesis a method which allows to improve the tensile strength
of concrete by use of non-metallic high strength elements is presented. The high
strength elements presented in this work are aggregates that act simultaneously
as a reinforcing element. In the presented test series the high strength elements
were made of epoxy resin, polymer concrete and GFRC. The experimental results
confirmed the assumption that it is possible to increase strength and ductility by
casting high strength elements for most geometries.

In the second part the development of a construction method for concrete slabs
in structural engineering is presented. The slab specimens designed according to the
Austrian standards ONORM B4700 and B4750 were compared to the pre-stressed
slab specimens without further reinforcement. For these purposes five different slab
specimens were cast and tested in a four point bending test. The test results showed
that the pre-stressed slab specimens without further reinforcement have roughly
the same behaviour as the other tested specimens. It is possible by omitting re-
inforcement bars to build concrete slabs in structural engineering efficiently and
economically.

Based on these test a bridge construction is proposed, which allows to improve the
durability of the bridges. The pre-stressed concrete bridges fulfill the requirements
of the serviceability limit state and the ultimate limit state without reinforcement
bars which are endangered by corrosion. Tensile forces are carried by post-tensioning
tendons only. They are encapsulated in plastic ducts and tight ancorages at both
ends. During construction the economic advantage of the design method consists in
savings with regard to construction materials, i.e. no reinforcing steel, insulation and
coating are needed. Considering the future savings in operation and maintenance,
the bridge built in this way will provide a superiour economic performance compared
to conventional bridge structures.

Afterwards an example of this design method by the construction of a concrete
bridge without reinforcing steel is presented. The Department of Bridges of the
provincial government in Salzburg suggested to examine this new bridge design
method for the construction of the Egg-Graben Bridge. This Bridge is part of the
road leading into the valley of Grofsarl. The construction project will be started in
springtime 2009. Egg-Graben Bridge is designed as an arch bridge with a lenght of
50,69 m in the axis of the bridge. The bridge girder is curved in plan.

v



Inhaltsverzeichnis

1 Allgemeines und Zielsetzung 1
1.1 Einleitung und Problemstellung . . . . . .. .. .. ... ... .. .. 1
2 Stand der Technik 3
2.1 Allgemeines . . . . . ... 3
2.2 Verbesserung der Dauerhaftigkeit . . . . . ... .. ... ... .... 4
2.2.1 Briicken aus Hochleistungsbeton ohne Abdichtung . . . . . . . 4
2.2.2 Beschichtete Bewehrung . . . . . .. .. .. ... d
2.2.3 Bewehrung aus glasfaserverstiarkten und kohlenstofffaserver-
starkten Kunststoffen . . . . . . . .. .. ... 0oL 6
2.2.4 Bewehrung aus nichtrostendem Edelstahl . . . . . . ... ... 6
2.2.5 Briicken aus UHPC und Spanngliedern . . . . . .. ... ... 7
2.2.6  Kathodischer Korrosionsschutz. . . . .. .. .. ... .. ... 8
3 Beton mit Verstirkungselementen 10
3.1 Allgemeines . . . . . . . .. 10
3.2 Mogliche Formen der Verstarkungselemente . . . . . ... ... ... 11
3.3 Verwendete Materialien . . . . . .. .. .. ... o0 L. 13
3.3.1 Epoxidharz . ... ... .. ... 13
3.3.2 Polymerbeton . . . . .. ... o 15
3.3.3 Beton mit einer Armierung aus Glasfasern . . . . . ... ... 19
3.4 Auswahl, Kraftiibertragung und Herstellung der Verstéarkungselemente 22
3.4.1 Verstirkungselemente des Typs 1 . . .. .. .. .. ... ... 22
3.4.2 Verstirkungselemente des Typs 2 . . . . .. .. .. ... ... 24
3.4.3 Verstiarkungselemente des Typs 3 . . .. .. .. .. ... ... 24
3.4.4  Verstarkungselemente des Typs 4 . . . . . . .. ... .. ... 28
3.4.5 Verstarkungselemente des Typs b5 . . . . . . .. ... .. ... 28
3.4.6 Verstirkungselemente des Typs 6 . . . . .. .. .. ... ... 30
3.5 Versuchsprogramm . . . . . .. .. ... .. 31
3.6 Herstellung der Probekérper . . . . . . . . ... ... L. 32
3.6.1 Versuchsserie 1 . . . .. .. ... ... 0 33
3.6.2 Versuchsserie 2 . . . . . .. .. 0L 34
3.6.3 Versuchsserie 3 . . . .. .. ... Lo 35
3.6.4 Versuchsserie4d . . . .. .. ... o0 36
3.6.5 Versuchsserie5 . . . .. ... ... 0L 37
3.7 Versuchseinrichtung und Versuchsdurchfithrung . . .. ... ... .. 39



INHALTSVERZEICHNIS vi

3.7.1 Priifanlage . . . .. ... o 39
3.7.2 Messtechnik . . . . ... .. oo 39
3.7.3 Belastungsgeschichte . . . . .. ... .00 40

3.8 Versuchsergebnisse . . . . . . ... ... L. 40
3.8.1 Allgemeines . . . . . . . . ... 40
3.8.2 Ergebnisse der Versuchsserie 1 . . . . .. .. ... ... ... .. 41
3.8.3 [Ergebnisse der Versuchsserie 2 . . . . .. . ... ... ... .. 41
3.8.4 FErgebnisse der Versuchsserie 3 . . . . .. .. ... ... ... 42
3.8.5 Ergebnisse der Versuchsserie4 . . . . .. .. .. ... .. ... 42
3.8.6 Ergebnisse der Versuchsserie 5 . . . . . . .. .. .. ... ... 43

3.9 Interpretation der Versuchsergebnisse . . . . . . .. .. .. ... ... 45
3.10 Zusammenfassung . . . . . ... Lo 51
4 Vorgespannte Betontragwerke 53
4.1 Allgemeines . . . . . . . L o e 53
4.2 Experimentelle Untersuchungen . . . . . . . .. .. .. .. ... ... 54
4.3 Versuchsprogramm . . . . . .. .. ... Lo 55
4.3.1 Verwendete Materialien. . . . . . .. ... ... ... ... .. 55
4.3.2 Bemessung der Probekérper . . . . . . ... o6
4.3.3 Bewehrung der Priiftkérper . . . . . . . ..o 0oL 65

4.4 Herstellung der Probekdérper . . . . . . . .. .. ..o 66
4.5 Versucheinrichtung und Durchfihrung . . . .. .. .. .. ... ... 66
4.5.1 Priifanlage fiir die Versuche . . . . . .. .. .. ... ... .. 66
4.5.2 Messtechnik . . . . . ... oo 67
4.5.3 Belastungsgeschichte . . . . .. ... ... ... ... ... 68

4.6 Versuchsergebnisse . . . . . . . . . ... Lo 68
4.7 Zusammenfassung . . . ... Lo 81
5 Betonbriicken ohne Betonstahlbewehrung 83
5.1 Allgemeines . . . . . . . .. 83
5.2 Betonbriicken ohne Betonstahlbewehrung . . . . . . .. .. ... ... 86
6 Anwendungsbeispiel 92
6.1 Allgemeines . . . . . . . . 92
6.2 Briickenentwurf . . . . .. .00 93
6.3 Normative Anforderungen . . . . . . . ... ... ... 97
6.3.1 Allgemeines . . . . . . . ... 97
6.3.2 Tragsicherheit . . . . . . ..o oo 98
6.3.3 Gebrauchstauglichkeit . . . . . ... .. ... 98
6.3.4 Dauerhaftigkeit . . . . . .. ... 0o oL 98

6.4 Bemessung der Egg-Grabenbriicke . . . . . . .. ..o 0L 99
6.4.1 Allgemeines . . . . . . . ... 99
6.4.2 Fahrbahnplatte . . . . . .. .. ... ... ... .. ... ... 101
6.4.3 Bogen . . . . ... 104
6.4.4 Wandscheiben . . . . . ... o000 106

6.5 Zusammenfassung . . . . . ... Lo 106



INHALTSVERZEICHNIS

7 Schlussfolgerungen und Ausblick
7.1 Schlussfolgerungen . . . . . . . .. ..o
7.2 Ausblick . . ..o

Vil



Kapitel 1

Allgemeines und Zielsetzung

1.1 Einleitung und Problemstellung

Der Baustoff Beton wurde bereits in der Romerzeit fiir die Errichtung von Bauwerken
verwendet. Aber erst mit der Erfindung des Portlandzements und des Stahlbeton-
baus gelang es der Betonbauweise in den letzten hundert Jahren, in fast alle Bereiche
des Bauens vorzudringen [Hilsdorf and Reinhardt, 1998].

Unbewehrter Beton weist im Vergleich zur Druckfestigkeit eine geringe Zugfes-
tigkeit (ca. 5% bis 10% der Druckfestigkeit) und eine geringe Dehnfihigkeit auf. In
Betonkonstruktionen, die auf Biegung und/oder Zug beansprucht sind, wird deshalb
in den auf Zug beanspruchten Bereichen stets eine Bewehrung aus Baustahl angeord-
net. Der Verbundwerkstoff Stahlbeton ist in der Lage Zugspannungen aufzunehmen,
weil die im Falle eines Risses im Beton freiwerdenden Betonzugspannungen von der
Bewehrung aufgenommen werden. Damit kann die hohe Druckfestigkeit des Betons
gemeinsam mit der hohen Zugfestigkeit des Stahls wirtschaftlich ausgenutzt werden.

Im Hoch- und Briickenbau hat sich der Stahlbetonbau durchgesetzt und viele
Bauaufgaben des Tief- und Ingenieurbaus konnten erst mit der Verfiighbarkeit des
“neuen Baustoffes” Stahlbeton wirtschaftlich realisiert werden.

Zudem wurde das Vorspannen ab ca. 1950 im Betonbau im groften Mafsstab
eingesetzt. Durch das Vorspannen kann die Rissbildung und die Durchbiegung re-
duziert werden. Vorgespannte Tragwerke konnen deshalb mit grofieren Spannweiten
und kleineren Querschnitten als vergleichbare Stahlbetontragwerke ausgefiithrt wer-
den.

Sobald die Betonzugfestigkeit iiberschritten wird, entstehen Risse. Weit getffne-
te, breite Risse beeintrichtigen den Korrosionsschutz der Bewehrung und kdnnen
damit die langfristige Tragfahigkeit, d.h. die Dauerhaftigkeit eines Tragwerkes ge-
fahrden. Gleichzeitig wirken deutlich sichtbare Risse optisch storend und kénnen bei
Nutzern - zumeist unbegriindete - Sicherheitsbedenken ausldsen. Dauerhaftigkeit von
Beton bedeutet, dass Bauteile aus Beton iiber die vorgesehene Nutzungsdauer ge-
geniiber allen Einwirkungen (Lasten, Zwinge aus Verformungen, Umwelteinfliisse)
bei ausreichender Wartung und Instandhaltung geniigend besténdig sind [Stark and
Wicht, 2001].

In den letzten Jahren sind viele Méangel bzw. Schiaden an Briicken aufgetreten.
Im Unterschied zu Hochbauten besitzen Briicken keine schiitzende Hiille und sind
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der Witterung und chemischen Angriffen (z.B. Tausalz, Kohlendioxied) ausgesetzt.
Insbesondere an Briicken der Sechziger- und Siebziger-Jahre wurden in den letzten
Jahren, also nach relativ kurzer Nutzungsdauer, Schiden festgestellt. Es handelt sich
dabei nicht unmittelbar um Probleme der Tragsicherheit, sondern der Dauerhaftig-
keit. Dadurch ist seit einigen Jahren die Dauerhaftigkeit von Bauteilen aus Beton,
Stahlbeton und Spannbeton in den Vordergrund geriickt.

Das Ziel dieser Arbeit ist es, neue Methoden zu finden, mit denen die oben
genannten Probleme vermeiden werden konnen. Ein Ansatz war dabei das Zugtrag-
verhalten von Beton durch Beigabe von Verstirkungselementen zu verbessern. Die
entwickelten Verstirkungselemente dienen sowohl als Betonzuschlag als auch als Be-
wehrungselement.

Ein anderer Ansatz wurde durch vorgespannte Bauteile ohne Bewehrung aus
Betonstahl verfolgt. Die Tragwirkung wird dabei nur durch die Spannlitzen erreicht,
wobei diese durch Kunststofthiillrohre optimal vor Korrosion geschiitzt sind und
dadurch ein dauerhaftes Tragwerk entsteht.



Kapitel 2

Stand der Technik

2.1 Allgemeines

Der Mangel des Betons, geringe Zugkrafte aufnehmen zu kénnen wird durch die,
an entsprechender Stelle im Querschnitt angeordnete Bewehrung kompensiert. Das
Zugtragvermogen von Beton kann durch folgenden Bewehrungsarten verbessert wer-
den:

e Bewehrung aus Betonstahl
e Bewehrung aus Spannstahl

e Bewehrung aus Fasern

In gerissenen Stahlbetonkonstruktionen werden im Riss die Zugkréfte von der Be-
wehrung aufgenommen und iiber Verbund in den Beton eingeleitet. Je nach Durch-
messer der Stahleinlagen ergeben sich grofse oder kleine Rissbreiten bzw. -abstidnde.

Die Idee, die Zugzonen der Betontragwerke durch Vorspannung unter Druck zu
setzen, wurde bereits gegen Ende des 19. Jahrhunderts verfolgt. In vorgespannten
Tragwerken miissen zuerst die Druckspannungen im Tragwerk abgebaut werden,
bevor Zugspannungen im Beton entstehen.

Als Faserbewehrung sind generell Stahlfasern, Kunststoftfasern, Glasfasern, Fa-
serverbundstoffe und natiirliche Fasern bekannt. Hauptséichlich werden in der Pra-
xis Stahlfasern eingesetzt. Stahlfaserbeton weist eine zuverlassige Zugfestigkeit auch
nach einer Rissbildung im Beton auf. Die Zugfestigkeit nach der Rissbildung kann
bei der Bemessung von Bauteilen aus Stahlfaserbeton angesetzt werden. Allerdings
ist zu beachten, dass bei iiblichen Fasergehalten das Tragvermdgen des gerissenen
Querschnitts kleiner ist als das Tragvermogen des ungerissenen Querschnitts.

Um die angestrebte Lebensdauer des Tragwerks zu erreichen, miissen angemesse-
ne Mafnahmen ergriffen werden, die jeden Bestandteil des Bauteils (z.B. Armierung)
vor den jeweiligen schédlichen Umgebungsbedingungen (Einwirkungen) schiitzen.
Risse im Beton konnen auf unterschiedliche Ursachen zuriickgefiithrt werden, un-
ter anderem auf Einfliisse unmittelbar bei der Herstellung, auf direkte und indirekte
Einwirkungen wahrend der Nutzung oder auf Treiberscheinungen z.B. bei Frost oder
Korrosion der Bewehrung.
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Die Forschungsarbeit von Thomas Keller [Keller, 1991] beschiftigte sich mit
der Auswirkung von Rissen auf die Bewehrungskorrosion. Es wurde gezeigt, dass
neben der Rissbreite eine Vielzahl von anderen Begleitparametern zu beriicksichtigen
sind. Von grofer Bedeutung sind Rissart (Normalriss/wasserfiihrender Trennriss),
Rissverlauf (quer oder lings zum Bewehrungsstab) und Dichtigkeit des Betons.

Der Dauerhaftigkeit von Betontragwerken wurde in den letzten Jahren zuneh-
mend mehr Aufmerksamkeit geschenkt. Die Sicherstellung der Dauerhaftigkeit eines
Betontragwerks ist die Grundlage der Sicherheitsphilosophie. Die Gewéhrleistung
der Dauerhaftigkeit besitzt daher einen mit Tragfihigkeit und der Gebrauchstaug-
lichkeit vergleichbaren Stellenwert |Zilch and Zehetmaier, 2006].

Betontragwerke miissen die auftretenden Beanspruchungen sicher aufnehmen
und iiber viele Jahrzente dagegen widerstandsfahig bleiben. Briicken sind hierbei
besonders beansprucht. Sie miissen nicht nur dynamische Lasten (z.B. Verkehrs-
lasten und Bremskréfte) widerstehen, sondern sind auch durch chemische Einfliisse
(Chlorid, Kohlendioxid) stérker beansprucht als die meisten Betonbauteile. Um Be-
tonbauwerke noch dauerhafter gegeniiber chemischen Beanspruchungen zu machen,
wurden bisher nachstehende Methoden angewendet.

2.2 Verbesserung der Dauerhaftigkeit

In diesem Abschnitt werden Briickentragwerke prisentiert, die nach verschiedenen
Bauverfahren realisiert wurden, um ihre Lebensdauer zu erhohen und Erhaltungs-
kosten, Sanierungskosten, etc zu reduzieren.

2.2.1 Briicken aus Hochleistungsbeton ohne Abdichtung

Seit 1997 werden in Osterreich Briickentragwerke aus Hochleistungsbeton ohne Adich-
tung ausgefiithrt [Macht et al., 2005]. Es wurden bisher etwa 30 Briicken aus Hochleis-
tungsbeton ohne Abbdichtung in Osterreich errichtet. Aufgrund der hohen Dichtheit
des HL-Betons ist eine hohe Dauerhaftigkeit und Widerstandsfihigkeit gegeniiber
mechanischen und chemischen Einwirkungen gegeben.

Die Badhausbriicke Tulln (1997) ist die erste direkt befahrbare Briicke aus Hoch-
leistungsbeton in Osterreich (siehe Abb. 2.1). Das dreifeldrige Plattentragwerk wur-
de als zweischichtiger (Querschnitt mit in Verbund liegender 15 cm dicker Deckschicht
aus Hochleistungsbeton hergestellt. Durch den Einsatz von verbundloser Vorspan-
nung konnte ein an der Oberseite rissefreies Tragwerk bei gleichzeitiger Einsparung
von konstruktiver, schlaffer Bewehrung erzielt werden [Lindlbauer et al., 1998].

Durch die Verwendung von besonders dichtem Beton (Hochfester Beton oder
Hochleistungsbeton) und den Einsatz von Vorspannung ist versucht worden, dichte
und rissfreie Betonbriicken herzustellen. Risse sind im Betonbau allerdings kaum
vermeidbar. Deshalb ist anzunehmen, dass die Bewehrung in Betonbriicken ohne
Fahrbahnbelag und Abdichtung wegen des iiber die Risse eindringenden Wassers
korrodieren wird.
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(a) Spannkabel ohne Verbund (b) Fertigstellung der Briicke

Abbildung 2.1: Badhausbriicke Tulln [Lindlbauer, 1997

2.2.2 Beschichtete Bewehrung

Schon in den 70er Jahren traten viele Schadensfille infolge Korrosion der Bewehrung
auf. Bei Bauwerken, die nur wenige Jahre alt waren, entstanden durch Eindringen
von Chloriden Korrosionsschiaden. Damals begann man sich mit dem gegenwértigen
Thema der Dauerhaftigkeit von Stahlbetonbauteilen auseinanderzusetzen. Im Zuge
dessen entstand der Lésungsvorschlag der beschichteten Bewehrung. Die Beschich-
tung besteht zumeist aus Epoxidharz. Epoxidharze werden als Pulverbeschichtung
appliziert. Thre Vorteile sind eine gute Korrosionsschutzwirkung, eine hohe Haftung,
eine gute mechanische Stabilitdt und ihre groke Widerstandsfahigkeit im alkalischen
Bereich.

(a) aus der Ferne betrachtet (b) aus der Nihe betrachtet

Abbildung 2.2: Epoxidharzbeschichtete Bewehrung [Xi et al., 2004]

Eine aktuelle Studie |Xi et al., 2004| zeigt, dass durch Fehler in der Beschich-
tung oder das lokale Abplatzen der Beschichtung (siche Abb. 2.2) Korrosion der
Bewehrung eintritt. Wird die Beschichtung verletzt bzw. entstehen in dieser Poren,
kénnen Chloride hindurch diffundieren und voluminése Korrosionsprodukte bilden.
Dadurch kommt es in diesem punktuellen Bereich zu einer Abplatzung. Nahe der
geschidigten Stelle lauft gleichzeitig eine kathodische Halbzellenreaktion ab. Diese
findet zwischen Beschichtung und Substrat statt und fiihrt lokal zu einem sehr ho-
hen pH-Wert, sodass es zu einer Ablosung der Beschichtung kommt. In diesem Fall
ist die punktuelle Korrosion gefdhrlicher als die Oberflichenkorrosion. Wegen der
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R Fom

Wote. 1 mem = 000028 8

(a) Sicht von der Seite (b) Querschnitt in Feldmitte Nihe

Abbildung 2.3: Bridge Street Bridge [Grace et al., 2005]

Umgebungsbedingungen (warme, feuchte und salzige Umgebung) und nicht auszu-
schliefende Fehler in der Beschichtung wurde in Florida die Verwendung der epoxid-
harzbeschichteter Bewehrung in Unterbauten mittlerweile verboten.

2.2.3 Bewehrung aus glasfaserverstirkten und kohlenstofffa-
serverstarkten Kunststoffen

Das Problem der Korrosion der Bewehrung wird vermieden, wenn nichtmetallische
Bewehrung verwendet wird. Der Ersatz der konventionellen Stahlbewehrung durch
nichtmetallische Bewehrung ist allerdings wesentlich teurer. Langzeiterfahrungen
iiber die Dauerhaftigkeit der nichtmetallischen Bewehrung (z.B. Glasfaserstibe oder
Stabe aus Kohlenstofffaser - Verbundwerkstoff) im alkalischen Beton liegen noch
nicht vor. Deshalb sind auch Betonbriicken mit nichtmetallischer Bewehrung als
Forschungsprojekte einzustufen.

Die erste Briicke mit Bewehrung aus kohlenstofffaserverstiarkten Kunststoffen
(Bridge Street Bridge)|Grace et al., 2005], die in Amerika 2002 gebaut wurde, be-
steht aus zwei nebeneinander parallel verlaufenden Briicken mit je drei Feldern mit
einer Spannweite von je 20 m. Die Briicke ist mit 60 Kohlefaser Spanngliedern unter-
spannt. Aufergewthnlich an dieser Briicke ist nicht nur die externe Unterspannung
der Briickenkonstruktion sondern auch die schlaffe CFK — Langsbewehrung in den
Doppel — T — Trégern (siche Abb. 2.3).

2.2.4 Bewehrung aus nichtrostendem Edelstahl

Nichtrostende Materialien wie z.B. Edelstahl werden im Briickenbau in maritimen
Orten immer ofter eingesetzt. Die Briicke von Stonecutters in Hong Kong ist ein
Beispiel dafiir [Walther, 2004]. Sie wird eine der lingsten Schriagkabelbriicken sein,
wenn sie im Jahr 2009 fertig gestellt wird (siehe Abb. 2.4). Die freie Spannweite
betragt 1018 m und die Gesamtlinge 1596 m. Der maritime Ort und das heife Kli-
ma von Hong Kong machen die Stonecutters Bridge im héchstem Mafe anfillig fiir
Korrosion, beim Einsatz von herkémmlicher Bewehrung aus Betonstahl. Es wurde
deshalb in vielen Bereichen eine Edelstahlbewehrung verwendet. Obwohl die Edel-
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(a) Gebaut von 1937-1941 (b) 1960 gebaute Briicke mit Betonstahlbeweh-
rung

Abbildung 2.5: Briicken in Progreso Yucatan |Guiraud and Moulinier, 2007]

stahlbewehrung ca. zehnmal teurer als die normale Betonstahlbewehrung ist, lassen
sich die Vorteile des nichtrostenden Edelstahls in maritimen Orten erkennen. In Pro-
greso Yucatan in Mexico wurden zwei Briicken gebaut, eine mit Edelstahlbewehrung
und eine mit Betonstahlbewehrung. Im Gegensatz zu der Briicke, die von 1937-1941
mit Edelstahlbewehrung gebaut wurde, steht die Briicke aus dem Jahr 1960 mit
Betonstahlbewehrung nicht mehr (siehe Abb. 2.5).

2.2.5 Briicken aus UHPC und Spanngliedern

Ultra-Hochleistungsbeton (UHPC) ist wegen seiner hohen Druckfestigkeit von 200
N/mm? und wegen seines besonders hohen Korrosionswiderstandes ein idealer Bau-
stoff fiir hochbeanspruchte, weitgespannte Bauteile. In den letzten Jahren wurden in
Kanada, Korea und Japan Briicken mit diesem neuen Werkstoff errichtet. UHPC ist
ohne zusétzliche Mafnahmen sehr sprode. Um die Duktilitdt im Nachbruchbereich
des Betons zu verbessern, werden rd. 2 bis 4 V.-% Stahlfasern beigemengt. Erstmals
wurde Ultrahochfester Beton im Jahr 1997 beim Bau der Sherbrooke Footbridge in



KAPITEL 2. STAND DER TECHNIK 8

(a) Langsschmtt der Briicke (b) Querschnitt der Briicke

Abbildung 2.7: Géartnerplatzbriicke [Schmidt et al., 2007]

Kanada verwendet [Aitcin et al., 1998|. Bei dieser Konstruktion wurde keine schlaf-
fe Bewehrung eingesetzt. Nur eine Vorspannung der Zugdiagonalen kombiniert mit
einer externen Vorspannung wurde verwendet. Die Fahrbahnplatte ist als quer vor-
gespannte Rippenplatte ausgefiihrt und weist eine Dicke von nur 3 cm auf (siehe
Abb. 2.6).

Bridge details: cross-section
3300 4
|_—30 mm deck slab
HH 200 MPa-Ductal
- Withoutrebar

(1% deck siab

- 30,000 psi
$150 mm dago nals # fibr

350 IPa-Ductal etk

stai n\ess steel pipe—

cmn
5uooan
- Ductal \ nfined in
e oo &l pipe)

u ]

(a) Langsschnitt der Briicke (b) Detail der Briicke

Abbildung 2.6: Sherbrooke Footbridge [Ductal]

Der UHPC wurde auch im groferen Umfang bei der Géartnerplatzbriicke in
Deutschland verwendet |Schmidt et al., 2007|. Diese Fufiginger- und Radbriicke
in Kassel hat eine Linge von 136 m mit Einzelstiitzweiten von 12 m bis 36 m
(siche Abb. 2.7). In Léangsrichtung besteht die Gértnerplatzbriicke aus einem vor-
gespannten Tragwerk aus ultrahochfestem Beton und Stahlfachwerkbindern und in
Querrichtung aus vorgespannten Faserbetonplatten aus ultrahochfestem Beton. Die
Bauteildecke hat eine tragende Dicke von nur rd. 8 cm.

2.2.6 Kathodischer Korrosionsschutz

Aufgrund des hohen pH-Wertes des Betons bildet sich auf der Oberfliche des Stahles
eine hauchdiinne, stabile Oxydschicht, die sog. Passivschicht. Bei nicht sachgerech-
ter Ausfithrung des Betons oder durch das Eindringen von Chloriden (z.B. Tausalz)
findet jedoch eine Entpassivierung statt - der Betonstahl kann korrodieren. Der Ka-
thodische Korrosionsschutz kann praventiv wie auch als Instandsetzungsmafsnahme
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Gleichrichter

Abbildung 2.8: Prinzip des Kathodischen Korrosionsschutzes fiir Bewehrungsstahl (Foto:
GCP)

eingesetzt werden. Es wird eine zusitzliche Anode eingebaut, die aus einem in-
erten, also einem sich nicht auflésendem Material besteht (siehe Abb. 2.8). Diese
Anode wird mit dem Plus-Pol einer Gleichstromquelle verbunden, der zu schiitzen-
de Bewehrungsstahl mit dem Minuspol. Dieser aufgezwungene Stromfluss bewirkt
eine Potentialverschiebung und schwécht bzw. verhindert somit eine Korrosion der
Bewehrung. Seit 1980 ist der kathodische Korrosionsschutz bei Meeresbauwerken,
Briickeniiberbauten, Parkhdusern und Tunneln sowohl in den USA als auch in Eu-
ropa ein Mittel zur Instandsetzung und zum Schutz vor Bewehrungskorrosion bei
Stahlbetonbauwerken.



Kapitel 3

Optimierung des Zugtragverhaltens
von Beton durch Beigabe von
nichtmetallischen
Verstarkungselementen

3.1 Allgemeines

Unbewehrter Beton ist ein Zwei-Phasen-System. Er besteht aus Zuschlagskornern
(Phase 1) und Zementstein (Phase 2). Die Zugfestigkeit der Grenzfliche zwischen
Zuschlagskdrnern und Zementstein bestimmt in der Regel die Zugfestigkeit des Be-
tons. Statisch bestimmt gelagerte Bauteile aus unbewehrtem Beton versagen bei
Zug- oder Biegebeanspruchung ohne Ankiindigung. Bei Erreichen der Zugfestigkeit
bildet sich lediglich ein Riss. Die Zugfestigkeit ist eine stark streuende Grofe, unter
anderen weil im Bauteil Eigenspannungszustinde infolge des Abfliefsens der Hydra-
tationswéirme und des nicht gleichméftigen Schwindens im Bauvolumen vorhanden
sind. Bei statisch unbestimmt gelagerten Bauteilen wére nach der Erstrissbildung
eine Umlagerung der im Rissquerschnitt freiwerdenden Schnittgréfse moglich. Ei-
ne Ausbildung von zug- oder biegebeanspruchten Konstruktionen aus unbewehrtem
Beton mit statischer Unbestimmtheit ist dennoch nicht zuléssig.

Das Ziel ist, ein Betonzuschlagslement zu schaffen, welches es ermdoglicht, im
Beton eine Nachrisszugfestigkeit zu bewirken, die hoher ist als die Erstrisszugfes-
tigkeit. Der Beton mit nichtmetallichen Verstiarkungselementen soll in der Lage
sein, in Bauteilen mit Biegezugspannungen oder Normalzugspannungen, wie z.B.
bei Balken, Deckenplatten oder Winden, die auftretenden Zugspannungen auch
nach einer Erstrissbildung zuverlissig zu iibernehmen, so dass die Erstrissbildung
nicht zum Versagen des Bauteiles fiihrt. Der Effekt der Verstarkungselemente ist
aus dem in Abbildung 3.1 dargestellten Diagramm zu ersehen. Die Linie a zeigt
den Kraft-Durchbiegungsverlauf in einem Vierpunktbiegezugversuch fiir einen mit
Verstarkungselementen versetzten Beton, die Linie b fiir einen konventionellen un-
bewehrten und die Linie c fiir einen Stahlfaserbeton mit etwa 30 kg Stahlfasern pro
m? Beton.

Im vorliegenden Kapitel werden das Zugtragvermogen und die Duktilitdt des

10
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Abbildung 3.1: Kraft-Durchbiegungsverlauf

Betons mit nichtmetallischen Verstdrkungselementen untersucht. Dazu werden Vier-
punktbiegezugversuche an Probekorpern mit verschiedenen Verstidrkungselementen
durchgefiihrt. Diese Elemente werden dem Beton beigemengt. Sie dienen gleichzeitig
sowohl als Zuschlag als auch als Bewehrungselemente. Die Form der Elemente wurde
so festgelegt, dass die Kraft von der Betonmatrix auf die Verstarkungselemente iiber
Druck- und Schubspannungen iibertragen werden kann.

Das statische System und somit auch die Beanspruchung der Probekorper ist
identisch mit jenem aus der Richtlinie ,,Faserbeton® [Osterreichische Vereinigung fiir
Beton-und Bautechnik, 2002|. Fiir die Bewertung der Versuchsergebnisse wurde die
Biegezugfestigkeit beim Erstriss und bei der Bruchlast ermittelt.

Insgesamt wurden 14 Vierpunktbiegezugversuche durchgefiihrt, die in Serien mit
unterschiedlichen Versuchsparametern untergliedert wurden.

3.2 Mogliche Formen der Verstirkungselemente

Durch den Einbau der Verstiarkungselemente soll einerseits eine Kraftsteigerung nach
dem Erstriss und andererseits auch ein duktiles Materialverhalten der Betonkon-
struktion erreicht werden. Beide Ziele hdngen neben dem Material vor allem auch
von der Form der Elemente und deren Einbau im Probekorper ab. Die Abbildung
3.2 zeigt mogliche Formen fiir die Verstdrkungselemente.
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Abbildung 3.2: Mégliche Formen der Verstirkungselemente

Im eingebauten Zustand werden sie zur Zugkraftiibertragung innerhalb des Bal-
kens herangezogen. Aufserdem miissen die Verstarkungselemente eine bestimmte
Grofe aufweisen, um mit dem Gesteinszuschlag ein optimales Gefiige eingehen zu
kénnen. Fiir die Entwicklung neuer Formen sind dariiber hinaus folgende Punkte
von Bedeutung:

e Ausbildung von Druckstreben zwischen den Elementen infolge der Zugkraft-
iibertragung
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e Direkte Kraftiibertragung zwischen den Elementen durch Erhéhungen oder
Noppen

e Reibungsverbund zwischen der Elementsoberfliche und dem Fiillbeton des
Probekorpers durch Vertiefungen oder besandete Oberflichen

3.3 Verwendete Materialien

Im Rahmen der vorliegenden Untersuchungen wurden drei verschiedene Materialien
als Ausgangsmaterial fiir die Herstellung der Verstarkungselemente verwendet. Um
die auftretenden Zugkrifte aufnehmen zu kénnen, kamen wegen ihren guten Zugfes-
tigkeiten Epoxidharz, Polymerbeton und Beton mit einer Armierung aus Glasfasern
zum FEinsatz. Die Eigenschaften dieser Materialien werden nachfolgend zusammen-
fassend beschrieben.

3.3.1 Epoxidharz

Epoxidharze gehoren zu der Gruppe der so genannten reaktiven Polymerbindemittel,
welche nach W.-P. Ettel |Ettel, 1998| folgendermafen beschrieben werden kénnen:

,Reaktive Polymerbindemittel sind fliissige Kunstharze, die durch chemische Re-
aktion mit ihrer Umgebung (Einkomponentenharz) oder mit niedrig molekularen
Stoffen (Mehrkomponentenharz) bei Umgebungstemperatur abbinden und dabei ein
festes Polymer bilden.“

Eine Epoxidharzmischung besteht grundsétzlich aus drei Grundstoffen, ndmlich
dem Epoxidharz, einem Reaktivverdiinner und einem Hérter. Der Reaktivverdiinner
wird dem Harz in einer Grokenordnung von 5-20 % zugegeben und dient zum Her-
absetzen der Viskositit. Fiir die Erhiartung der Epoxidharzmischung (Polyaddition)
werden Amine (Di- und Polyamine) und andere Hérter verwendet. Beim Anmischen
muss das Verhéltnis zwischen Harz und Hérter eingehalten werden, da andernfalls
die Einzelkomponenten ohne Reaktionspartner bleiben und somit nicht vollstdndig
ausreagieren konnen. Die Folgen sind dann neben einer klebrigen Oberfliche auch
eine reduzierte Festigkeit. Ebenfalls negativ auf die Erhadrtung des Epoxidharzes
wirkt sich eine inhomogene Mischung infolge zu kurzer Durchmischungszeiten aus.

Epoxidharze sind reaktive Kunstoffe und die Polyaddition verlauft stark exo-
therm. Dabei entsteht eine hohe Reaktionstemperatur, weshalb entweder die ange-
mischte Harzmenge nicht zu grofs sein sollte, oder man auf die Verwendung niedri-
greaktiver Harze zuriickgreifen sollte.

Die Eigenschaften des Epoxidharzes kénnen durch die Zugabe von Zuschlagstof-
fen, den so genannten Fiillstoffen, verdndert werden. Neben der Dichte kann dadurch
auch das Brandverhalten, sowie die Schrumpfneigung modifiziert werden. Der che-
mische Schrumpf liegt bei den Epoxidharzen, im Gegensatz zu den ungeséttigten
Polyesterharzen, bei ca. 1-5 %. Durch die Zugabe von Fiillstoffen konnen Werte weit
unter 1 % erreicht werden. Bei der Verarbeitung ist auch auf die Gebrauchsdauer
zu beachten. Diese Dauer ist im Wesentlichen von der Zusammensetzung der Mi-
schung abhingig, sowie der Temperatur beim Erhéirtungsvorgang und liegt bei einer
500 g Mischung Zweikomponentenharz, bestehend aus einem Epoxidharz und einem
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Tabelle 3.1: Mischungsverhéltnis nach dem Rezept der Firma Dywipox

Mischungsverhéltnis ‘ Gewichtsanteile
Komponente A (Epoxidharz) 720
Komponente B (Reaktionskomponente) 280
Komponente C (Aluminiumoxidpulver) 1000
Gesamtmenge ‘ 2000

Hérter aus Aminen, bei etwa 10 bis 60 Minuten. Grundsétzlich gilt, dass je hoher
die Temperatur ist, umso kiirzer auch die Verarbeitungszeit wird. Die wesentlichen
Vorteile dieses Materials sind:

e hohe mechanische Festigkeit, hohe Hérte sowie hohe Abriebfestigkeit (bei ent-
sprechender Fiillstoffbeigabe)

e gute Haftung auf fast allen Untergriinden
e geringer Schwund beim Hérten

e gute chemische Bestindigkeit, geringe Brennbarkeit und hohe Temperatur-
standfestigkeit

Wie jedes andere Material besitzt auch Epoxidharz Nachteile:

e relativ hoher Preis

e hohe Viskositét (Zahfliissigkeit), daher ist die Zugabe von Reaktivverdiinnern
erforderlich

o Giftigkeit der Epoxidharzkomponenten
e Recyclingfahigkeit fraglich

Fiir die Herstellung der Verstiarkungselemente aus Epoxidharz wurde ein so genann-
tes Dreikomponentenepoxidharz der Firma Dywipox GmbH verwendet. Dieses 16-
semittelfreie Dreikomponentenepoxidharz ist primér als Vergusssystem fiir die Ver-
ankerung von CFK-Drahten in Ankerbiichsen entwickelt worden. Am Institut fiir
Tragkonstruktionen wurde der Werkstoff bereits als Vergussmaterial fiir die Herstel-
lung einer Verankerung von CFK-Spanngliedern eingesetzt [Horvatits and Kollegger,
2003]. Neben der guten Zugfestigkeit besitzt das Epoxidharz auch ein plastisches Ma-
terialverhalten, welches auch bei dem Beton mit Verstarkungselementen gewiinscht
wird. Das Produkt besteht aus den drei Ausgangskomponenten A, B sowie C, welche
in einem bestimmten Verhéltnis miteinander gemischt werden miissen (siehe Tabelle
3.1).
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Tabelle 3.2: Eigenschaften und Materialkennwerte von Epoxidharz der Firma Dywipox

Verarbeitbarkeitsdauer bei 20°C ca. 35 min

Mindestverarbeitungstemperatur > 8°C
Dichte nach DIN 51757 bei 20°C 1,69 g/cm?®
Viskositét bei 23°C zahfliissig

Druckfestigkeit (nach 28 Tagen) | ca. 80 N/mm?
Zugfestigkeit (nach 28 Tagen) | ca. 20 N/mm?

Die Komponente A ist das Epoxidharz, die Komponente B ist die Reaktions-
komponente und die Komponente C ist die so genannte Fiillstoffkomponente (Alu-
miniumoxidpulver). Bei den beiden Komponenten A und B handelt es sich um ho-
nigartige, zdhe Fliissigkeiten, welche korrosiv sind und deshalb nur mit Schutzhand-
schuhen verarbeitet werden sollten. Zunéchst werden diese beiden Komponenten
solange gemischt, bis keine Schlieren mehr zu sehen sind. Danach wird der Fiill-
stoff (Komponente C) in kleinen Portionen zugegeben und nochmals einige Minuten
durchgemischt, bis eine homogene Masse entsteht. Die vanilleweifse Mischung kann
anschliefsend problemlos innerhalb einer halben Stunde verarbeitet werden.

Einen Uberblick iiber die Eigenschaften des Materials gibt das Produktinforma-
tionsblatt der Firma Dywipox (siehe Tabelle 3.2).

3.3.2 Polymerbeton

Unbewehrter Beton ist ein Gemisch aus Zement, Betonzuschlag bzw. Gesteinskor-
nung und Anmachwasser. Durch die Zugabe von Betonzusatzstoffen und Betonzu-
satzmittel konnen die Eigenschaften von Frisch- bzw. Festbeton positiv beeinflusst
werden. Aus dem Bindemittel Zement und dem Anmachwasser entsteht der so ge-
nannte Zementleim, der im noch fliissigen Zustand die natiirlichen oder kiinstlichen
Zuschlagskérner umbhiillt. Er stellt in gewisser Weise das Verkittungsmittel fiir das
Korngeriist dar, welches primér fiir die Lastabtragung verantwortlich ist. Wird im
Gegensatz zum normalen Beton ein Polymer (reaktionsfahiger Kunststoff) als Binde-
mittel verwendet, um die Gesteinskérnung (Zuschlag) zusammen zu halten, spricht
man von einem Polymerbeton. Als Bindemittel dienen dabei vor allem Duromere wie
Epoxidharze (EP), ungesittigte Polyester (UP) und Polyurethane (PUR), aber auch
Thermoplaste wie Polymethylmethacrylat (PMMA). Als Fiillstoffe dienen haupt-
sichlich rieselfahige, trockene mineralische Stoffe, z.B. Quarzsande in verschiedenen
Ko6rnungen in gut abgestimmter Sieblinie. Wird dem Mortel und dem Beton ein
Polymer zugegeben, spricht man von einem polymermodifiziertem Mortel oder Be-
ton (Polymer Cement Concrete - PCC). Die Eigenschaften verschiedener Polymere
und deren Auswirkung auf die Mikrostrukturbildung organischer Bindemittel sind
umfangreich in [Dimmig, 2002| publiziert.

In den letzten Jahrzehnten hat sich die Betontechnologie stark weiterentwickelt,
wobei Kunststoffe im Allgemeinen fiir die Anwendung in Betonen immer mehr an
Bedeutung gewinnen. Im Gegensatz zum Zementbeton mit seinem anorganischem
Bindemittel und seinen sich daraus ergebenden Nachteilen, wie zum Beispiel die
geringe Bestandigkeit gegeniiber aggressiven Wissern oder Boden, die lange Erhér-
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Abbildung 3.3: Gefiigeschaubild eines Reaktionsharzbetons [Schorn, 1991]

tungszeit oder auch die unvermeidbare Porenbildung im Zuge der Aushéirtung, bietet
Reaktionsharzbeton folgende Vorteile [Kloker, 1984]:

e schnelle Erhdrtung
e hohe mechanische Festigkeiten

minimale Wasseraufnahme

Widerstandsfahigkeit gegeniiber Chemikalien verschiedenster Art

Frostbestandigkeit

gute Haftung auf vielen anderen Werkstoffen

kapillarporenfreies Bindemittel

Ein grofser Vorteil von Polymerbeton, im Gegensatz zum normalen Zementbeton,
ist sicherlich die rasche Erhirtung und das damit verbundene friihzeitige Erreichen
seiner Druckfestigkeit. Nach H. Schorn [Schorn, 1991] lisst sich sagen, dass Polymer-
beton nach einem Tag genauso beanspruchbar ist wie ein normaler Beton gleicher
Festigkeitsklasse nach 27 Tagen. Diesen Vorteil macht man sich vor allem bei raschen
Bauablaufen oder bei der Herstellung von Fertigteilen zu Nutze. Wichtig ist im Zu-
sammenhang mit der Erhirtung die so genannte Topfzeit, also jene Zeit, innerhalb
welcher der Polymerbeton eingebaut und verarbeitet werden kann. Der Erhértungs-
prozess beginnt, sobald die Komponenten Harz und Harter dem Zuschlag beigemengt
werden.

Eine grundsitzliche Ubersicht {iber den mikroskopischen Aufbau eines feinkérni-
gen Reaktionsharzbetons liefert die Abbildung 3.3 aus [Schorn, 1991]. Dabei erkennt
man im oberen Bildteil das Reaktionsharz und im unteren Teil das Zuschlagskorn,
welches vom Harz vollstdndig umschlossen wird.

Trotz unterschiedlicher Eigenschaften zwischen dem klassischen Zementbeton
und dem Polymerbeton (PC), sind das Gefiige und die Zusammensetzung dhn-
lich. Auch bei PC wird ein abgestuftes Korngemisch als Zuschlagsstoff zur priméren
Lastabtragung herangezogen. Dieses, in moglichst kompakter und dichter Lagerung
vorliegende Korngemisch, soll durch das Bindemittel miteinander verkittet werden.
Harze die als Bindemittel in Polymerbetonen zur Anwendung kommen, weisen ein
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Tabelle 3.3: Materialkennwerte von Polymerbeton im Vergleich zu einem Beton C100/115

Hersteller Druckfestigkeit | Biegezugfestigkeit | E-Modul | Dichte

-, AT, DE, CH [N/mm?] [N/mm?] [N/mm?] | [g/em?]
Beton C100/115 100 5,2 « 45.000 2,60

Duroton Polymerbeton > 85 > 20 > 20.000 | «~ 2,15
Meyer Rohr + Schacht > 90 > 16 > 28.000 2,30

Fritschi Bauelemente 100 - 120 20 - 25 > 20.000 | 2,1-2,2

sehr viel groferes Adhésionsvermogen auf als der Zementstein. Durch die starke Kle-
bewirkung reicht meist auch schon eine relativ diinne Reaktionsharzschicht zwischen
den Koérnern aus, um nennenswerte Krafte von Korn zu Korn iibertragen zu koénnen,
selbst wenn diese sich nur punktuell beriihren. Bei der Herstellung von Polymerbe-
ton wird versucht die Reaktionsharzmenge so gering wie mdoglich zu halten, um die
Verarbeitkeit des Betons mit einer entsprechend abgestuften Sieblinie zu erreichen.

Ebenso wichtig wie die Zusammensetzung und das sich daraus ergebende Werk-
stoffverhalten von Polymerbeton, sind seine Festigkeitseigenschaften. Hinsichtlich
der Druckfestigkeit kann man sagen, dass mit Polymerbetonen auch Festigkeiten von
100 N/mm? und héher erreicht werden kénnen. Eine weitere Erhohung ist allerdings
nur schwer moglich, da bei so hohen Festigkeiten nicht das Bindemittel versagt, son-
dern die Druckfestigkeit des Zuschlags meist erreicht wird. Der Bruch erfolgt dann
im Korn und nicht entlang der Korngrenze, wie dies bei Zementbetone normaler
Festigkeit der Fall ist. Weitaus besser verhilt es sich bei der Biegezugtestigkeit, die
bis zu drei- bis vierfache Werte im Vergleich zu normalem Zementbeton erreicht. Die
Tabelle 3.3 zeigt beispielhaft eine kurze Zusammenstellung einiger wichtiger Materi-
alkennwerte verschiedener Polymerbetonhersteller aus Deutschland, Osterreich und
der Schweiz.

Fiir die Herstellung der Verstirkungselemente wurde der Polymerbeton der Fir-
ma Duroton Polymerbeton GmbH verwendet.

Wie vorher erwihnt, ist die Zugfestigkeit des Materials fiir die Herstellung von
Verstarkungselementen von groferer Bedeutung. Deswegen wurden im Vorfeld die
Biegezugfestigkeit und der E-Modul an drei Polymerbetonpriifkérpern (1/b/h =
746/61/61 mm) der Firma Duroton Polymerbeton GmbH im Vierpunktbiegezugver-
such ermittelt, um zu sehen, ob die vom Hersteller angegebenen Materialkennwerte
(siehe Tabelle 3.3) erreicht werden. Die Abbildung 3.7 zeigt den Versuchsaufbau und
das statische System. Die Versuchsgeschwindigkeit betrug, in Anlehnung an die Vor-
schriften der Richtlinie fiir Faserbeton [Osterreichische Vereinigung fiir Beton-und
Bautechnik, 2002], 0,20 mm /min. Mit Hilfe der drei induktiven Wegaufnehmer (w1,
w2 und w3) konnten im Zuge der Versuchsauswertung die entsprechenden Werte
des Priifkérpers berechnet werden. Die Biegezugfestigkeit im Bereich des konstan-
ten Momentes wird berechnet mit

M F-l

0 = —

W b-h?’

wobei die Spannweite [ = 600 mm betragt. Die Durchbiegung in Trégermitte kann
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Abbildung 3.4: Versuchsaufbau
Tabelle 3.4: Versuchergebnisse
Probekorper | Fuax Omax Wmaz | AFoiny | Awmorny | E-Modul
- [N] | [N/mm?] | [mm] [V] [mm] [N/mm?]
D PK1 7.856 20,7 1,785 5.000 1,144 14.521
D PK2 7.358 19,5 1,791 5.000 1,15 14.445
D PK3 7.306 20,0 1,783 5.000 1,213 14.391
rechnerisch mit
23-F/2- 13
Wy, = ——————
648 - 1

ermittelt werden. Mit den gemessenen Durchbiegungen in Tragermitte kann durch
Umformen der Elastizitdtsmodul mit

_23-AF/2- 1
648 - T - Aw,y,

bestimmt werden. Fiir die Berechnung des Elastizitdtsmoduls werden die Kraft (AF)
und die Durchbiegung (Aw,,) zwischen 2 kN und 7 kN verwendet. Mit dieser Metho-
de kann der Elastizitdtsmodul genauer bestimmt werden, da die Ungenauigkeiten bei
Versuchbeginn bzw. im niedrigen Kraftbereich (ungleichméfige Auflagerpressungen )
ausgeschlossen werden konnen.

Tabelle 3.4 gibt eine Ubersicht iiber die beiden im Rahmen der Versuche festge-
stellten Materialkennwerte Biegezugfestigkeit o, sowie Elastizitdtsmodul E.
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Abbildung 3.5: Kraft-Durchbiegungsdiagramm der Priifkdrper

Im Gegensatz zur Biegezugfestigkeit, welche die von der Firma Duroton angege-
bene Grokenordnung von 20 N/mm? erreicht, liegt der Elastizitdtsmodul ca. 5.000
bis 6.000 N/mm? unter dem von der Firma Duroton angegebenen Wert. Wie erwar-
tet, zeigt der Vierpunktbiegezugversuch ein schlagartiges Versagen des Priitkdrpers
beim Erreichen der maximalen Bruchlast. Das Uberschreiten der Biegezugfestigkeit
des Polymerbetons fiihrt zu einem Erstriss und in weiterer Folge zu einem sofortigen
Versagen des Priifkérpers ohne jeglichem Nachrissverhalten (sieche Abb. 3.5).

3.3.3 Beton mit einer Armierung aus Glasfasern

Wenn die Betonstahlbewehrung durch eine Bewehrung aus Glas-, Carbon- oder
Kunstfasertextilien ersetzt wird, spricht man von einem Verbundwerkstoff genannt
, Textilbewehrter Beton“. Da diese Bewehrung im Gegensatz zum Betonstahl nicht
korrosionsanfillig ist, kann sie oberflichennah angeordnet werden. Glasfaserbewehr-
ter Beton ist gut geeignet fiir diinnwandige grofsformatige Fliachentragwerke, wie
Platten, Scheiben oder Schalen. Derartige Platten aus glasfaserbewehrtem Beton
sind imstande Momente aufzunehmen, die je nach Lage und Menge der Beweh-
rung unterschiedlich grofs sein kénnen. Glasfaserbewehrter Beton kann in Form von
diinnen vorgefertigten Platten mit Abmessungen bis zu 1,25 x 3,6 m und einer Di-
cke von 6 bis 40 mm kostengiinstig hergestellt werden. Diese Platten werden dann
zugeschnitten und als Fassadenplatten oder Abdeckplatten, die auf einer Unterkon-
struktion befestigt werden, eingesetzt.

Fiir die Herstellung der Verstirkungselemente wurden die Fassadenplatten der
Firma Betonwerk Rieder GmbH verwendet. Das verwendete Produkt trigt die Be-
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(a) Beton am Fliefband (b) Einlegen der Glasfasern (c) Fertige Fassadenplatten

Abbildung 3.6: Herstellung der Fassadenplatten

Tabelle 3.5: Mechanische Eigenschaften der Fassadenplatten

max. Plattenldnge 3.600 mm
max. Plattenbreite 1.250 mm
Dickentoleranzen max. +1 mm
Dichte p 1,9 g/cm?
Elastizititsmodul | 20.000 N/mm?
Biegezugfestigkeit f. 25 N/mm?

zeichnung ,fibre C* und ist abgeleitet von glass fibre und concrete. Die Herstellung
der Fassadenplatten erfolgt im Fertigbetonwerk (siehe Abbildung 3.6).

Auf einer Forderstrafe wird der feinkdrnige Beton eingebracht, und gleichzeitig
verdichtet. Danach werden die Glasfasern eingelegt und mit einer Schicht Mortel
iiberzogen. Am Ende besteht jede Fassadenplatte aus zwei Glasfaserlagen. Die Be-
toniiberdeckung betrigt beidseits ca. 3 mm. Am Ende der Forderstrake wird die
Platte zugeschnitten. Es entsteht eine 1,25 m breite Platte mit einer Stirke von
13 mm. Aus diesen Platten wurden die Verstarkungselemente mit Hilfe eines Was-
serstrahls herausgeschnitten. Die folgenden mechanischen Eigenschaften sind vom
technischen Blatt des Herstellers entnommen worden (siche Tabelle 3.5).

Eine Versuchserie diente zur Feststellung der wesentlichen mechanischen Kenn-
werte der verwendeten glasfaserbewehrten Platten. Es wurden 6 Platten mit einer
Dicke von 13 mm getestet. Diese Platten wurden auf 25 x 25 ¢m zugeschnitten und
im Vierpunkt-Biegezugversuch mit einer Spannweite von 20 cm getestet. Fiir die
Lasteinleitungen, genauso wie fiir die Auflager, wurden Rollen verwendet. Die Abbil-
dung 3.7 zeigt den Versuchsaufbau und die Abmessungen. Die Belastungsgeschwin-
digkeit betrug 0,10 mm/min. Abbildung 3.8 zeigt die Last-Durchbiegungskurven der
einzelnen Priifkorper. Das Verhalten der gepriiften Platten ist nahezu bilinear. So
ist die Steifigkeit bis zum Erstriss sehr hoch und fillt danach ab. Die Laststeige-
rung nach dem Erstriss ist jedoch immer noch sehr ausgeprigt und nahezu linear.
Bei Erreichen der Maximallast kommt es zu einem starken Abfall, der jedoch oh-
ne grofe Energiefreisetzung stattfindet. Nach diesem Abfall sind die Platten immer
noch imstande einen Bruchteil ihrer Last, in etwa die Hélfte der Last bei Erstriss, zu
halten. Fine Auflistung der wesentlichen Versuchsdaten ist in Tabelle 3.6 angegeben.
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Abbildung 3.8: Kraft-Durchbiegungsdiagramm der Betonkdrper

Tabelle 3.6: Versuchsergebnisse der glasfaserbewehrten Platten

Probekorper b h 1 FErstriss | Fmax O Erstriss O max
- [mm] | [mm] | [mm] | [N] IN] | [N/mm?] | [N/mm?]
PL1 250 13 200 1800 5480 8,5 26,0
PL2 250 13 200 1900 5540 9,0 26,2
PL3 250 13 200 1800 5260 8,5 24.9
PL4 250 13 200 1900 5500 9,0 26,0
PL5 250 13 200 1200 5080 5,7 24.0
PL6 250 13 200 1600 5260 7,6 24.9

21



KAPITEL 3. BETON MIT VERSTARKUNGSELEMENTEN 22

Die mittlere Biegezugfestigkeit beim Erstriss war zwischen 5,7 und 9,0 N/mm?, bei
Erreichen der Maximallast zwischen 24,0 und 26,2 N/mm?. Die Durchbiegung bei
Erreichen der Maximallast war {iber 6 mm. Bemerkenswert ist, dass bei Maximal-
last ca. die 3-fache Tragfahigkeit des Erstrisses erreicht werden kann. Dies zeigt ein
Vergleich der Lasten bzw. Biegezugfestigkeiten bei Erstriss und maximaler Last in
Tabelle 3.6. Beim Erreichen der Maximallast konnten auf der gezogenen Seite viele
Risse festgestellt werden.

3.4 Auswahl, Kraftiibertragung und Herstellung der
Verstarkungselemente

Die Verstiarkungselemente miissen die auftretenden Zugkréfte iibernehmen und von
einem Element zum néchsten so weiterleiten, dass es zu keinem Kraftabfall kommt.
Fiir eine Kraftiibertragung stehen grundsétzlich drei prinzipielle Mechanismen zur
Verfiigung, und zwar Kraftiibertragung durch direkten Kontakt, Kraftiibertragung
durch ein einfaches Fachwerkmodell und die Kraftiibertragung durch Reibung in der
Verbundfuge. Bei der Auswahl der Verstarkungselemente wurde Riicksicht auf die
mogliche Kraftiibertragung genommen.

Die besten Ergebnisse wird man sich von dreidimensionalen sternférmigen Ver-
starkungselementen erhoffen konnen. Da jedoch die Herstellung solcher Elemente
nicht einfach ist, wurde entschieden einfache geometrische Formen zu verwenden.
Die Grobe der Elemente ist in Abhingigkeit des zu priifenden Probekorpers fest-
zulegen. Dabei handelt es sich um Prismen mit den Abmessungen 150 x 150 x
600 mm, wodurch sich fiir die einzelnen Verstirkungselemente Grenzabmessungen
ergeben. Fiir diese Versuchsserie wurden eindimensionale und zweidimensionale Ver-
starkungselemente ausgewihlt. Die eindimensionalen Verstiarkungselemente wirken
nur in einer Richtung, wobei die zweidimensionalen ebenen Flachenelemente in zwei
Richtungen wirksam sind.

3.4.1 Verstarkungselemente des Typs 1

Beim Verstiarkungselement des Typs 1 handelt es sich um eindimensionale Elemente
aus Epoxydharz, die einen kreisféormigen Querschnitt und eine Erweiterung an bei-
den Enden haben. Die beiden Verbreiterungen an den Enden iibertragen die Kraft
vom Element in den Fiillbeton. Die Linge des Elements ist 80 mm und der Durch-
messer in der Mitte ist 16 mm (siehe Abb. 3.9).

Die prinzipielle Wirkungsweise der Verstdrkungslemente in einem Probekorper,
der in einem Vierpunktbiegezugversuch gepriift wird, ist in der Abbildung 3.10 dar-
gestellt. Bei zunehmender Belastung steigt die Zugspannung in der gezogenen Faser
des Probekorpers bis die Biegezugfestigkeit des Fiillbetons schlieflich erreicht ist und
der erste Riss eintritt. Die Elemente liegen, wie der Fiillbeton auch, in der Zugzone
des Probekdrpers und stehen dadurch ebenfalls unter Zug. Dadurch bilden sich, aus-
gehend von den Verstarkungselementen, Druckstreben innerhalb des Fiillbetons aus.
Ahnlich wie bei einer Kette greifen die Elemente ineinander und ergeben dadurch
eine von Auflager zu Auflager durchgehende ,,Bewehrung“. Durch den Kontakt der
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Abbildung 3.10: Fachwerkmodell zur Kraftiibertragung
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Abbildung 3.11: Schalung fiir die Verstarkungselemente des Typs 1

Elemente konnen die Druck- und Zugkréfte direkt iiber Kontakt iibertragen werden.
Durch eine dichte Lagerung ist sichergestellt, dass sich die Druckstreben, dort wo
sie auftreten, auch sicher zwischen den Elementen ausbilden kénnen.

Fiir die Herstellung der Elemente wurde eine Schalung aus Stahl angefertigt, da
Epoxydharz beim Abbinden sehr hohe Temperaturen erreicht. Eine Holzschalung
wiirde zu brennen beginnen. Die Schalung besteht aus 11 Teilen, in denen jeweils
die halbe Form der Verstdrkungselemente ausgefriast wurde. Zur Verbindung der
Stahlteile werden drei Stahlstangen mit beidseitigem Gewinde und Schraubmuttern
verwendet (siehe Abb. 3.11). Mit der verwendeten Schalung kénnen téglich 100 Stiick
Elemente hergestellt werden. Das Ausschalen der Elemente erfolgte nach 24 Stunden.
Die Stahlschalung weist einige Rillen auf, wodurch die Oberfliche der Elemente eine
Rauhigkeit aufweist.

3.4.2 Verstarkungselemente des Typs 2

Die Verstarkungselemente des Typs 2 sind ebenfalls eindimensionale Elemente, die
aus den Fassadenplatten der Firma Rieder mit Hilfe eines Wasserstrahls herausge-
schnitten wurden. Dadurch konnte der Schalungsaufwand fiir diese Elemente ent-
fallen. Der Querschnitt der Elemente ist quadratisch mit den Abmessungen 13 x 13
mm. Die Verbreiterung an den Enden weist Abmessungen von 19 x 13 mm auf (siehe
Abb. 3.12). Die Verbreiterungen sind jedoch nur in einer Ebene und dadurch gibt
es in der anderen Ebene nur einen eingeschriankten Verbund. Die Linge war mit 80
mm gleich grofs wie bei den Verstidrkungselementen des Typs 1.

Die prinzipielle Wirkungsweise dieser Verstiarkungslemente in einem Probekor-
per, der in einem Vierpunktbiegezugversuch gepriift wird, ist dhnlich wie bei den
Verstarkungselementen des Typs 1. Bei dem Vierpunktbiegezugversuch entstehen
im Probekorper Zugspannungen. Nachdem der Erstriss eintritt, wird die Zugkraft
durch die entstehenden Druckstreben in die Verstiarkungselemente eingeleitet. Ein
einfaches Fachwerk zur Kraftiibertragung ist Abbildung 3.13 zu entnehmen.

3.4.3 Verstarkungselemente des Typs 3

Beim Verstarkungselement des Typs 3 handelt es sich um kreisrunde Scheiben aus
Polymerbeton mit zentrischem Loch. Die Verstirkungselemente haben folgende Ab-
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Abbildung 3.12: Verstirkungselement des Typs 2
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Abbildung 3.13: Fachwerkmodell zur Kraftiibertragung
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Abbildung 3.14: Verstarkungselement des Typs 3

messungen: Dayssen/Dinnen/h = 45/12/14 mm (siehe Abb. 3.14). Die Oberfléche des
Elements ist relativ glatt und weist keinerlei Vertiefungen oder anderweitige Mak-
nahmen zur Vergréferung der Verbundwirkung zwischen Fiillbeton und Element
auf.

Die Kraftiibertragung bei diesen Verstirkungselementen lasst sich am einfachsten
mit Hilfe der Abbildung 3.15 erlautern. Wahrend des Versuchs wirken im Probekor-
per Zugspannungen. Dadurch stehen die Verstiarkungselemente, wie der Fiillbeton
auch, in der Zugzone des Probekorpers unter Zug. Ausgehend von den Verstarkungs-
elementen bilden sich Druckstreben innerhalb des Fiillbetons aus. Diese entstehen
planméfig zwischen den zentrischen Lochern der Polymerbetonscheiben. Wiirden
alle Elemente wie in Abbildung 3.15 vollkommen exakt versetzt zueinander liegen,
dann kime es zu einer Art Kettenreaktion, bei der die dem Riss am néchsten gelege-
nen Scheiben durch das Ausbilden von Druckstreben alle anderen Elemente an der
Zugkraftiibertragung mitaktivieren lassen wiirden. Durch die Oberfliche der Schei-
ben soll iiber Verbundkréafte zwischen dem Beton und den Elementen die Zugkraft
den Verstirkungselementen zugewiesen werden. Je profilierter die Oberfliche dabei
ist, umso hoher sind auch die erzielbaren Verbundspannungen. Diese wirken der
Zugkraft entgegen und sollen dadurch das Fortschreiten des Risses verlangsamen.

Fiir die Herstellung der Elemente wurde eine furnierte Holzschalung mit den
Abmessungen 50 x 50 cm und einer Fiillhéhe von ca. 1,5 cm angefertigt. Nach dem
Einstreichen mit einem Trennmittel erfolgte der Verguss des Polymerbetons in einer
Starke von etwa 15 mm. Fiir die Verdichtung des Betons in der Schalung wurde ein
vibrierendes Forderband (hochfrequenter Riitteltisch) herangezogen. In die plasti-
sche Masse wurden ca. 5 ¢cm hohe Polypropylenrohre mit einem Aufendurchmesser
von 50 mm gesteckt und so die Scheiben quasi ausgestanzt. Das zentrische Innen-
loch wurde ebenfalls mit Hilfe von R6hrchen, allerdings mit einem Durchmesser von
12 mm hergestellt. Nach einer Wartezeit von ca. 15 bis 20 Minuten konnten alle
Polypropylenrohre aus der Betonmasse gezogen und die Scheiben aus der Schalung
herausgenommen werden. Die Herstellung der Elemente erfolgte im Werk der Firma
Duroton mit industriell hergestelltem Polymerbeton. Die Abbildung 3.16 zeigt die
Herstellung dieser Elemente.
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Abbildung 3.15: Fachwerkmodell zur Kraftiibertragung

Abbildung 3.16: Schalung fiir die Verstirkungselemente des Typs 3
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Abbildung 3.17: Verstirkungselement des Typs 5

3.4.4 Verstarkungselemente des Typs 4

Die Verstiarkungselemente des Typs 4 haben die gleichen Abmessungen wie jene des
Typs 3. Sie wurden auf die gleiche Art und Weise hergestellt, nur mit dem Unter-
schied, dass auf die Polymerbetonoberfliche vor dem Aushéirten eine Sandschicht
gestreut wurde (Kérnung 0 — 1 mm). Dies ist allerdings nur auf jener Seite moglich,
die nicht direkt auf der Holzschalung aufliegt, also der luftzugewandten Seite. Diese
Verstarkungselemente haben den selben Wirkungsmechanismus wie die Elemente
des Typs 3. Dank der einseitig mit Sand beschichteten Oberfliche besteht die Mog-
lichkeit, héhere Verbundspannungen zwischen der Oberfliche und dem Fiillbeton
aktivieren zu kénnen.

Das Einstreuen der Sandschicht in die noch nicht betonbefiillte Schalung erweist
sich als nicht praktikabel, da der Sand infolge der Verdichtung am Riitteltisch in den
Polymerbeton aufsteigt und sich dadurch die Betoneigenschaften dndern wiirden.
Deshalb geht auch der positive Effekt einer Aufrauung der Oberfliche fiir einen
besseren Reibungsverbund zwischen den Elementen und dem Fiillbeton verloren.
Der Tatsache einer nur einseitigen Beschichtung mit Sand wird beim Einbau der
Elemente in den Probekoérper Rechnung getragen.

3.4.5 Verstarkungselemente des Typs 5

Bei dem Verstiarkungselement des Typs 5 handelt es sich um ein kreisrundes schei-
benformiges Element mit beidseitigen Noppen. Der Aufendurchmesser der 5 mm
starken Basisscheibe betrégt herstellungsbedingt 53 mm. An beiden Seiten befinden
sich je fiinf Noppen mit einer Hohe von etwa 5 mm und einem Durchmesser von je
8 mm (siehe Abb. 3.17). Die Noppen sind gegeneinander versetzt, um ein besseres
Ineinandergreifen der Elemente im eingebauten Zustand zu garantieren. Lediglich
die mittig gelegene Noppe ist sowohl an der Ober- als auch an der Unterseite zen-
trisch angeordnet. Die Gesamtstirke des Verstirkungselements betriagt in Summe
15 mm. Die Scheiben sind aus Polymerbeton hergestellt, welcher von der Firma
Duroton zur Verfiigung gestellt wurde. Durch die industrielle und gleichmafsige Her-
stellung des Betons, sind eine gleich bleibende Qualitit und dadurch auch gleiche
Festigkeitseigenschaften sichergestellt.
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Abbildung 3.18: Fachwerkmodell zur Kraftiibertragung

Die einbetonierten Verstarkungselemente werden im Vierpunktbiegezugversuch
auf Zug beansprucht. Dadurch bilden sich, ausgehend von den vorstehenden Noppen,
sowohl iiber- als auch unterhalb der Scheiben Druckstreben aus, die im Zwischenbe-
ton von Element zu Element laufen. Da die Elemente nicht direkt ineinander greifen
und somit auch nicht verhaken konnen, muss die Zugkraft zwischen dem Element
und dem Beton iiber Verbund iibertragen werden. Bei steigender Kraft wird irgend-
wann die Biegezugfestigkeit des Betons erreicht und der erste Riss bildet sich. Der
Riss schreitet von der Zug- in die Druckzone fort und teilt den Probekorper lokal
in ein linkes und ein rechtes Rissufer, welche sich von einander weg entfernen (siche
Abb. 3.18). Die Lage der Elemente im Beton ist zwar aufgrund der Noppen fix, die
Zugkraft muss aber letztlich iiber Verbund von Element zu Element iibergeleitet
werden. Das heifst, dass die Zugkraft vom Element auf den Beton und wieder zuriick
geleitet werden muss. Ist die Zugfestigkeit des Betons erreicht, entsteht ein Erstriss.
Wird die Kraft gesteigert, wandert der Riss in Richtung der Druckzone weiter. Er-
reicht der Riss den Zwischenbereich der Elemente, kann die Kraft nicht mehr von
Element zu Element iibertragen werden, und der Probekorper versagt. Anders ver-
hilt es sich bei Elementen die ineinander greifen. Diese wirken wie eine Kette und
kénnen erst dann keine Zugkraft mehr von Element zu Element iibertragen, wenn
zum Beispiel die Noppen abreifen oder die Polymerbetonscheibe reifst. Da hier die
Kraftiibertragung direkt von Element zu Element erfolgt, sind sie nicht unmittelbar
von der Zugfestigkeit des Zwischenbetons abhéngig, denn wenn die Verstarkungs-
elemente nicht zusammenhéngen, muss die Kraft letztlich durch den Beton geleitet
werden.

Die Herstellung der Elemente erfolgte in einer dreiteiligen Schalung aus Poly-
propylenplatten. Die fertig zusammengebaute Schalung ist in Abbildung 3.19 darge-
stellt. Jede Platte fiir sich ist 5 mm stark. Die Verdichtung des Betons erfolgte auf
einem hochfrequenten Riitteltisch. Entgegen allen Erwartungen ist der Beton auch
bis in die untersten Noppen geflossen. Probleme entstehen vor allem beim Ausschalen
der Elemente aus der Polypropylenschalung. Anders als bei den Elementen des Typs
3 und 4 schwindet der Beton aufgrund der relativ kleinen Abmessung der Noppen
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Abbildung 3.20: Verstirkungselement des Typs 6

nicht ausreichend, um sich von der Schalung 16sen zu konnen. Deshalb reiflen viele
Noppen vom Scheibenelement ab und bleiben in der Schalung stecken. Verwendet
man zuviel Trennmittel, werden die Locher verschlossen und der Beton kann trotz
ausreichender Verdichtung nicht in die Noppenl6cher eindringen.

3.4.6 Verstarkungselemente des Typs 6

Das Verstarkungselement des Typs 6 ist ein ca. 50 x 50 mm grofes Pliattchen aus
Epoxidharz mit noppenartigen Vertiefungen an der Ober- und der Unterseite. Die
Elemente sind ca. 10 mm stark, wobei die Vertiefungen einen Durchmesser von
ebenfalls ca. 10 mm haben und in etwa 3 mm in die Tiefe reichen (siehe Abb. 3.20).
Bei der Dreikomponentenkunstharzmischung handelt es sich um eine Rezeptur der
Firma Dywipox.

Die prinzipielle Wirkungsweise von diesen Verstidrkungselementen ist in Abbil-
dung 3.21 dargestellt. Wie auch schon zuvor wirken die Zugkréfte im Probekdrper
nicht nur im Beton sondern auch auf die Verstirkungselemente selbst. Werden die
Verstarkungselemente nun gezogen, so bilden sich von den Vertiefungen ausgehend
Druckstreben aus, die von Element zu Element gehen. Die auf Zug beanspruchten
Elemente bilden untereinander Druckstreben aus, welche im Fiillbeton verlaufen.
Wenn auf der gezogenen Seite ein Riss entsteht, wird der Riss zwischen den Elemen-
ten bis zur Zwischenbetonschicht wandern. Das unmittelbar unterhalb des Risses
gelegene Element wird direkt auf Zug beansprucht, denn die Druckstreben stiitzen
sich unmittelbar auf ein und demselben Element ab.

Fiir die Herstellung der Elemente wurden eine ebene Schalung und eine so ge-
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Abbildung 3.21: Fachwerkmodell zur Kraftiibertragung

nannte Luftpolsterfolie verwendet. In erstem Schritt wurde die Luftpolsterfolie auf
die Schalung aufgelegt. Danach erfolgte das Ubergieken mit der Epoxidharzmi-
schung. Nachdem das Harz gleichméfig verteilt wurde und eine gleichméfige Dicke
aufwies, konnte in die noch plastische Masse ebenfalls eine Luftpolsterfolie eingelegt
und festgedriickt werden. Nach einer Aushértezeit von ca. 24 Stunden erfolgte das
problemlose Abziehen beider Folien von der Kunstharzplatte. Mit dieser Methode
wurden mehrere ca. 50 x 50 cm grofe Platten mit Vertiefungen in beiden Ober-
flichen hergestellt. Anschlieffend konnten diese dann mit Hilfe einer Flex auf die
gewiinschte Grofe von ca. 50 x 50 mm zugeschnitten werden.

3.5 Versuchsprogramm

Bei den Versuchen wurden Verstdrkungselementtyp, verwendetes Material fiir die
Herstellung der Elemente und die Anordnung der Elemente in Probekoérpern vari-
irt. Anhand dieser Parameter ergab sich ein Versuchsprogramm mit insgesamt 14
Priifkérpern. Nachfolgend ist das Versuchsprogramm dargestellt (siehe Tabelle 3.7).

Die Herstellung der Probekdrper erfolgte im Rahmen zweier Diplomarbeiten
[Kainz, 2006|, [Hackspiel, 2006]. Die Abmessungen und die Versuchsanordnung wa-
ren gemik der Richtlinie , Faserbeton® [Osterreichische Vereinigung fiir Beton-und
Bautechnik, 2002|. Die Abmessungen der Probekérper waren 15 x 15 x 60 ¢m und
die Spannweite war 45 cm. Die Probekorper wurden in einer Holzschalung vergossen.
Zuerst wurden die Elemente in die Schalung gelegt und anschliefsend der Zement-
leim eingefiigt. Die Komponenten des Zementleims aus Zement der Festigkeitsklasse
CEM II A-S 42,5 R, Fliekmittel und Sand waren fiir alle Probekorper gleich. Nach
einem Tag wurde die Schalung entfernt. In einem Alter von 9 Tagen wurden die
Probekorper getestet. Die Druckfestigkeit des Zementsteins am Tag der Priifung
wurde an Zylindern mit einem Durchmesser von 35 mm und einer Lange von 70 mm
bestimmt. Die mittlere Druckfestigkeit war 20 N/mm?.
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Tabelle 3.7: Versuchsprogramm

Versuchsserie | Bezeichnung ‘ Elementtyp | Anordnung der Elemente | Anzahl

PK1 Typ 1 ungeschlichtet 280
1 PK2 Typ 1 ungeschlichtet 280
PK3 Typ 1 mitteldicht geschlichtet 305
PK4 Typ 1 dicht geschlichtet 336
PK5 Typ 2 ungeschlichtet 310
2 PK6 Typ 2 mitteldicht geschlichtet 336
PK7 Typ 2 dicht geschlichtet 384
PKS Typ 3 mitteldicht 144
3 PK9 Typ 4 mitteldicht geschlichtet 144
PK10 Typ 3+4 dicht geschlichtet 186
4 PK11 Typ 5 mitteldicht geschlichtet 152
PK12 Typ 5 dicht geschlichtet 272
) PK13 Typ 6 mitteldicht geschlichtet 76
PK14 Typ 6 dicht geschlichtet 189

3.6 Herstellung der Probekorper

Fiir die Herstellung der Probekoérper mit Verstdrkungselementen wurde ein Beton
der Giite C30/37 verwendet. In weiterer Folge wird dieser Beton als Fiillbeton be-
zeichnet. Bei der Festlegung der Rezeptur wurden besondere Anforderungen an die
Druckfestigkeit, die Konsistenz und die Zugfestigkeit gestellt.

Der Fiillbeton soll nach ca. 7-8 Tagen eine Druckfestigkeit von 20 N/mm? aufwei-
sen, sodass Druckstrebenversagen zwischen den Elementen, erst unter einer hohen
Laststufe (Bruchlast) eintritt. Es darf zu keinem friihzeitigem Druckversagen des
Fiillbetons vor einem Zugversagen der Elemente kommen.

Die Konsistenz des Fiillbetons soll derart beschaffen sein, dass ein Verfiillen aller
Hohlrdume zwischen den Elementen moglich wird. Eine ausreichende Verdichtbar-
keit des Betons in der Probekorperschalung soll ebenfalls garantiert sein. Aus den
oben genannten Griinden wurde ein Grofkorn von 1 mm gewéhlt und zusétzlich ein
Fliefsmittel zum Erreichen eines fliissigen Betons eingesetzt.

Selbst bei einem normalen Druckversuch an einem Zylinder tritt letztlich ein
Zugversagen ein, da sich der Zementstein vom Zuschlagskorn aufgrund von Quer-
zugspannungen 16st. Die iibertragbare Verbundspannung zwischen Fiillbeton und
Element muss deshalb zumindest so grof sein, dass eine Zugkraftiibertragung von
einem Element zum anderen moglich wird.

In Tabelle 3.8 ist die Rezeptur des Fiillbetons nach [Schéffler et al., 2000] ange-
fiihrt. Bei dieser Rezeptur wurde ein Zement CEM IT A-S 42,5 R verwendet. Hierbei
handelt es sich um einen Portland(komposit)zement, mit einem Portlandzementklin-
keranteil von 80-94% und einem Hiittensandanteil von 6-20%. Bei dem verwendeten
Zuschlag handelt es sich um einen feinkérnigen Sandzuschlag. Zum Einsatz kam ein
Feinsand mit Kérnung 0/1 mm. Um die Verarbeitungseigenschaften zu verbessern
und eine Wasserreduktion um 5-30% zu erreichen, wurde ein Fliekmittel der Firma
Sika mit der Bezeichnung ViscoCrete-1025 VP verwendet. Dem Fiillbeton wurden



KAPITEL 3. BETON MIT VERSTARKUNGSELEMENTEN

Fiillbeton Dichte Masse | Volumen
- [kg/dm?] | [k [dm?]
Wasser 1,00 295 295
Zement 3,00 590 196,67
Sand 2,62 1307,33 | 493,33
Luftporen - - 15,00
Summe 2192,33 1000

Tabelle 3.8: Rezeptur des Fiillbetons [Schéffler et al., 2000]

Lage 1,3,5,7und 9

(a) ungeschlichtet (PK1 und PK2)

(b) dicht geschlichtet (PK4)

Lage 2,4, 6,8 und 10
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(c) mitteldicht geschlichtet (PK3)

Abbildung 3.22: Anordnung der Verstirkungselemente fiir PK1, PK2, PK3 und PK4

2% bezogen auf das Zementgewicht Fliekmittel zugegeben. Dadurch konnte die ge-
wiinschte Konsistenz erzielt werden und die Anmachwassermenge um 20% rezuziert
werden. Durch die Reduzierung der Anmachwassermenge betrug der W/Z-Wert bei
dieser Rezeptur 0.4.

3.6.1 Versuchsserie 1

Fiir die Versuchsserie 1 wurden vier Probekoérper mit Verstirkungselementen des
Typs 1 hergestellt. Wie in der Tabelle 3.7 zu sehen ist, war die Anzahl und die
Anordnung der Elemente in den Probekérpern unterschiedlich.

In den Probekorpern PK1 und PK2 wurden die Verstarkungselemente unge-
schlichtet eingebaut (siehe Abb. 3.22 (a)). Zuerst wurden 100 Elemente in die Scha-
lung geleert. Danach wurde kurz geriittelt und die nichsten 100 Elemente hineinge-
leert. Insgesamt waren in jedem Probekorper 280 Verstiarkungselemente aus Epoxid-
harz vorhanden. Am Ende wurde der Fiillbeton eingefiillt. Die ungeschlichtete An-
ordnung simuliert das Untermischen der Elemente wie beim Mischvorgang. Diese
Moglichkeit stellt die wirtschaftlichste Art dar Verstarkungselemente dem Beton
beizugeben.

Beim Probekorper PK3 waren die Verstiarkungselemente mitteldicht geschlich-
tet. Sie wurden mit der Hand geschlichtet. In der 1. Lage wurden 6 x 6 Elemente
angeordnet. In der 2. Lage 5 x 5. Jeweils um ein halbes Element, in Lings- und
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(c) dicht geschlichtet (PK7)

Abbildung 3.23: Anordnung der Verstirkungselemente fiir PK5, PK6 und PK7

Querrichtung, versetzt. Die Elemente in der 3. Lage sind wieder wie jene der 1. Lage
angeordnet. Insgesamt gibt es 10 Lagen (5 x 5 x 5 und 5 x 6 x 6 Elemente). Somit
befinden sich im Versuchskorper 305 Epoxydharzelemente.

In Probekérper PK4 wurden die Verstirkungselemente sehr dicht angeordnet.
Pro Lage waren 8 x 6 Elemente vorhanden. Die Elemente wurden immer um eine
halbe Elementldnge versetzt angeordnet, sodass sich diese in alle Richtungen ver-
zahnen. Insgesamt gab es 7 Lagen. Somit befinden sich im Versuchskorper 336 Epo-
xydharzelemente. In der Hohe sind diese auch um die Hélfte versetzt. Die Elemente
sind so dicht geschlichtet, dass es zu Verkeilungen und Verspreizungen zwischen den
Elementen kommt.

3.6.2 Versuchsserie 2

Fiir die Versuchsserie 2 wurden drei Probekdrper mit unterschiedlicher Element-
anordnung betoniert (siche Abb. 3.23). Die Verstdrkungselemente des Typs 2 aus
Fassadenplatten wurden ungeschlichtet, mitteldicht geschlichtet und dicht geschlich-
tet in den Probekorpern eingebaut.

Beim Probekorper PK5 wurden zuerst ein paar Elemente in die Schalung gewor-
fen. Danach wurde der Fiillbeton zugegeben und kurz verdichtet. Wéhrenddessen
werden wieder Elemente beigegeben. Das Ganze setzte sich so lange fort, bis die
Schalung vollgefiillt war. Insgesamt befanden sich 310 Elemente im Probekdorper.

In den Probekorper PK6 (mitteldicht geschlichtet) wurden je Lage 6 x 7 Elemen-
te versetzt angeordnet. Es wurden 8 Schichten untergebracht und somit befanden
sich 336 Verstiarkungselemente im Probekorper. Damit die Elemente nicht trocken
aufeinander aufliegen, wurde wieder ein Fiillbetonfilm bei Vollendung einer Lage
hergestellt auf welchem die nichste Lage eingebettet wurde.

Der Probekorper PK7 (dicht geschlichtet) hat in einer Lage 6 x 8 Elemente.
Sie wurden versetzt angeordnet und der Versatz betrug je eine halbe Elementlinge.
Auf die Hohe der Probekorper wurden 8 Reihen eingeschlichtet. Bei Fertigstellung
einer Lage wurde der Fiillbeton eingegossen, sodass die Elemente mit einer 2 mm
dicken Betonschicht umbhiillt waren. Insgesamt wurden im Probekorper PK7 384
Verstarkungselemente eingebaut.
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Abbildung 3.24: Anordnung der Verstirkungselemente fiir PK8 und PK9

Lage 1und 5 Lage 2und 6

Abbildung 3.25: Anordnung der Verstirkungselemente fiir PK10

3.6.3 Versuchsserie 3

Die drei Probekorper fiir diese Versuchsserie wurden mit den Verstiarkungselementen
des Types 3 und 4 hergestellt. In den Probekorper PK8 wurden die Verstarkungsle-
menete des Typs 3 eigebaut. Der Einbau erfolgte in sechs Lagen, wobei die Anord-
nung der Verstirkungselemente in Probekorper der Abbildung 3.24 zu entnehmen
ist. In den Lagen 1, 3 und 5 wurden 10 x 3 Elemente angesetzt und in den Lagen 2, 4
und 6 wurden 9 x 2 Elemente angeordnet. Die untere Betondeckung im Zustand der
Probekorperherstellung betrug ca. 2 cm und die Starke der Betonschicht zwischen
den Lagen in etwa 1 cm. Schwierig gestaltete sich allerdings der Einbau einer jeden
zweiten Reihe (2., 4. und 6. Lage), da die Elemente zur Schalung hin viel Platz
haben und beim Einfiillen des Betons ihre Lage in der Mitte der Schalung nicht
behielten. Es musste sichergestellt sein, dass der Fiillbeton die zentrischen Locher in
den Elementen auch vollstindig ausfiillen kann, um eine sichere Kraftiibertragung
zu garantieren.

Der Probekorper PK9 ist dem PKS8 dhnlich, denn es handelt sich um die gleiche
Anordnung der Verstirkungselemente. Im Gegensatz zum Probekdrper PK8 wur-
den hier die Elemente des Typs 4 verwendet. Diese Elemente sind an einer Seite mit
einer Sandschicht der Kérnung 0/1 mm beschichtet und sie wurden mit der besan-
deten Oberfliche nach unten in die Probekdrperschalung eingebaut. Im eingebauten
Zustand liegt die besandete Seite dann an der gezogenen Faser.

Der Probekérper PK10 wurde mit einer so genannten dichten Lagerung der Ver-
starkungselemente hergestellt (sieche Abb. 3.25). Da hier drei Elemente nebeneinan-
der liegen und somit die gesamte Breite der Schalung ausfiillen, konnen sich diese
beim Einfiillen des Fiillbetons nicht mehr verschieben. Zudem betrug die Stirke der
Betonschicht zwischen den sechs eingebauten Lagen nur etwa 0,5 cm. Fiir diesen
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Abbildung 3.26: Anordnung der Verstirkungselemente fiir PK11

Probekorper wurden die Elemente des Typs 3 und 4 kombiniert. Die ersten beiden
Lagen wurden vom Element des Typs 4 (einseitig besandete Oberfliche) gebildet,
die restlichen vier Lagen jeweils vom Typ 3 (glatte unbesandete Oberflache).

3.6.4 Versuchsserie 4

Fiir diese Versuchsserie wurden zwei Probekorper (PK11 und PK12) hergestellt. In
diesen Probekorpern wurden die Verstarkungselemente des Types 5 eingebaut. Dabei
handelt es sich um kreisrunde Scheiben aus Polymerbeton, die an beiden Seiten je
fiinf Noppen aufwiesen.

In den Probekérper PK11 wurden die Verstirkungselemente mitteldicht geschlich-
tet. Der Einbau erfolgte in acht Lagen, wobei die Anordnung der Verstirkungsele-
mente im Probekorper Abbildung 3.26 zu entnehmen ist. Wie man anhand der
Abbildung sieht, sind in einer Lage je zwei Elemente immer in Langsrichtung zu-
einander versetzt. Da diese Elemente etwas grofer sind als jene des Typs 3 bzw. 4,
konnen keine drei Verstirkungselemente wie beim PK8 bzw. PK10 nebeneinander
eingebaut werden. Die néchste dariiber liegende Lage wurde so eingebracht, dass
sie jeweils zwei Reihen der darunter liegenden Lage iibergreift. Dadurch soll eine
Kraftiibertragung von Element zu Element ermdoglicht werden. Durch das leichte
Eindriicken der Elemente in den frischen Beton konnte sichergestellt werden, dass
siamtliche Noppen von Fiillbeton umgeben waren und sich keine Lufteinschliisse zwi-
schen den Verstiarkungselementen bilden konnten.

Im Gegensatz zum PK11 wurden in dem Probekoérper PK12 gleiche Verstér-
kungselemente eingebaut, aber in einer dichteren Lagerung. Wie man in der Ab-
bildung 3.27 sehen kann, liegen die Elemente so dicht nebeneinander, dass sie sich
beriihren und nahezu die gesamte Schalung ausfiillen. Die neun eingebauten Lagen
sind dabei so zueinander versetzt, dass die Noppen der Elemente ineinander greifen
und sich quasi miteinander verhaken. Die Noppen liegen dabei so am Element, dass
nur eine einzige Ausrichtung der Scheiben moglich ist. Der Einbau gestaltete sich
daher auch nicht sehr schwer, da die Typen nur kurz verschoben oder gedreht wer-
den miissen, bis sie gegenseitig ,einrasten”. Die untere Betondeckung betrug ca. 2,0
cm und zwischen den Lagen wurde immer eine ca. 0,5 cm starke Fiillbetonschicht
eingegossen, sodass nur mehr die Noppen zu sehen waren. In der letzten Lage wur-
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Abbildung 3.27: Anordnung der Verstirkungselemente fiir PK12

Lage 1 und 4 Lage 2 und 5

Lage 3und 6

Abbildung 3.28: Anordnung der Verstirkungselemente fiir PK13

de, da in der Druckzone gelegen, nur eine Lage mit zwei nebeneinander liegenden
Elementen eingebaut.

3.6.5 Versuchsserie 5

Diese Versuchsserie besteht aus zwei Probekérpern (PK13 und PK14), die mit Ver-
starkungselementen des Typs 6 hergestellt wurden. Beim PK13 wurden die Plattchen
aus Epoxidharz in einer mitteldichten Lagerung angeordnet. Insgesamt wurden sechs
Lagen verlegt (siche Abb. 3.28). Beim Verdichten des Fiillbetons wurde festgestellt,
dass die Elemente die Tendenz haben, im Probekorper aufzuschwimmen.

Beim Probekorper PK 14 wurden die Verstidrkungselemente in einer dichten La-
gerung eingebaut. Die dichtere Lagerung sollte es den Elementen ermdglichen, ihre
volle Wirkung zu entfalten. Sie wurden vielmehr so eingebaut, dass die gesamte Scha-
lungsgrundfliche mit Plattchen ausgefiillt war. Danach wurde die Fiillbetonschicht
in einer Stiarke von ca. 0,8 — 1,0 cm eingebaut und die nichste Lage an Elementen
verlegt. Insgesamt wurden sieben Lagen in den Probekorper eingebaut (siehe Abb.
3.29). Die Elemente sind nicht alle gleich grofs, da versucht wurde, die Grundfliche
der Schalung bestmoglich mit Verstarkungselementen auszulegen.
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Abbildung 3.29: Anordnung der Verstirkungselemente fiir PK14
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Abbildung 3.30: Versuchsaufbau

3.7 Versuchseinrichtung und Versuchsdurchfiihrung

3.7.1 Priifanlage

Die Versuche wurden im grofen Priifrahmen des Labors fiir Bauteilversuche (Insti-
tut fiir Tragkonstruktionen) durchgefiihrt. Weil es fiir diese Art von Versuchen keine
eigene Priifmaschine mit ausreichender Streifigkeit gibt, wurde ein entsprechender
Versuchsaufbau entwickelt (siche Abb. 3.30). Dieser weist die notige Steifigkeit auf,
um unbeabsichtigte Einfliisse aus dem Priifrahmen auszuschliefen. Der Hydraulik-
zylinder driickt von unten gegen den Priifkérper, der nach oben hin durch den grofen
Priifrahmen in vertikaler Richtung gehalten wird. Diese ca. 7,2 t schwere Platte aus
massivem Stahl kann fiir diesen Versuch als unverschieblich und unverformbar ange-
sehen werden. Es wurde ein Hydraulikhubzylinder der Firma Eberspacher mit einer
maximalen Druckkraft von 6000 kN verwendet, der mit einem Hydraulikaggregat
der Firma Walter+Bai AG verbunden wurde.

3.7.2 Messtechnik

Zur Ermittlung der Biegezugfestigkeiten der gepriiften Probekorper wurden die auf-
gebrachten Kréfte und die dabei auftretenden Verformungen gemessen. Die Kraft-
messung erfolgte mit einer Kraftmessdose RTN C3 der Firma HBM, die einen Mess-
bereich von 100 t und eine Genauigkeit von 0,03% aufweist. Sie wurde zwischen den
Hydraulikzylinder und den Lasteinleitungsstiben eingebaut. Die Verformungen der
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Abbildung 3.31: Statisches System

Probekorper wurden mit induktiven Wegaufnehmern gemessen. Zum Eisatz kam-
men zwei Wegaufnehmer, die an beiden Seiten des Probekérpers montiert wurden.
Die resultierende Verformung des Probekorpers berechnet sich in weiterer Folge als
arithmetisches Mittel aus den auf beiden Seiten aufgezeichneten Durchbiegungswe-
gen. Die Daten wurden mit einer Anlage der Firma Dewetron und der Software
Dasy-Lab erfasst.

3.7.3 Belastungsgeschichte

Die Versuchsdurchfithrung erfolgte weggesteuert mit einer Geschwindigkeit von 0,20
mm /min. Der Versuch wurde solang fortgefiihrt, bis eine Durchbiegung von mindes-
tens 3 mm erreicht wurde. Nach Erreichen des gesamten Endwertes der Durchbie-
gung wurde der Priifkorper entlastet.

3.8 Versuchsergebnisse

3.8.1 Allgemeines

In diesem Abschnitt werden die Versuchsergebnisse der Vierpunktbiegezugversuche
ausgewertet und interpretiert. Auf Basis der Messwerte werden die Biegezugfestig-
keit beim Erstriss und die Biegezugfestigkeit bei der Bruchlast ermittelt. Nach dem
Erreichen der Bruchlast wird der Einflufs der verwendeten Verstidrkungselemente
auf das Nachbruchverhalten ausgewertet. Das statische System ist in Abbildung
3.31 dargestellt. Die Biegezugfestigkeit im Bereich des konstanten Momentes wird
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Abbildung 3.32: Kraft-Durchbiegungsdiagramme aller Probekérper der Versuchsserie 1

berechnet mit

M F-l
wobei die Spannweite [ = 600 mm betragt.

3.8.2 Ergebnisse der Versuchsserie 1

Bei dieser Versuchsserie verhalten sich die Probekorper ziemlich gleich bis zum Er-
reichen der Erstrisslast (siehe Abb. 3.32). Alle Probekorper reissen bei ungefihr der
gleichen Last. Danach ist das Verhalten der Probekdrpern jedoch erheblich anders.

Die Kraft ist bei allen Probekérpern nach der Erstrissbildung mit zunehmender
Durchbiegung gestiegen. Die maximale Bruchlast wurde mit den dicht geschlichteten
Elementen erreicht (PK4). Die kleinste Durchbiegung bei der maximalen Bruchlast
wurde mit den ungeschlichteten Elementen bei den Probekérpern PK1 und PK2 er-
reicht. Der Abfall der Kraft erfolgt danach jedoch nicht sehr abrupt. Eine bestimmte
Last kann konstant gehalten werden. Es kommt zu keinem plotzlichen Versagen wie
z.B. bei Faserbeton. Ausserdem treten beim Kraftabfall mehrere Risse auf. Das
Kraft-Durchbiegungsdiagramm von PK3 mit mitteldichtgeschlichteten Elementen
befindet sich zwischen PK1, PK2 und PK4.

3.8.3 Ergebnisse der Versuchsserie 2

Die Kraft-Durchbiegungsdiagramme fiir die Probekdrper mit Elementen aus Fassa-
denplatten mit einer Armierung aus Glasfasern ist in Abbildung 3.33 dargestellt.
Wie bei der Versuchsserie 1 mit Verstirkungselementen aus Epoxidharz ist die Kraft
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Abbildung 3.33: Kraft-Durchbiegungsdiagramme aller Probekérper der Versuchsserie 2

bei dem Erstriss dhnlich und das Verhalten nach der Erstrissbildung erheblich an-
ders. Der Probekorper PK7 mit dicht geschlichteten Elementen erreichte die ma-
ximale Bruchlast. Die maximale Bruchlast beim Probekorper PK6 mit mitteldicht
geschlichteten Elementen war nur wenig geringer. Der Probekérper PK5 mit un-
geschlichteten Elementen hat die kleinste Kraft beim Erstriss erreicht und hat das
geringste Duktilverhalten aufgewiesen.

3.8.4 Ergebnisse der Versuchsserie 3

Die nachfolgende Abbildung 3.34 zeigt die Kraft-Durchbiegungsdiagramme der Pro-
bekorper PK8, PK9 und PK10. Der Probekoérper PK9 hat die maximale Bruchlast
erreicht. Nach Erreichen der Bruchlast fillt die Last ab und es ist kein Nachrissver-
halten zu erkennen. Bezogen auf diese Bruchlast erreichte der Probekérper PKS8 nur
ca. 62% und der Probekorper PK10 nur etwa 80% der maximalen Bruchlast vom
PK9. Der Probekdrper PK8 zeigt nach dem Uberschreiten der Bruchlast allerdings
ein Nachrissverhalten, wenn auch nicht auf dem Niveau der Bruchlast. Bei dem Pro-
bekoérper PK10 mit dicht geschlichteten Elementen kann die Last nach dem Erstriss
zumindest noch kurzfristig weiter gesteigert werden, bis sie schlieklich abfillt. Die
Last sinkt zwar auf die Hélfte der Bruchlast ab, diese kann aber dann deutlich ldnger
gehalten werden als vergleichweise bei PKS.

3.8.5 Ergebnisse der Versuchsserie 4

Bei dieser Versuchsserie wurden zwei Probekorper gepriift. Beide wurden mit Ver-
starkungselementen des Typs 5 (kreisrunde scheibenformige Elemente mit beidsei-
tigen Noppen) hergestellt, einmal mitteldicht und einmal dicht geschlichtet. Die
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Abbildung 3.34: Kraft-Durchbiegungsdiagramme aller Probekorper der Versuchsserie 3

beiden Kraft-Durchbiegungsdiagramme vom Probekérper PK11 und PK12 sind in
Abbildung 3.35 dargestellt.

Auffallend sind vor allem die unterschiedlich grofen Bruchlasten sowie ein dhnli-
cher Lastabfall im Nachrissbereich. Der Erstriss beim Probekorper PK12 mit dicht
geschlichteten Elementen tritt bei ca. 9,7 kN ein und liegt damit im Bereich der
Bruchlast vom Probekérper PK11. Beim Probekorper PK11 mit mitteldicht ge-
schlichteten Elementen féllt die Kraft kurz ab, bevor sie auf die endgiiltige Bruchlast
von etwa 9,75 kN weiter steigt. Im Gegensatz dazu steigt die Last nach dem Erstriss
beim PK12 ohne Lastabfall weiter auf den zweifachen Wert der Last des Erstris-
ses an. Dariiber hinaus kann man aus dem Kraft-Durchbiegungsdiagramm auch ein
giinstiges Nachrissverhalten nach dem Uberschreiten der Bruchlast feststellen.

3.8.6 Ergebnisse der Versuchsserie 5

Die Abbildung 3.36 zeigt die Kraft-Durchbiegungsdiagramme der Probekérper PK13
und PK14. Beim Probekoérper PK13 kommt es nach dem Erreichen der Bruchlast
zu einem Lastabfall. Danach ist jedoch eine Stabilisierung und in weiterer Folge ein
Lastanstieg zu erkennen. Die Bruchlast war bei Probekérper PK14 fast doppelt so
grols wie jene bei PK13. Nach dem Erreichen der Bruchlast kann die Kraft effektiv
nicht mehr gesteigert werden, aber die Last wird auf sehr hohem Niveau gehalten.
Dies entspricht einem &duferst gutem duktilem Verhalten. Nachdem die maximale
Bruchlast iiberschritten ist, fallt die Kraft ebenso wie bei Probekérper PK13 mit
mitteldicht geschlichteten Elementen ab.
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Abbildung 3.35: Kraft-Durchbiegungsdiagramme aller Probekérper der Versuchsserie 4
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Abbildung 3.36: Kraft-Durchbiegungsdiagramme aller Probekorper der Versuchsserie 5
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Abbildung 3.37: Kraft-Durchbiegungsdiagramme aller Probekorper

3.9 Interpretation der Versuchsergebnisse

Im Rahmen der Untersuchungen wurden insgesamt 14 Versuchskoérper mit unter-
schiedlichen Verstiarkungselementen gepriift. An dieser Stelle werden die Kraft -
Durchbiegungsdiagramme aller 14 Probekorper gegentibergestellt (siehe Abb. 3.37).
Wie man bereits im Diagramm erkennt, unterscheiden sich die Ergebnisse der Vier-
punktbiegezugversuche von der Probekorper mit Verstarkungselementen des Typs 1
(PK1-PK4) und des Typs 2 (PK5-PK7) deutlich von den anderen Probekérpern. Vor
allem bei den Probekorpern mit den geschlichteten Verstarkungselementen (PK3,
PK4, PK6, PK7) kommt es nach dem Erstriss zu einer weiteren Laststeigerung.
Aber nicht nur die Last nach dem Erstriss wird gesteigert, sonder auch die Erst-
risslast. Zusétzlich kommt es nach dem Versagen zu einem Nachrissverhalten. Im
Vergleich dazu ist die Betonzugfestigkeit bei ca. 18 KN erreicht.

Die Biegezugfestigkeit und das Nachrissverhalten sind stark von den Elementty-
pen und deren Anordnung abhingig. Um einen Uberblick zu erlangen, werden die
ausgerechneten Biegezugfestigkeiten geméf linear-elastischer Theorie beim Erstriss
und bei Erreichen der Bruchlast tabellarisch (siehe Tabelle 3.9) und graphisch (siehe
Abb. 3.38) dargestellt.

Probekérper mit Verstirkungselementen des Typs 1 (PK1-PK4)

Fiir alle Probekorper mit Verstarkungselementen aus Epoxidharz waren die Durch-
biegungen w. und die Biegezugfestigkeiten f., beim Erstriss im gleichem Bereich. Bei
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Tabelle 3.9: Zusammenfassung der Versuchsergebnisse
Probekorper | Fet foi Wet F, f, Wy fu/fet | Wu/Wet
- [kN] | [N/mm?2] | [mm] | [kN] | [N/mm?] | [mm)] - -
PK1 1750 | 233 | 027 | 2091 279 | 036 | 1,19 | 133
PK2 17.30 | 231 035 | 1834 | 245 039 | 1,06 | 111
PK3 1930 | 257 | 033 | 3022 | 403 | 1,07 | 157 | 324
PK4 2230 | 297 | 042 | 4990 | 665 165 | 224 | 3,93
PK5 23,60 3,15 0,10 | 24,00 3,20 0,28 1,02 2,80
PK6 30,40 4,05 0,22 | 36,20 4,83 0,50 1,19 2,27
PK7 3020 | 403 | 022 | 3930 | 524 | 0,71 | 130 | 323
PKS 9.68 1,29 023 | 9,68 1,29 023 | 1,00 | 1,00
PK9 1569 | 2,09 0,14 | 15,69 | 2,09 0,14 | 1,00 | 1,00
PK10 1215 | 1,62 018 | 12,63 | 1,68 0.27 | 1,04 | 1,50
PK11 8.80 117 011 | 9,75 1,30 0.27 | 111 | 245
PK12 970 | 129 | 0,09 | 201 268 | 0,36 | 2,07 | 4,00
PK13 1314 | 1,75 | 0,10 | 1314 | 1,75 | 0,10 | 1,00 | 1,00
PK14 2450 | 327 | 024 | 2450 | 327 | 024 | 1,00 | 1,00
7
6 ..................................................................................
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Abbildung 3.38: Biegezugfestigkeiten aller Probekérper
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Erreichen der Bruchlast war die Biegezugfestigkeit f, bei allen Probekoérpern grofer
als die Biegezugfestigkeit f.; beim Erstriss. Man kann sehen, dass die Durchbiegun-
gen bei der Bruchlast zwischen 1,11 mm und 3,93 mm hoher als die Durchbiegungen
beim Erstriss waren. Danach fillt die Kraft langsam ab und es kommt zu keinem
pl6tzlichem Versagen. Bei den Probekorpern mit ungeschlichteten Elementen (PK1
und PK2) kommt es nach dem Erstriss zu einer kleinen Laststeigerung. Es treten an-
schliefend mehrere Risse auf, was durch die zwischenliegenden Elemente begriindet
ist.

Die mitteldicht geschlichteten Verstirkungselemente (PK3) iibernehmen die Zug-
kraft und geben diese durch Haftreibung und Verkeilung der Enden an den Fiillbeton
wieder ab. Dieser leitet die Kraft weiter zum néchsten Element. Weil die Elemente in
jeder Lage und in jeder Richtung um eine halbe Elementldnge versetzt angeordnet
sind, verlduft nicht ein Riss durch den gesamten Probekorper, sondern es werden
die Bereiche neben den Elementen mit Rissen durchtrennt und somit aufgelockert.
Durch die vielen Risse wird der Versuchskorper weicher, was sich in der Kraft-
Durchbiegungslinie als horizontale Linie abbildet. Durch die Elementanordnung ist
eine sehr ausgeprigte Versagensankiindigung sichergestellt. Diese Vorankiindigung
ist dhnlich wie bei einem Probekdrper mit Betonstahlbewehrung.

Die hohe Laststeigerung bei den dicht geschlichteten Elementen (PK4) ist auf
eine Verkeilung der Epoxydharzelemente untereinander zuriickzufithren. Der Bruch
fiihrte zu einem grofsen Abfall der aufnehmbaren Last, da die Verzahnung geltst
wird. Die Kraft-Durchbiegungslinie verlauft somit in weiterer Folge wie jene bei
mitteldicht geschlichteten Elementen.

Probekérper mit Verstirkungselementen des Typs 2 (PK5-PKT7)

Fiir die Probekorper mit Verstarkungselementen aus Fassadenplatten mit einer
Armierung aus Glasfasern war die Steifigkeit der ungerissenen Probekorper grofier
als bei den Probekdérpern mit Verstarkungselementen des Typs 1. Wie in der Tabelle
3.9 zu sehen ist, waren die Durchbiegungen w.; beim Eintritt des Erstrisses kleiner,
die erreichte Kraft und damit verbundene Biegezufestigkeit f. grofer als bei den
Probekorpern des Typs 1. Widerum waren die maximal erreichten Biegezugfestigkei-
ten f, bei der Bruchlast zwischen 1,02 und 1,3 mal héher als die Biegezugfestigkeiten
fet beim Erstriss und die Durchbiegungen waren zwichen 2,27 und 3,23 héher als die
Durchbiegungen beim Erstriss.

Durch die Einlage der Verstirkungselemente aus Fassadenplatten konnte der
Erstriss hinausgezogert werden, sodass dieser erst bei einer Last von 30 KN auftritt.
Nach dem Erstriss treten mehrere Risse auf und die Last wird so lange gesteigert, bis
die Fassadenplattenelemente brechen. Diese Laststeigerung ist durch die Ubertra-
gung der Zugkrifte tiber die Glasfasereinlagen der Verstarkungselemente begriindet.
Die Laststeigerung erfolgt also bis zum Bruch der Elemente und nicht wie bei den
Probekorpern mit Epoxydharzelementen, durch Bruch des Fiillbetons. Da die Ele-
mente bei Erreichen der Bruchlast brechen, fillt auch die aufnehmbare Kraft nach
dem Bruch sehr stark ab.
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Probekérper mit Verstirkungselementen des Typs 3 (PK8-PK10)

Anhand des Diagramms in Abbildung 3.37 kann man feststellen, das alle Probe-
korper mit Verstirkungselementen des Typs 3 ein dhnliches Verhalten aufweisen. Es
ist nicht gelungen die Biegezugfestigkeiten f.; nach dem Erstriss weiter zu erhéhen.
Beim PK9 wurde die maximale Biegezugfestigkeit f.; erreicht, die der Biegezufge-
stigkeit f, entspricht. Der Grund, warum bei diesem Probekorper die hohste Bie-
gezugfestigkeit bereits beim Erstriss erreicht wurde, liegt in der geringeren Anzahl
der Elemente, die im Rissquerschnitt wirksam sind. Nach dem Erreichen der Bruch-
last fallt die Kraft plotzlich ab und fingt sich erst wieder einigermafen auf einem
vernachlassigbaren niedrigem Niveau von ca. 1,0 kN. Ein duktiles Materialverhalten
kann sich nicht mehr einstellen.

Im Vergleich mit den Probekorpern mit Verstirkungselementen des Typs 1, ist
die Biegezugfestigkeit f., um ungefdhr 50% kleiner. Das Verhalten erklért sich zum
einen aus der Anordnung und der Lage der Elemente im Probekdrperquerschnitt
und zum anderen aus der Oberflichenbeschaffenheit der Verstarkungselemente. Je
regelméfiger die Polymerbetonscheiben angeordnet sind, das heifit je genauer sie
zueinander versetzt sind, umso eher kann das angestrebte Fachwerksmodell wirken
und funktionieren. Je schiefer die Elemente zueinander liegen und je weiter sie von-
einander entfernt sind, umso schlechter kénnen sich Druckstreben ausbilden und das
planméfige Tragverhalten bleibt aus.

Probekérper mit Verstirkungselementen des Typs 4 (PK11, PK12)

Die Probekorper mit Verstirkungselementen des Typs 4 waren in der Lage die
auftretenden Zugspannungen auch nach der Erstrissbildung zu iibernehmen, so dass
bei Erstrissbildung nicht das Versagen eintritt. Die Durchbiegungen bei der Bruch-
last waren zwischen 2,45 und 4,0 hoher als die Durchbiegungen beim Erstriss. Aus
dem Kraft-Durchbiegungsdiagramm kann man auch ein giinstiges Nachrissverhalten
nach dem Uberschreiten der Bruchlast feststellen. Die Last fillt nicht schlagartig
ab wie bei den Probekdrpern mit Verstarkungselementen des Typs 3, sondern kon-
tinuierlich wobei im Priifkorper immer eine Kraft iibertragen werden kann. Obwohl
die Biegezugfestigkeiten f.; beim Erstriss um 50% kleiner als bei den Probekorpern
mit Verstarkungselementen des Typs 1 waren, wurde bei dem Probekorper PK12
mit dicht geschlichteten Elementen eine gleiche Biegezugfestigkeit f, wie bei den
Probekorpern PK1 und PK2 erreicht.

Probekérper mit Verstirkungselementen des Typs 5 (PK13, PK14)

Die Biegezugfestigkeiten f.; beim Erstriss entsprechen der Biegezugfestigkeiten
fu der Bruchlast. Beim Probekoérper PK14 mit dicht geschlichteten Elementen ist
die Biegezugfestigkeit f.; beim Erstriss um ungefihr 28% grofer als bei den Pro-
bekorpern mit Verstarkungselementen des Typs 1. Der Probekorper weist ein gutes
Nachrissverhalten auf. Wie im Kraft-Durchbiegungsdiagramm zu sehen ist, wird ein
langer Weg durchlaufen bis die Kraft wieder zu sinken beginnt. Besonders bemer-
kenswert ist der dritte und letzte Kraftanstieg nach dem Erstriss, denn die Last
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erreicht hier wieder jene Grofe, die sie auch schon beim Eintreten des ersten Risses
hatte. Zwischen diesen beiden Zeitpunkten liegt allerdings eine Durchbiegung von
ca. 1,0 mm und die Kraft kann danach auf dem Niveau der Bruchlast fiir weitere etwa
0,5 mm gehalten werden. Zuriickzufiithren ist dies nur auf eine verdichtete Anord-
nung der Verstirkungselemente im Mittelteil des QQuerschnitts. Das Versagen einer
moglichen Betonkonstruktion wiirde sich in diesem Fall lange vorher vorankiindigen.

Vergleich zwischen dem Probekorper PK4 mit dicht geschlichteten
Verstarkungselementen aus Epoxydharz und dem Probekérper PK1 mit
Betonstahlbewehrung

Der Probekorper PK4 mit dicht geschlichteten Verstdrkungselementen war im-
stande eine Bruchlast F, von 49,9 kN aufzunehmen, die um 2,24 mal grofer als
die Kraft beim Erstriss war. Die Durchbiegung beim Erreichen der Bruchlast F, =
49,9 kN war gleich 1,65 mm. Die mittlere Biegezugfestigkeit von diesem Probekor-
per beim Erreichen der Bruchlast F, betrug f, = 6,65 N/mm?.

Der Probekorper PK1 (siehe Kapitel 4) hat die Abmessungen [/b/h = 700/40/25
c¢cm und wurde mit 6 Stdbe ()14 bewehrt. Der Probekoérper wurde auch in einem
Vierpunktbiegezugversuch gepriift.

Anhand der Versuchsergebnisse wird weiters die maximale mogliche Spannweite
[ eines Probekorpers mit Verstirkungselementen ermittelt, der die gleichen Abmes-
sungen des betonstahlbewehrten Probekorpers PK1 hat und der gleichen Belastung
ausgesetzt ist. Mit Hilfe der mittleren Biegezugfestigkeit f, aus dem Versuch, wird
zuerst der Bemessungswert der Biegezugfestigkeit f,q wie folgt bestimmt.

Charakteristischer Wert der Biegezugfestigkeit:

fue=0,7- fu=0,7-6,67 = 4,67 N/mm?

Bemessungswert der Biegezugfestigkeit:

fuk 47 7 2
wd = =———=3,11N
fud . 5 3 /mm

Aus der Gleichung

o= —
w
wird das Widerstandsmoment des Probekorpers mit Verstarkungselementen aus-
gerechnet.

0,4-0,252
—>MRd:fud-W:3,11-%:O,01296MNm

Der Probekorper PK1 wurde auf die Belastung infolge das Eigengewicht ¢ und
zwei Nutzlasten F' = 14,2kN bemessen. Die zwei Nutzlasten F' wirken in den
Drittelpunkten des Probekorpers und erzeugen ein konstantes Moment in Feldmitte.
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Abbildung 3.39: Bestimmung der Kriimung eines Bauteils

Die zwei Nutzlasten F' werden auf eine Linienlast ¢ umgerechnet, die ein gleiches
Moment in Feldmitte hervorruft.

l
Mp =5 F =M,

72
Lp_al
3 8
F.8 142.8
- = 2520 5 kN
N 3.7 AkN/m

Um die Belastung infolge des Eigengewichts g und der Nutzlast ¢ aufzunehmen,
kann ein Probekorper mit Verstiarkungselementen und einem Querschnitt von b/h =
40/25 em folgende Spannweite [ aufweisen:

l2
MSd:(1>35'g+175'p)'§:MRd

l2
(1,35-2,5+1,5-5,4)-§:12,96

Aus anderer Sicht kann man fiir den gepriiften Probekorper PK4 mit Verstér-
kungselementen beim Erreichen der Bruchlast F,, = 49,90 kN und der Durchbiegung
w = 1,65 mm die Summe der aufgetretenen Dehnungen ¢, + ¢, iiber den gesamten
Querschnitt wie folgt ermitteln.

R* = (1/2)% + (R — w)?

2 2
L pobtdw
8- w
1 €0 + €u
k‘:—:
R h

Fiir den Probekdérper PK4 mit dicht geschlichteten Verstdrkungselementen:
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[ =450mm; h = 150mm; w = 1,65 mm

B 8-1,65
4502 +4 - 1,652

=6,5-107°

— gy +E,=9,78-1073

Fiir den Probekérper PK1 mit 6 Stdben (14 wird die Durchbiegung w bei der
gleichen Summe der Dehnungen ¢, + ¢, = 9,78 - 107 wie beim Probekérper PK4

ermittelt.
Fiir den Probekorper PK1 mit 6 Stiben ()14:

e [ =T7000mm; h =250mm; e, +e,=9,78-1073

8w

k=———  =3091-107°
70002 + 4 - w? ’

0,00015648 - w? — 8 - w + 1916,88 = 0
— w = 240,78 mm

= In einem Balkenversuch (I = 3m, h = 0,25m, b = 0,4m) mit Verstarkungs-
elementen aus Epoxydharz waren beim Auftreten von g + ¢, = 9, 78%0 unter einer
Belastung infolge Eigengewicht g und Nutzlast ¢ = 5,4 kN /m schon Durchbiegungen
iiber 240,78 mm zu erwarten.

3.10 Zusammenfassung

Zusammenfassend kann festgehalten werden, dass einige Probekorper mit Verstér-
kungselementen das gewiinschte Verhalten eines Betonprobekorpers erreichten. Die
besten Ergebnisse wurden mit den Probekorpern erreicht, die mit eindimensiona-
len mitteldicht und dicht geschlichteten Verstarkungselementen hergestellt wurden
(PK3, PK4, PK6, PK7). Bei diesen Probekorpern wurde gezeigt, dass die Zugfestig-
keit und die Duktilitdt des Betons durch die Verwendung der Verstérkungselemente
erhoht werden kann. Die Probekorper mit zweidimensionalen Verstidrkungselementen
des Typs 3, 4 und 5 (PK8-PK14) haben ein schlechteres Verhalten als die Probekor-
per mit Verstirkungselementen des Typs 1 und 2 gezeigt.

Die Probekdrper mit mitteldicht und dicht geschlichteten Verstarkungselemen-
ten wie z.B. PK3 und PK4 sind in der Lage die auftretenden Zugspannungen auch
nach der Erstrissbildung zuverlissig zu iibernehmen, so dass bei Erstrissbildung das
Versagen nicht eintritt. Die Neuheit ist, dass die Nachrisszugfestigkeit hoher ist als
die Erstrisszugfestigkeit. Dies stellt einen wesentlichen Vorteil dieser Technologie im
Gegensatz zu Faserbeton dar. Bei dieser Technologie entsteht ein duktiles Materi-
alverhalten. Bei Faserbeton bleibt die Lokalisierung in einem Riss und die Fasern
wirken lediglich als Rissbremse, nicht als Rissverteilung. Fiir diese Versuchsserien
waren die Abmessungen der Elemente sehr grof in Vergleich mit den Abmessun-
gen der Probekdrper. Ein Element, das nicht in der Wirkungsrichtung angeordnet
ist, bildet eine deutliche Fehlstelle im Querschnitt. Das langfristige Ziel kann nur
sein, die Elemente soweit zu modifizieren, dass sie der Betonmischung nur mehr
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beigemengt werden miissen und trotzdem das in den Versuchen gezeigte Verhalten
bringen. Nur so konnen diese eine echte Alternative zu dem heute gebrauchlichen
Stahlfaserbeton sein. Dazu miissen die Verstarkungselemente allerdings so klein wer-
den, dass ein Untermischen in den Beton wihrend der Herstellung moglich wird.
Durch den Verdichtungsvorgang sollten sie sich gegenseitig so ausrichten, dass eine
Verstarkungswirkung erreicht werden kann.

Wenn die oben genannten Voraussetzungen erfiillt werden, kénnte der Beton mit
Verstarkungselementen fiir die Herstellung von tragenden Bauteilen und Betonkon-
struktionen ohne zusétzliche Bewehrung verwendet werden. Mogliche Anwendungs-
gebiete wiren: Platten mit geringer Spannweite, Platten mit Spanngliedern ohne
Bewehrung, Winde, Bodenplatten, Industriebdden, Fassadenplatten und Fertigteil-
elemente. Das Zeichnen von Bewehrungspldnen und das Verlegen der Bewehrung
entfallt. Diese Ausfiihrung ist in den oberflichennahen Betonschichten korrosions-
bestidndiger als Stahlfaserbeton oder Stahlbeton.



Kapitel 4

Vorgespannte Betontragwerke ohne
Bewehrung aus Betonstahl

4.1 Allgemeines

Die niedrige Zugfestigkeit des Betons fiihrt bereits bei geringen Belastungen zum
Auftreten von Rissen. Die Steifigkeit eines Stahlbetonbauteiles nimmt deutlich ab
und dadurch werden die Verformungen immer grofer. Die Idee, die Zugzonen der
Betontragwerke durch Vorspannung unter Druck zu setzen, wurde bereits gegen
Ende des 19. Jahrhunderts verfolgt, so dass die Zugkréfte im Tragwerk zuerst diese
Druckspannungen abbauen miissen, bevor Zugspannungen im Beton entstehen. Das
Verfahren hat sich erst nach dem 2.Weltkrieg durchgesetzt.

Die Vorspannung von Bauwerken und Bauteilen ist eine Bauart, die Beanspru-
chungen und Verformungen von Bauwerken gezielt beeinflusst. Man hat sofort er-
kannt, dass sich durch Vorspannen des Bewehrungsstahls, die Risse im Beton ver-
meiden lassen. Diese Bauweise hat besonders im Briickenbau grofen Erfolg. Obwohl
die Vorteile der Vorspannung im Hochbau in den USA und Australien sehr gut
ausgeniitzt werden, wird in Europa das gesamte Potential der Vorspanntechnik im
Hochbau noch nicht ausgeschopft. In Australien wird die Methode der vorgespann-
ten Decken ohne Betonstahlbewehrung schon seit ldngerem erfolgreich eingesetzt
[Warner et al., 1998|, [Society, Technical Report No. 43] und die hierfiir notwen-
digen Bemessungsregeln sind im AS 3600 (Australian Standard) festgehalten. Im
Unterschied zu Amerika, werden in Australien nur Spannglieder mit Verbund ver-
wendet.

Die wesentlichsten Vorteile vorgespannter Decken sind, dass die Durchbiegungen
reduziert werden konnen, grofere Spannweiten hergestellt werden kénnen und weni-
ger Bewehrung eingelegt werden muss, als dies bei Decken mit Betonstahlbewehrung
der Fall ist. Die Nachteile sind ein zusétzlicher Arbeitsaufwand fiir das Vorspan-
nen der hochfesten Stahllitzen und die Normen ONORM B 4750 [Osterreichisches
Normungsinstitut, 2000] bzw. ONORM B 4700 [Osterreichisches Normungsinstitut,
2001] und ONORM EN 1992-1-1 [Osterreichisches Normungsinstitut, 2005], die ei-
ne Mindestbewehrung vorschreiben, die durch Betonstahl abgedeckt werden muss.
Ein Beispiel einer vorgespannten Decke mit einer nach ONORM B 4750 ermittelten
Betonstahlbewehrung ist in Abbildung 4.1 dargestellt. Durch den hohen Stahlpreis
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(a) in Osterreich (b) in Australien (Foto: VSL)

Abbildung 4.1: Vorgespannte Decken

und den zusétzlichen Arbeitaufwand fiihrt diese konstruktive Bewehrung zu we-
sentlichen Mehrkosten. Da meist nur die Herstellungskosten fiir die Auswahl der
Bauweise in Betracht gezogen werden, erscheint die Anwendung von Vorspannung
fiir gewohnliche Deckenspannweiten im Hochbau meist nicht wirtschaftlich zu sein.

In anderen Léndern, wie z.B. Australien, wird nach den dort giiltigen Bemes-
sungsregeln deutlich weniger konstruktive Bewehrung benétigt. In Abbildung 4.1 ist
eine Decke mit stark reduzierter konstruktiver Bewehrung dargestellt. Der Unter-
schied an eingesetztem Bewehrungsstahl ist offensichtlich. Durch den Wegfall der
hohen Bewehrungsmengen ist es moglich Decken mit Vorspannung kostengiinstiger
herzustellen. Diese Bauweise konnte somit eine kostengiinstigere Alternative zu den
herkbmmlichen Bauweisen darstellen.

Der franzdsiche Ingenieur Freyssinet beschéiftigte sich schon in den 30er Jahren
des 20.Jahrhunderts mit der Entwicklung des Spannbetons. Er meinte schon damals,
daf Spannbeton ein neuer zugfester Baustoff ist und daf es bei einem Spannbeton-
bauteil moglich ist die geforderte Tragtihigkeit ohne zusétzlichen schlaff eingelegten
Bewehrungsstahl zu erreichen [Buschmeyer and Fastabend, 1999]. Um das Trag-
verhalten, die Durchbiegungen und die Rissbildung zu untersuchen, wurden fiinf
unterschiedlich weit gespannte Deckenstreifen angefertigt, wobei drei Probekdrper
nach ONORM B 4700 bzw. ONORM B4750 bewehrt wurden. Die restlichen zwei
Probekorper wurden abweichend von den giiltigen Osterreichischen Normen ohne
Betonstahlbewehrung ausgefiihrt.

4.2 Experimentelle Untersuchungen

Vorgespannte Decken werden iiblicherweise in Skelettbauten mit vergleichsweise re-
gelméfkigem Stiitzenraster wie Biirogebduden, Parkhdusern und Lagerh&usern einge-
setzt. Nach dem Stand der Technik liegen die Deckenspannweiten zwischen 7 und 12
m, die Nutzlast zwischen 3,5 und 10 kN /m? |Eibl et al., 1995]. Ausgehend von dieser
Tatsache wurde eine Versuchsserie mit fiinf unterschiedlich bewehrten, weit gespann-
ten Deckenstreifen angefertigt. Die Herstellung der Probekdrper erfolgte im Rahmen
einer Diplomarbeit [Loffler, 2004] am Intitut fiir Tragkonstruktionen-Betonbau der
Technischen Universitat Wien. Bei der Plannung der Versuche standen zwei wesent-
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Tabelle 4.1: Betonkennwerte B40

fcwk f(:k fcd f(:trn fctk Td E.
[N/mm?] | [N/mm?] | [N/mm?*] | [N/mm?] | [N/mm?] | [N/mm?] | [N/mm?]
40 [ 30 | 20 | 30 | 21 | 028 [ 32500

Tabelle 4.2: Spannstahlkennwerte St 1570/1770

%)

fpk pr,Qk Ep
[N/mm?] | [N/mm?] | [N/mm?]
1770 | 1570 | 200000

liche Aspekte im Vordergrund:

e zum einen sollten die Versuche nach Moglichkeit so weit wie moglich die Si-
tuation im Bauwerk widerspiegeln

e zum anderen sollten die Probekdrper so beschaffen sein, dass sie mit vertret-
barem Aufwand unter Laborbedingungen gepriift werden kénnen.

Um eine gute Anndherung des Tragverhaltens in einem Bauwerk zu erhalten, wurden
die Probekorper in einem Vierpunktbiegezugversuch getestet.

4.3 Versuchsprogramm

Diese Versuchsserie sollte zeigen, dass bei vorgespannten Decken auf die Betonstahl-
bewehrung verzichtet werden kann. Um einen besseren Uberblick zu bekommen,
wurde angestrebt, fiinf verschiedene Probekorper zu priifen. Die Probekorper wur-
den fiir die im Hochbau {iblichen Spannweiten, Deckendicken und Belastungen kon-
zipiert. Die Abmessungen betrugen 7,30 m/ 40 cm/ 25 cm (Lénge/Breite/Hohe).
Die Bewehrungsmengen wurden fiir alle Probekorper so gewéhlt, dass eine dhnliche
Traglast im Bruchversuch erreicht werden konnte.

4.3.1 Verwendete Materialien

Fiir die Herstellung der Probekorper wurde ein Beton der Festigkeitsklasse B40 ver-
wendet. Die Betonkennwerte sind in der Tabelle 4.1 dargestellt. Fiir die Spannglieder
wurden 7-drihtige Spanndrahtlitzen St 1570/1770 mit einem Nenndurchmesser von
15,7 mm (0,62”) und einem Nennquerschnitt von 150 mm? verwendet. Die Spann-
stahlkennwerte sind der Tabelle 4.2 zu entnehmen. Bei den zum Einsatz kommenden
Spanngliedern handelte es sich um VT 01-150 S, welche aus einer Litze bestehen.
Als Hiillrohr dienten Wellrohre mit einer Dicke des Ausgangsmaterials von 0,25 mm,
einem Innendurchmesser von 30 mm und einem Aufendurchmesser von 35 mm. Die
Hiillrohre fiir die Spannglieder mit nachtriaglichem Verbund wurden mit einem Ein-
pressmortel, der mit einem Portlandhiittenzement EN 197-1-CEM II/A-S 42,5 R
WT 42 hergestellt wurde, verpresst. Als Betonstahlbewehrung kam ein Stahl der
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Tabelle 4.3: Betonstahlkennwerte BSt 550

fyk fyd Es
[N/mm?] | [N/mm?] | [N/mm’]
550 | 478 | 200000
I ]
=
] | ] | K]

=
i
|
|
|

mm....ww....w_\_

Abbildung 4.2: Statisches System

Festigkeit BSt 550 zum Einsatz. In Tabelle 4.3 sind die Bewehrungseigenschafften
dargestellt. Fiir die Herstellung von Probekérper PK5 wurden 30 kg/m® Dramix
Stahlfasern 45/50 verwendet. Diese Fasern besitzen zwei ausgepriagte Endveranke-
rungen und haben eine Lange von 50 mm und einen Durchmesser von 1,05 mm.

4.3.2 Bemessung der Probekorper

Alle Probekorper wurden in einem Vierpunktbiegezugversuch getestet. Die fiinf Pro-
bekérper wurden fiir das Eigengewicht (¢ = 2,5kN/m) und zwei Einzellasten F
bemessen. Die Spanngliedfiihrung der Probekorper PK2-PK5 war zwischen den Be-
lastungspunkten gerade und in den Endbereichen parabolisch bis zur Schwerachse
verlaufend. Wegen dem Platzbedarf im Labor wuden alle Probekdrper auf einer
Baustelle der Firma PORR hergestellt. Nach 30 Tagen wurden die Probekdrper
ins Labor gebracht. Beim Transportlastfall treten Biegezugspannungen infolge Ei-
gengewicht auf. Um dem entgegen zu wirken, wurden im oberen Bereich der Pro-
bekoérper PK2-PK5 gerade durchlaufende Spannglieder ohne Verbund angeordnet.
Diese Transportspannglieder wurden vor Versuchsbeginn durch einen Trennschnitt
spannungslos gemacht.

Fiir die Bestimmung der Nutzlast F' wurde der Probekorper PK4 herangezogen,
der nur mit zwei Spanngliedern VT 01-150 S bewehrt wurde. Die Belastung und das
statische System fiir die Ermittlung der Nutzlast F'sind in Abbildung 4.2 dargestellt.
Unter der Annahme, dass der Bemessungswert des Biegemoments in Feldmitte Mgy
gleich mit dem Widerstandsmoment Mg, ist, wurde die Belastung in den Drittel-
punkten ermittelt.

Probekorper PK4

Kurzfristig darf wihrend des Spannvorganges planmébig die Hochstkraft Fy auf-
gebracht werden. Diese Uberspannmoglichkeit dient der Reduktion der Reibungs-
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PK 4
e
(&]
5 Y
ITo) D
N i
- ©
® ® | g
X .ol
2 Litzen 150 mm?
mit Verbund
i b=40 cm i

Abbildung 4.3: Querschnitt in Feldmitte

verluste.

PO = Ap * 00,maz
Der mafigebende Wert fiir 0 q. ist der kleinere Wert aus der folgenden Bedin-
gungen:
00,max — 07 8- fpk: = O, 81770 = 1416 N/mm2 bzw.

Oomaz = 0,88+ fro0 = 0,88 - 1570 = 1381, 6 N/mm”
A, =2-1,5-10"* = 0,0003m? — P, = 0,0003 - 1381,6 = 0,4145 M N

Nach Abschluss des Spannvorganges darf an keiner Stelle = des Trégers die Vor-
spannkraft P, die zuldssige Vorspannkraft P, iiberschreiten.

PmO = Ap * Opm0

Der mafigebende Wert fiir 0,0 ist der kleinere Wert aus der folgenden Bedin-

gungen:

Opmo = 0,7+ for = 0,7-1770 = 1239 N/mm? bzw.

Opmo = 0,78+ fro0r = 0,78 - 1570 = 1224, 6 N/mm”?
A, =2-1,5-107* = 0,0003m? — P, = 0,0003 - 1224,6 = 0,3674 M N

Das horizontale Fliefiplateau ist durch den Bemessungswert f,; definiert.

1770
Jok _ 0,9 —— = 1385,2 N/mm?

Jpa = 0,9 1,15

Tp

— F,=A,- fo,u=0,0003-1385,2 = 0,4156 M N
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Nach Abziehen der sofortigen und zeitabhingigen Spannkraftverluste betriagt die
Vorspannkraft zum Zeitpunkt ¢ = oo im Feldmitte P, = 344,1kN.

Weiters wurde das Widerstandsmoment an der mafsgebenden Stelle im Feldmitte
ausgerechnet.

MRd:xB'b'fcd'(dp_O75'-TB)
Die Dehnung der Spannbewehrung betriagt

F,— Py 0,4156 — 0,3441
o_tr=F 0 2220 10,0012,
“w T A E,  0,0003-200000

o 35-d, 350195
T s D 3,5+41,2

= 0, 145 m; TBlimp = O, 8- Llimp = O, 116 m

by
F, 0,415
TB b f o 0.4-20 0,052m < xBjimp

Mpgq=0,052-0,4-20-(0,1954 — 0,5-0,052) = 0,0704 MN = 70,4 kNm
Infolge der Belastung betréigt die Auflagerreaktion

l 7
A=15-F+135.¢g-5=15-14.2+135-2,5- 5 =33, 11kN.

— Bemessungswert des Biegemoments betrigt in Feldmitte

g2 F-l l
Mgg=-1,35-2— —15. "4 4. _.
Sd ) ] 9 6 + 9
g-1? 3
F={Mp—1,35- :
- ( fd = 5 8 ) 1,5
2,577 3
F={70,4-1,35-2 : — 14,2kN
( T 8 ) 71,5

— in den Drittelpunkten wirkt die Einzellast F' = 14,2 kN. Die beiden Einzel-
lasten F" entsprechen bei den gewihlten Abmessungen einer Nutzlast von 10 kN /m?.

o Querkraftbemessung

Grundsétzlich ist nachzuweisen, dass der Bemessungswert der einwirkenden Quer-
kraft Vs, den Bemessungswert des Widerstandes gegen Querkraft Vg, nicht {iber-
schreitet. Der Nachweis eines ausreichenden Querkraftwiderstandes ist erbracht,
wenn folgende zwei Bedingungen

Vrde = Vs

Vias = Vsa

erfiillt sind.
Fiir Bauteile wie Platten ist eine Schriagzughbewehrung nicht erforderlich, wenn

Vear > Vsa



KAPITEL 4. VORGESPANNTE BETONTRAGWERKE 59

PK 5
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Abbildung 4.4: Querschnitt in Feldmitte

ist.
Viar = [Ta - ke - (1,2+40-p) + 0,15 - 0] - b - d,
Der Bemessungswert der Querkraft am Auflagerrand betrigt
Vsa = Voa — Vpa.

Vy— A=3311kN
Vpd = P - sina
2. .
% _ arctan 2-0,0704 3,45°
/3 2,333
Vpa = 344, 1 - sin 3,45° = 20,71 kN

— Vgq = 33,11 — 20,71 = 12,4kN

o = arctan

As,vorh - 3
b-d, 40-12,5

ke=1,6—d,=1,6-0,125=1,475; p = = 0,006

Py -cosa  0,3441 - cos 3,45°
o = = = : = 3,435 MN/m?
Ocp ) 040,25 3,435 /m

Vear = 10,28 - 1,475 - (1,24 40-0,006) + 0,15 - 3,435] - 0,4 - 0,125
Vra1 = 0,05549 M N
— Ve = 55,49 kN > Vgq = 12,4]€N

— keine Querkraftbewehrung isr erforderlich.

Probekorper PK5

Der Probekoérper PK5 unterscheidet sich vom Probekoérper PK4 nur dadurch,
dass er zusédtzich zu den zwei Spanngliedern VT 01-150 S mit nachtriaglichem Ver-
bund noch ein Fasergehalt von 30 kg/m? beinhaltet.
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Abbildung 4.5: Querschnitt in Feldmitte

Probekorper PK1
Der Probekorper PK1 wurde nur mit Betonstahlbewehrung hergestellt.
e Biegebemessung
Belastung:
Eigengewicht: g = 2,5 kN/m?

Einzellasten in den Drittelpunkten: F' = 14,2 kN
Bemessungswert des Biegemoments Mg, in Feldmitte betragt

g-1? F-l l
Mgq=—1,35- -1,5-—+A- -
Sd ) ] ’ 6 + 2
2,5 7° 14,2-7 7
Mgy =—1,35-=2 - 1,5 — +33,11-§:70,4kNm

700-d  700-0,213

60

= =0,1266m; Zp4m = 0,8 Ty = 0,1013m

T 200 + fa 700 + 478

2 Msq
—d— =2
o VT b

xp=0,213 — \/o, 2132 —

20,0704
0,4-20
25-b- fa 0,0463-0,4-20

= 0,0463m < ZBlim

—erf. Ag = — =7,75-10"*m? = 7,75 cm?

T 178
— gewihlt 6014 (9,24 cm?)

e Querkraftbemessung
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Abbildung 4.6: Querschnitt in Feldmitte

Die Querkraft an der mafgebenden Stelle (in Abstand d vom Auflagerrand) betrégt
Vsa=A—-1,35-9g-d=33,11—-1,35-2,5-0,213 = 32,39 kN.
Querkraftwiderstand ohne Schrigzugbewehrung

Viar = [ - ke (1,2440-p) + 0,15 -0, - b-d

As vorh 9,24
ke=1,6—d=1,6—0,231=1,369; p= 2" — —0.01: 0, =
c 76 76 07 3 7369a P b-d 40 - 23’1 070 y Ocp 0

Viar = (0,28 -1,369 - (1,2 +40-0,01) +0,15-0] - 0,4 - 0,213 = 0,05225 M N
— Vgar = 52,25 kN > Vgy = 32,39 kN

— keine Querkraftbewehrung erforderlich.

Probekorper PK2

Der Probekorper PK2 wurde mit einem Spannglieder VT 01-150 S ohne Ver-
bund vorgespannt. Um das Bemessungsmoment Mg, aufnehmen zu kénnen, wurde
zusétzlich noch eine Betonstahlbewehrung eingelegt.

e Biegebemessung

Belastung:
Eigengewicht: g = 2,5 kN/m?
Einzellasten in den Drittelpunkten: F' = 14,2 kN
Bemessungswert des Biegemoments betragt in Feldmitte Mgy = 70,4 kNm.

A,=1-1,5-10"*=0,00015m?* — Py = 0,00015-1381,6 = 0,2072 M N

F,=A,- fa = 0,00015 - 1385,2 = 0,2078 M N

Nach Abziehen der sofortigen und zeitabhingigen Spannkraftverluste betriagt die
Vorspannkraft zum Zeitpunkt ¢ = oo im Feldmitte P,, = 180 kN.
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Weiters wurde der Widerstandsmoment an der mafkgebenden Stelle im Feldmitte
ausgerechnet.

MRd:JZB'b-fcd'(dp—O,5'l‘B)
Die Flieftgrenze der Spannbewehrung betragt

L _ Fp = Px _ 0,2078 — 0,180

" A, E,  0,00015- 200000

= 0, 0009.

p = 350 3,5:0.21
3,5+¢,) 3,5+0,9
_F,0,2078
b-faa 0,4-20
Mgy =0,026-0,4-20- (0,21 —0,5-0,026) = 0,04098 M N = 40,98 kNm

Mgy =70, 4kNm > Mpq = 40,98 kNm

=0,167Tm; B timp = 0,8 Tyimp = 0,134 m

TB =0,026m < T B limp

— eine zusétzliche Zugbewehrung ist notwendig
dy=d—d,=0,213—-0,21 =0,003m

Mg = Msg + F, - d; = 70,4 +207,8 - 0,003 = 71,02 kNm

700-d  700-0,213
700 + f,a 700 + 478

xB:d—\/d2——2.MSd751

Tlim = = 0,1266 m; xpim = 0,8 - 215, = 0,1013m

b'fcd
2-0,07102

g =0,213 — \/0, 2132 — 021—20 =0,0483m < Tpim

b fq—F
erf.Ag; = 2B b Ja = Fy

fyd

0,0483 - 0,4 - 20 — 0, 2078

—erf. . Ag1 = — ’478 ’ =3,74-10"*m? = 3, 74 em?

— gewidhlt 2012 + 20014 (5, 34 cm?)
e Querkraftbemessung
Der Bemessungswert der Querkraft am Auflagerrand betragt
Vsd = Voa — Vi

Voa=A=33,11kN
Vpd = P - sina

2. p 2-0,085
o = arctan = _—
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Abbildung 4.7: Querschnitt in Feldmitte

Vg = 180 - sin4, 17° = 13,08 kN
— Vgg = 33,11 — 13,08 = 20,03 kN
Vrar = [Td'kc' (172+40p)+0715acp] bdp

As,vorh o 67 84

— — 0,014
b-d, 40-12,5

ke=1,6—-d,=1,6—-0,125=1,475; p =
- _ Py-cosa 0,180 -cos4,17°
T A 0,4-0,25
Vear = 10,28 -1,475- (1,24 40-0,014) +0,15-1,795] - 0,4 - 0, 125
Via = 0,0498 MN

— Ve = 49,8kN > Vg4 =20,3kN

— keine Querkraftbewehrung isr erforderlich.

= 1,795 M N/m?

Probekorper PK3

Der Probekorper PK3 wurde mit einem Spannglieder VT 01-150 S mit nach-
traglichem Verbund vorgespannt. Um das Bemessungsmoment Mg, aufnehmen zu
konnen, wurde zusdtzlich noch eine Betonstahlbewehrung eingelegt.

e Biegebemessung
Belastung:
Eigengewicht: g = 2,5 kN/m?
Einzellasten in den Drittelpunkten: F' = 14,2 kN
Bemessungswert des Biegemoments betragt in Feldmitte Mgy = 70,4 kNm.

A, =1-1,5-10"* = 0,00015m? — P, = 0,00015 - 1381,6 = 0,2072 M N

F,= A, fa = 0,00015 - 1385,2 = 0,2078 M N
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Nach Abziehen der sofortigen und zeitabhingigen Spannkraftverluste betriagt die
Vorspannkraft zum Zeitpunkt ¢ = oo im Feldmitte P, = 179,6 kN.

Weiters wurde das Widerstandsmoment an der mafsgebenden Stelle in Feldmitte
ausgerechnet.

Mpsg=25-b- feq-(dy —0,5-2p)

Die Fliefgrenze der Spannbewehrung betragt

0 Fp—Px  0,2078 - 0,1796
£ —= —=
by A, - E, 0,00015 - 200000

= 0,00094.

3,5-d,  3,5-0,1954

Llimp = = =0,154m; B imp = 0,8 - Tjimp = 0,123 m
354l 3,5+0,94 plime e
F,  0,2078
= - —0,026m < Tpim
By, T 0420 TS ABdimp

Mgy =0,026-0,4-20-(0,1954 — 0,5-0,026) = 0,0379 M N = 37,9kNm
Mgd = 70,4/€Nm > MRd :37,9k‘Nm

— eine zusétzliche Zugbewehrung ist notwendig
d, =d—d,=0,213—0,1954 = 0,0176 m

Mgqs1 = Mgq + F, - d,; = 70,4 + 207,8 - 0,0176 = 74,05 kNm

700-d  700-0,213
700 + fpa 700 + 478 B . "

xB:d_\/dQ_m

b'fcd
2-0,07405
=0,213 — 2132 — ——— — = 491 :

TB 0,213 \/0, 3 0’4.20 0,0491m < T B lim

b fu— F
erf.As1 = B b Jed P

fyd

0,0491-0,4-20 — 0, 2078

—erf. As1 = — ’478 ’ =3,87-10"*m? = 3,87 cm?

— gewihlt 2012 + 20014 (5, 34 cm?)
e Querkraftbemessung
Der Bemessungswert der Querkraft am Auflagerrand betragt
Vsa = Voa — Vi

Vig=A=23311kN

Vod = Poo - sin
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Tabelle 4.4: Bewehrung der Probekorper

PK ‘ Bewehrung ‘ Spannglied Py pro Spannglied Zusatze
PK1 6014 - - -
PK2 | 2012+ 2014 | 1 x VT01-150 S 0.V 207,2 kN -
PK3 | 2012+ 2014 | 1 x VT01-150 S m.V 207,2 kN -
PK4 - 2x VT01-150 S m.V 207,2 kN -
PK5 - 2 x VT01-150 S m.V 207,2 kN 30 kg/m® Fasern
PK 1 PK 2 PK3 PK 4 PK 5
UGN A
. \:/ ST
e © © o o o e o © o o e o ® o o ® ® :O/\\/\\/Q\
6 Stabe @14 20112 + 2014 2012 + 2014 2 Litzen 150 mm? 2 Litzen 150 mm?
1 Litze 150 mm? 1 Litze 150 mm?®*  mit Verbund mit Verbund
ohne Verbund mit Verbund 30 kg/m?® Fasern
Abbildung 4.8: Querschnitte der Priifkorper in Feldmitte
2-e 20,0704
a = arctan ——2 = arctan ————— = 3,45°
/3 2,333
Vpa = 179,6 - sin 3,45° = 10,81 kN
— Vsq = 33,11 — 10,81 =22, 3kN
Vean = [Ta- ke (1,2440-p) + 0,15 0,] - b - d,
Asvor 6,84
ke=1,6—d,=1,6—0,125=1,475; p = =222 _ = 0,014

b-d, 40-12,5
P, -cosa 0,1796 - cos 3, 45°

=% — 2 L =1,793 MN/m?

Ter A, 0,4-0,25 ’ /m

Vrar = [0,28 - 1,475 - (1,2 4+40-0,014) 40,15 - 1,793] - 0,4 - 0,125

Viar = 0,0498 M N

— VRdl = 49,8]{?N > VSd = 22,3]{3N

— keine Querkraftbewehrung isr erforderlich.

4.3.3 Bewehrung der Priifkorper

Die Bewehrungen der fiinf Priifkorper in Feldmitte sind in Tabelle 4.4 aufgelistet und
in Abbildung 4.8 dargestellt. Priifkorper PK 1 wurde nur mit Betonstahlbewehrung,
Priitfkérper PK 2 mit Vorspannung ohne Verbund, Priitkérper PK 3 mit Vorspannung
mit nachtriglichem Verbund, Priifkérper PK 4 mit Vorspannung mit nachtréglichem
Verbund, jedoch ohne konstruktive Betonstahlbewehrung, und Priifkérper PK 5 mit
Vorspannung mit nachtriglichem Verbund wiederum ohne konstruktive Bewehrung,
jedoch mit Stahlfaserbeton (30 kg/m?®) hergestellt.
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Abbildung 4.9: Schalung fiir die Probekorper

4.4 Herstellung der Probekorper

Die Probekorper wurden in Wien auf einer Baustelle der Firma PORR hergestellt.
Fiir die fiinf Probekoérper wurde eine zusammenhéngende Holzschalung, die durch
Holzstege zur Trennung der einzelnen Probekorper geteilt war, hergestellt (siehe
Abb. 4.9). Die Bewehrung und die Hiillrohre wurden in die Schalung eingebaut und
eine Wendelbewehrung zur Aufnahme der Spaltzugkrifte wurde an die Ankerplat-
ten angeschweifst. Im Hinblick auf eine unverschiebbare Lage der Hiillrohre wéihrend
des Betonierens wurden Kunststoffabstandhalter in einem Lingsabstand von ca. 80
cm an der Holzschalung befestigt. Das verwendete Spannsystem (Spannglieder Typ
VT 01-150 S) ist ein Produkt der Firma Vorspanntechnik [Vorspann-Technik, 1993|.
Die Probekorper PK1 bis PK4 wurden in einem Arbeitsgang mit der gleichen Beton-
charge betoniert. Fiir Probekérper PK5 wurde Faserbeton mit 30 kg/m? Stahlfasern
des Typs Dramix 45/50 verwendet. Alle Probekdrper wurden mittels Flaschenriittler
verdichtet. Fiir die Bestimmung der Betondruckfestigkeit wurden jeweils drei Wiirfel
im Labor der Firma Porr hergestellt und gepriift. Nach dem Betonieren wurden die
Probekorper mit einer Folie abgedeckt, um iiberméfiges Verdunsten von Wasser zu
verhindern.

Nach 21 Tagen wurden die Spannglieder einseitig von der Firma Vorspann-
Technik mit einer Spannpresse VT-200 Typ E vorgespannt. Die Probekorper PK3,
PK4 und PK5 wurden nach dem Vorspannen mit Zementmértel (Portlandhiittenze-
ment EN 197-1-CEM I1/A-S 42,5 R WT 42) verpreft. Im Alter von 30 Tagen erfolgte
der Transport der Probekorper in das Labor des Instituts fiir Tragkonstruktionen.

4.5 Versucheinrichtung und Durchfiihrung

4.5.1 Priifanlage fiir die Versuche

Die Versuche wurden im grofsen Priifrahmen des Instituts fiir Tragkonstruktionen-
Betonbau der Technischen Universitit Wien durchgefiihrt. Der Probekorper lagerte
an seinen Enden auf Hydraulikzylindern und wurde in den Drittelpunkten kraft-
schliissig mit dem Priifrahmen verbunden (siehe Abb. 4.10). Es handelte sich um
Hydraulikhubzylinder der Firma Eberspécher mit einer maximalen Druckkraft von
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Gewindestangen

Prifkorper

1

Hydraulik-
zylinder

|
i

T schematische Darstellung

des Prufrahmens

Hydraulik-
zylinder

Abbildung 4.10: Darstellung des Versuchsaufbau

6000 kN, die mit einem Hydraulikaggregat mit einer Pumpenleistung von 0,27 1/sec
angeschlossen wurden. Der Kraftschluf wurde durch Gewindestangen herstellt. Die
Gewindestangen wurden dabei auf beiden Seiten des Priifkérpers angeordnet, sodafs
ein Verdrehen des Priifkdrpers wihrend der Versuchsdurchfiihrung verhindert wur-
de. Die Hydraulikzylinder waren mit Kalotten bestiickt, sodaf eine Verdrehung in
alle Richtungen moglich war und keine Zwéngungen in den Priiftkdrper eingebracht
wurden. Die Kraftaufbringung erfolgte durch Heben der Hydraulikzylinder, wobei
die Kraft in beiden Zylindern wahrend des gesamten Versuchs gleich grofs war. Vor
dem Aufbringen der Kraft wurden beide Traversen vom Priifkérper abgehoben, um
eine Nullmessung durchzufiihren. Danach erfolgte die Durchtrennung der Transport-
spannglieder bei den Probekérpern PK2 bis PK5 und die Traversen wurden wieder
aufgelegt.

Da die Hydraulikzylinder mit 160 mm am FEnde ihres Hubes angelangt waren,
wurden die Versuche vor Erreichen dieser Marke unterbrochen. Zu diesem Zeitpunkt
wurden neben den Zylindern temporédre Auflager aus Kantholzern errichtet. Diese
wurden kraftschliissig mit dem Probekorper verbunden und dadurch wurde dieser in
seiner momentanen Lage gehalten. Waren die Hydraulikzylinder wieder vollkommen
in ihrer Ausgangsstellung, wurde zwischen Zylinder und Probekérper ein Rollenlager
platziert, wodurch die nichste Laststufe gestartet werden konnte.

4.5.2 Messtechnik

Die exakte Messung der aufgebrachten Kraft erfolgte iiber eine an jeder Gewinde-
stange angebrachte Kraftmessdose. Zur Kontrolle der Kraftmessung und der Gleich-
mafigkeit des Versuchs wurde auch die Kraft in den Hydraulikzylindern gemessen.
Die Durchbiegung wurde wihrend des gesamten Versuchs mit fiinf Wegaufnehmern
(WA1 bis WA5) gemessen, siche Abbildung 4.11. Alle fiinf Wegaufnehmer wurden
auf einem gemeinsamen Referenzsystem, das unabhéngig vom Priifkérper war, an-
gebracht. Die Berechnung der Durchbiegung in Trigermitte erfolgte mit

WA2+ WA3

D =WAl+ 5
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Messanordnung
Stauchung
WA 3 WA';ﬁZ\ WA™ | @4 WA 2
| . WA 8 |

Kraftmessdose 1+2 | ) WA 7
Messanordnung Kraftmessdose 4+5
Hydr. Zylinder Dehnung
1/3=2,33 m 1/3=2,33 m | 1/3=2,33 m

X
Y

I=7m

Abbildung 4.11: Anordnung der Mefeinrichtungen

Die Durchbiegung stellt nur die im Versuch aufgebrachte Durchbiegung dar. Eine
Kriimmung der Priifkérperachse durch Vorspannung und Eigengewicht konnte nicht
beriicksichtigt werden. Es wurden auch die Stauchung (WAS8) und die Dehnung
(WAT) auf der Balkenober- und Balkenunterseite gemessen. Die Messung erfolgte
dabei iiber die Mefldnge von einem Meter. Der gemessene Weg in mm entspricht
somit der Dehnung bzw. Stauchung in Promille. Die Kriimmung im mittleren Drit-
tel, in dem das Moment konstant ist, kann mit den Betrigen der Messwerte der
Wegaufnehmer WA7 und WAS8 mit

_ WAT+ WAS

k
h

berechnet werden. Dabei ist h die Hohe des Tragers.

4.5.3 Belastungsgeschichte

Die Versuche wurden weggesteuert mit einer Gechwindigkeit von 1,0 mm /min durch-
gefiihrt. Bei markanten Lastniveaus wurde die Wegrampe der Hydraulikzylinder an-
gehalten, um die Rissbildung zu dokumentieren und die Rissbreiten aufzunehmen.

4.6 Versuchsergebnisse

Die Priifkdrper wurden mit einem Betonalter zwischen 32 und 43 Tagen getestet.
In allen Versuchen wurden die auf den Priifkérper aufgebrachten Deformationen
kontinuierlich erh6ht. Dadurch war es moglich nicht nur die Traglast (maximale
Last), sondern auch das Nachbruchverhalten und das Totalversagen zu untersuchen.
Wegen des eingeschrankten Pressenhubs mussten die Priifkérper in zwei bzw. drei
Belastungsstufen getestet werden. Es wurden auch die Rissbreiten und Rissabsténde
bei einer Last von 50 kN mit roter Farbe und das Fortschreiten der Risse bis zur
Traglast (zwischen 72 kN und 82 kN) mit griiner Farbe markiert.

Die Kraft-Durchbiegungsverlaufe aller Probekorper sind in Abbildung 4.12 dar-
gestellt. Der Probekorper PK1, der nur mit Betonstahlbewehrung hergestellt wurde,
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Abbildung 4.12: Kraft-Durchbiegungsdiagramme fiir die untersuchten Priifkérper

zeigte bis zum Erreichen der Traglast eine mit der Durchbiegung linear ansteigende
Kraft. Danach konnte die Verformung bei nahezu konstanter Last bis zum ca. dreifa-
chen der elastischen Verformung gesteigert werden. Das Versagen des Probekorpers
erfolgte durch Zerstoren der Betondruckzone. Nach dem Versuch konnte festgestellt
werden, dass keiner der Bewehrungsstibe gerissen war, jedoch alle Stdbe ausgeprég-
te Einschniirungsbereiche aufwiesen. Die tatsichliche Lage der Bewehrung stimmte
mit der Lage gemafs Statik iiberein.

Das Verhalten von Priifkérper PK2 (Vorspannung ohne Verbund und zusétz-
liche Betonstahlbewehrung) und PK3 (Vorspannung mit nachtriglichem Verbund
und zusétzliche Betonstahlbewehrung) war sehr dhnlich. Beide Priifkorper wiesen
einen nahezu linearen Kraftanstieg mit zunehmender Durchbiegung bis ca. 73 kN
auf. Danach kam es zu einem Knick im Kraft-Durchbiegungsverlauf, wobei bei bei-
den Priifkérpern die Kraft mit zunehmender Durchbiegung weiter gesteigert werden
konnte. Das Totalversagen trat bei einer Durchbiegung von ca. 25 und 29 cm durch
Zerstoren der Druckzone auf.

Die Priifkérper PK4 (Vorspannung mit nachtréglichem Verbund, jedoch ohne
Betonstahlbewehrung) und PK5 (wie PK4, jedoch mit Faserbeton) zeigten ein sehr
dhnliches Kraft-Durchbiegungsverhalten. Der Kraft-Durchbiegungsverlauf war stark
nicht-linear, sodak die Durchbiegung bei Gebrauchslast (ca. 30 kN) geringer war als
bei den anderen Priifkérpern, jedoch bei Erreichen der Traglast hoher. Auch ohne
schlaffe Bewehrung waren beide Priifkorper imstande grofse Durchbiegungen beim
Totalversagen zu erreichen. Die Durchbiegungen beim Totalversagen waren sogar
hoher als bei den Priifkérpern PK2 und PK3, die zwar mit weniger Spannstahl,
jedoch mit der nach ONORM B 4750 geforderten Mindestbewehrung ausgefiihrt
wurden. Besonders groft war die Durchbiegung mit 48 cm bei Priifkrper PK5, der
mit Faserbeton hergestellt wurde. Das Totalversagen des Priifkorpers trat hier durch
Reifsen beider Spannlitzen ein. Bei allen anderen Priifkérpern trat das Versagen
durch Zerstéren der Druckzone auf.

In Tabelle 4.5 sind die erreichten Traglasten und die zugehoérigen Durchbiegung
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Tabelle 4.5: Zusammenstellung der Traglasten und zugehérigen Durchbiegungen

\ | PK1 | PK2 | PK3 | PK4 | PK5

Traglast (2F) | [kN] | 75,7 | 80,4 | 82,6 | 72,8 | 75,09
Durchbiegung u | [em] | 18,24 | 23,91 | 17,18 | 29,96 | 17,56

fiir alle Probekorper zusammengestellt. Nachfolgend wird an den untersuchten Priif-
korpern das Gleichgewicht zwischen einwirkendem Moment und Widerstandsmo-
ment im Grenzzustand der Tragfihigkeit erldutert. Die Schnittgrofen fiir den Pro-
bekorper PK1 mit Betonstahlbewehrung im Grenzzustand der Tragfahigkeit sind in
der Abbildung 4.13 (b) eingetragen. Das maximale Moment infolge Eigengewicht
g = 2,5kN/m betragt 15,31 kNm. Das Moment infolge der Belastung ergibt sich
aus 2F - 1/6 in Grenzzustand der Tragfdhigkeit und betrdgt 88,32 kNm. Das ein-
wirkende Moment Mg = 103,63 kNm, das sich aus dem Moment infolge Eigenge-
wicht und dem Moment infolge Belastung 2F zusammensetzt, entspricht dem Quer-
schnittswiderstand Mp. Die Zugkraft F; in der Bewehrung ergibt sich im Grenz-
zustand der Tragfihigkeit aus der Multiplikation der Bewehrungsfliche A, und der
Fliekspannung f,. Entsprechend ist die maximale Zugkraft F}, im Spannstahl beim
Probekérper PK4 gleich A, - f,. Die Hohe der Druckzone ergibt sich aus dem Gleich-
gewicht der Zugkraft F; und der Druckkraft F., wenn die maximal aufnehmbare
Druckspannung des Betons mit f,. bezeichnet wird.

o As : fy
T =
b- fc
Der Abstand z zwischen der Betondruckkraft F,. und der Stahlzugkraft F, wird als
innerer Hebelsarm bezeichent (siehe Abb. 4.13 (c)).

T
=3

Das aufnehmbare Moment My folgt aus dem Produkt von F, mal z.
My=Mr=F,-2=F,-z

Fiir die Ermittlung des aufnehmbares Moment Mgz werden die Abmessungen
des Versuchskorpers PK1 und die Mittelwerte der Baustoftfestigkeiten f.,, und f,,
eingesetzt. Dabei gilt

fcm = fck + 7,5 (N/mm2) und

fym = [y +10,0 (N/mm?).
9,24 -107*- 560
~ 00,4375
— Mp=9,24-10"*-560 - (0,213 — 0,034/2) = 0,1013 M Nm
Nach Abzug des Momentes infolge Eigengewicht von 15,31 kNm lisst sich die
Maximallast 2F gleich 73,7kN berechnen. Dieser Wert stimmt sehr gut mit der
maximal aufgebrachten Last im Versuch 2F = 75, 7kN (sieche Tabelle 4.5) iiberein.

Weiters werden auch fiir die Priifkérper PK2 bis PK5 die rechnerische aufnehm-
baren Tragmomente berechnet.

=0,034m
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Abbildung 4.13: Priifkérper im Grenzzustand der Tragfiahigkeit
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e Fiir den Probekorper PK2 erfolgt aus der Normalkraftbedingung >~ N =0
— F=F,+ F,

T-b fem = Ap- for + As fym

. 0,00015 - 1770 + 0,000534 - 560
0.4-37.5

Mr=F, (d,—z/2)+ Fs- (d—x/2)

Mp = 0,2655 - (0,21 — 0,0376/2) + 0,299 - (0,213 — 0,0376/2)

= 0,0376m

Das rechnerisch aufnehmbare Tragmoment ist gleich My = 0, 1088 M Nm. Das
tatsichlich aufnehmbare Moment im Versuch Mgy epsucn) wird wie folgt

g’ Fl Al
8 6 2

MR(Versuch) = -
berechnet, wobei A die Auflagerreaktion infolge Eigengewicht g und die Be-
lastungstung F' in den Drittelpunkten ist.

.l 2.5.
A:F+97:40,2+ 5 7

— 48,95 kN

40,2 -7 N 48,95 - 7
6 2
e Fiir den Probekorper PK3 erfolgt aus der Normalkraftbedingung >~ N =0

= 109, 1kNm

MR(Versuch) = —15, 31—

_)ch:Fp+Fs

b fom=Ap- fop + As - fym

. 0,00015 - 1770 4 0, 000534 - 560
0.4-37.5

Mr=F, - (d,—z/2)+ Fs- (d—x/2)

Mg = 0,2655 - (0,1954 — 0,0376/2) + 0,299 - (0,213 — 0, 0376/2)

=0,0376m

Das rechnerisch aufnehmbare Tragmoment ist gleich My = 0,1049 M Nm. Das
tatsichlich aufnehmbare Moment im Versuch Mgy epsucn) wird wie folgt

g Fl Al
8 6 2

MR(Versuch) = -
berechnet, wobei A die Auflagerreaktion infolge Eigengewicht gund die Belas-
tungstung F' in den Drittelpunkten ist.

A:F+97:41,3+ .57

= 50,05 kN

41,3-7  50,05-7

=111, 7kN
G + 5 7 m

MR(Versuch) = _157 31—
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e Fiir den Probekorper PK4 erfolgt aus der Normalkraftbedingung >~ N =0
— Iy = F,

x'b'fcm:Ap'fpk
~ 10,0003 - 1770
- 0,4-37,5

Mp = Fp, - (d, — x/2)

Mg = 0,531 -(0,1954 — 0,0354/2)

=0,0354m

Das rechnerisch aufnehmbare Tragmoment ist gleich Mz = 0,0944 M Nm. Das
tatsichlich aufnehmbare Moment im Versuch Mgy epsucn) wird wie folgt

g’ Fl Al
8 6 2

MR(Versuch) = -

berechnet, wobei A die Auflagerreaktion infolge Eigengewicht g und die Be-
lastungstung F' in den Drittelpunkten ist.

A:F+9_:36,4+ , 7:k:N
2 2
36,4-7 45,15-7
MR(Versuch):_15>31_ 76 + ’2 :100,25/<:Nm

e Fiir den Probekorper PK5 erfolgt aus der Normalkraftbedingung >~ N =0
— Py, = F,

T-b- fem = Ap- fpk
~0,0003 - 1770
0,4-37,5
Mp = F, - (dp — 2/2)
Mpg =0,531-(0,1954 — 0,0354/2)

=0,0354m

Das rechnerisch aufnehmbare Tragmoment ist gleich My = 0,0944 M Nm. Das
tatsichlich aufnehmbare Moment im Versuch Mgy epsucn) wird wie folgt

g Fl Al
8 6 2

MR(Versuch) = -

berechnet, wobei A die Auflagerreaktion infolge Eigengewicht g und die Be-
lastungstung F' in den Drittelpunkten ist.

2,57

N
A:F+97:37,545+ — 46,295 kN

37,545 -7 46,2957

—1
T 02,92 kNm

MR(Versuch) = _157 31—
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Tabelle 4.6: Vergleich der berechneten und im Versuch ermittelten Tragmomente

| | PK1 | PK2 [ PK3 | PK4 | PK5

Traglast (2F) [kN] | 75,7 | 80,4 | 82,6 | 72,8 | 75,09
Rechnerisches Tragmoment | [kNm] | 101,3 | 108,8 | 104,9 | 944 | 944
Tatséchliches Tragmoment | [kNm] | 103,6 | 109,1 | 111,7 | 100,2 | 102,9

In der Tabelle 4.6 sind die im Versuch bestimmten Traglasten und die tatséchlichen
Tragmomente den rechnerischen Tragmomenten gegeniibergestellt. Die tatsdchlichen
Tragmomente sind etwas grofer als die, mit den normgeméfen Baustoffkennwerten
(B40, BSt 550, St 1570/1770) ermittelten Tragmomente. Dies liegt daran, dass die
mittlere Zugfestigkeiten der Bewehrung f,,,, hoher waren als die in der Norm fest-
gelegten 560 N/mm?.

Die mechanischen Eigenschaften des Betons und der Betonstahlbewehrung wur-
den getrennt bestimmt. Die Betondruckfestigkeit wurde an Wiirfeln mit 15 cm Sei-
tenldnge und einem Betonalter von 28 Tagen ermittelt. Die mittleren Wiirfeldruck-
festigkeiten waren 52 N/mm? fiir den Beton ohne Fasern und 55 N/mm? fiir Fa-
serbeton. Jeweils zwel der verwendeten Bewehrungsstibe mit ¥12 und ¥14 wurden
getestet. Die Stabe mit 12 erreichten bei einer Dehnung von 0,2 % Spannungen
von 551 und 552 N/mm?. Die Zugfestigkeiten lagen bei 689 und 693 N/mm?. Die
Spannungs-Dehnugslinie zeigte, eine geringe Duktilitdt des Stabes. Die gleichen Ver-
suche wurden an Staben mit (14 durchgefiihrt. Diese ergaben eine Spannung 604
N/mm? bei 0,2 % Dehnung und Zugfestigkeiten von 698 und 693 N/mm?.

Neben der Sicherstellung der Tragfihigkeit ist fiir Betontragwerke auch die Ge-
brauchstauglichkeit zu gewahrleisten. Im Grenzzustand der Tragfdhigkeit ist ein
duktiles Verhalten des Tragwerks mit grofen Verformungen und deutlich sichtba-
ren Rissen erwiinscht, um dem Nutzer die Gefahr eines mdoglicherweise bevorstehen-
den Tragwerksversagens bewusst zu machen. Dagegen muss wahrend der iiblichen
Nutzung eines Betontragwerks das Tragwerk “gebrauchstauglich” sein, was z.B. im
Hochbau durch eine Beschrankung der Durchbiegungen und Rissbreiten erreicht
wird. Die Versuche haben gezeigt, dass es im Grenzzustand der Tragfihigkeit prak-
tisch keine Rolle spielt, ob Betonstahlbewehrung oder vorgespannte Bewehrung ver-
wendet wird. Das tatsichliche Tragmoment im Versuch lag bei allen Probekoérpern
in der gleichen Grofenordnung zwischen 100,2 und 111,7 kNm. Im Grenzzustand
der Gebrauchtauglichkeit sind die Unterschiede jedoch erheblich.

Abbildung 4.14 zeigt die im mittleren Drittel der Priifkérper PK1 (nur Beton-
stahlbewehrung) und PK4 (nur Vorspannung) am Priifkérper gekennzeichneten Ris-
se bei Erreichen der Traglast. Man erkennt, dass die Rissabstinde des Priifkérpers
PK1 viel kleiner waren als bei PK4, und dass bei beiden Priifkérpern die meisten
Risse schon bei 50 kN vorhanden waren. Bei Erreichen der Traglast war nur ein
geringfiigiges weiteres Eindringen der Risse in die Betondruckzone zu erkennen. Um
die Priifkorper miteinander vergleichen zu konnen, wurden bei allen Priiftkérpern
die Risse bei einer Kraft von 50 kN und bei Traglast aufgenommen. Es ist zu be-
achten, dass die Durchbiegungen der einzelnen Priifkorper bei einer aufgebrachten
Kraft von 50 kN unterschiedlich waren. In Abbildung 4.15 sind die Rissbilder mit
den Rissbreiten und den Rissabstdnden bei einer Belastung von 50 kN dargestellt.
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(b) Probekérper PK4

Abbildung 4.14: Risse bei Erreichen der Traglast

Man erkennt, dass der Probekérper PK1 die meisten Risse aufweist. Je geringer der
Vorspanngrad umso ldnger sind die Risse. So reichen die Risse von Priifkérper PK1
schon iiber ca. 2/3 der Priifkérperhhe, wihrend die Risse beim Priifkérper PK4 nur
vereinzelt {iber die Mittellinie reichen. Bei Erreichen der Traglast sind die Risse nur
geringfiigig weiter in die Betondruckzone vorgedrungen. Die Rissbilder mit den Riss-
breiten und den Rissabstinden bei Erreichen der Traglast sind in Abbildung 4.16
fiir alle Probekdrper dargestellt. Die Rissbreiten fiir den Probekdérper PK2 wurden
aus organisatorischen Griinden nicht erfasst, daher sind in Abbildung 4.16 (b) nur
die Rissabstinde dargestellt.

Die rechnerische Nutzlast, wie sie in der Dimensionierung der Priiftkérper ver-
wendet wurde, betrigt 28,4 kN. Um die Rissbreiten bei der rechnerischen Nutzlast
von 28,4 kN zu bestimmen, wird angenommen, dass sich die Risse im Verhéltniss zur
Durchbiegung vergrofsern. Die Rissbreite auf der Zugseite bei rechnerischer Nutzlast
wird daher mit

W(0kN) - U(28,4kN)

W(28,4kN) =
U(50 kN)
ermittelt.

Wegen des Einflusses der Rissbreiten auf die Dauerhaftigkeit werden die Grenz-
werte der rechnerischen Rissbreite w in den Regelwerken in Abhéngigkeit der Umge-
bungsbedingungen angegeben. Wegen der erh6hten Empfindlichkeit von Spannstahl
gegeniiber Korrosion werden fiir Spannbetonbauteile mit Vorspannung und nach-
triaglichem Verbund héhere Anforderungen an die Rissbreitenbegrenzung gestellt.
Zum Beispiel fiir Spannbetonbauteile mit Vorspannung ohne Verbund ist der Grenz-
wert der Rissbreite w gleich 0,3 mm. Fiir gerissenen Beton mit Spanngliedern und
nachtraglichem Verbund sind wegen ihrer Korrosionsempfindlichkeit die zuldssige
Rissbreiten auf 0,2 mm beschrankt.

Die Durchbiegungen und die mittleren Rissbreiten sind in Tabelle 4.7 zusam-
mengefasst. Die Durchbiegung des Priifkorpers PK1 (nur Betonstahlbewehrung) ist
relativ hoch und weist bei einer Kraft von 50 kN die meisten Risse auf. Durch die
gute Rissverteilung der Betonstahlbewehrung sind die Rissbreiten sehr gering. Die
mittleren Rissbreiten bei den rechnerischen Nutzlasten waren bei allen Priifk6rpern
kleiner als 0,3 mm und somit im zuléssigen Bereich. Bei den vorgespannten Priifkor-
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Abbildung 4.15: Rissbilder der Probekérper bei 50 kN: a) PK1, b) PK2, ¢) PK3, d) PK4,
e) PK5 (Rissbreiten in mm)

Tabelle 4.7: Zusammenstellung der Durchbiegungen und Rissbreiten

| | PK1 | PK2 | PK3 | PK4 | PK5

Durchbiegung w2s 4 k) [em] | 3,43 | 1,91 | 1,93 | 0,99 | 1,10
Durchbiegung w50 ) [em] | 6,47 | 5,84 | 5,61 | 3,91 | 3,78
Mittlere Rissbreite worny | [mom] | 0,16 | 0,84 | 0,31 | 0,45 | 0,14
Mittlere Rissbreite wog 41w [mm] | 0,08 | 0,27 | 0,11 | 0,00 | 0,00
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Abbildung 4.16: Rissbilder der Probekorper bei Erreichen der Traglast: a) PK1, b) PK2,
c) PK3, d) PK4, e) PK5 (Rissbreiten in mm)
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Abbildung 4.17: Wirkung der Vorspannung

pern konnte beobachtet werden, dass die Durchbiegung bei hoherer Vorspannkraft
geringer ist. Die grofte mittlere Rissbreite wurde bei PK2 (Vorspannung ohne Ver-
bund mit schlaffer Bewehrung) mit 0,27 mm festgestellt. Im Gegensatz zu den an-
deren Probekorpern blieben die Probekorper PK4 und PK5 bei dieser Kraftniveau
ungerissen.

Die Durchbiegung des Priifkérpers PK1 (nur Betonstahlbewehrung) infolge der
Gebrauchslast (2F = 28,4 kN) betrédgt 3,43 cm, wiahrend der Priifkérper PK4 (nur
Vorspannung) sich lediglich um 0,99 ¢m durchbiegt. Dieses giinstige Verhalten des
vorgespannten Probekorpers PK4 ist auf die Wirkung der Umlenkkréfte aus der
Vorspannung zuriickzufiihren. Werden die entlang des Spannglieds wirkenden Rei-
bungskrifte vernachléssigt, wirken an den Verankerungen die Verankerungskrifte P
und entlang des Spannglieds Umlenkkréfte U an den Stellen, an denen eine Umlen-
kung des Spannglieds auftritt. Diese Umlenkkréifte wirken gegen das Eigengewicht
und die Nutzlast (siehe Abb. 4.17) und kénnen durch die Wahl der Vorspannung
so eingestellt werden, dass Zugspannungen an der Unterseite des Probekorpers erst
beim Erreichen einer bestimmten Nutzlast auftreten. Damit kann erreicht werden,
dass Spannbetontragwerke unter Gebrauchslasten keine Zugspannungen und damit
auch keine Risse aufweisen. Die Biegesteifigkeit von gerissenen Querschnitten (Zu-
stand IT) ist viel kleiner als die Steifigkeit von ungerissenen Querschnitten (Zustand
I). Vorgespannte Platten konnen deshalb mit einer geringeren Querschnittshohe und
damit gleichzeitig leichter als Stahlbetonplatten ausgebildet werden.

Das Durchbiegungsverhalten aller Probekorper wird anschaulich durch den Zu-
sammenhang zwischen einwirkendem Moment M und der zugehorigen Querschnitts-
verkriimung k& = 1/r beschrieben. Die Momenten-Kriimmungsverldufe aller Pro-
bekorper infolge der zwei Nutzlasten F' sind in Abbildung 4.18 dargestellt. Die
charakteristischen Punkte der Momenten-Kriimmungsbeziehung sind das Rissmo-
ment M,, das Biegemoment bei Erreichen der Fliekgrenze der Bewehrung M, und
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Abbildung 4.18: Momenten-Kriimmungsverldufe

das Bruchmoment M,. Im ungerissenen Zustand verlauft die M-k-Beziehung linear
(EI; = const.). Nach dem Uberschreiten der Streckgrenzdehnung der Bewehrung ist
ein weiterer Anstieg des Moments durch die Verfestigung der Bewehrung und zudem
durch ein weiteres Anwachsen des inneren Hebelsarms bei Einschniirrung der Beton-
druckzone moglich. Das Versagen tritt ein, wenn Bewehrung oder Beton die Grenz-
dehnung erreicht haben. Ein Vergleich zwischen den rechnerischen Rissmomenten
und den Versuchsergebnissen wurde fiir den Probekérper PK1 (nur Betonstahlbe-
wehrung) und PK4 (nur Vorspannung) gemacht. Das rechnerische Rissmoment M,
wurde mit der folgenden Formel

MT’ = (fctm - E) : IZ

A; h — x4
gerechnet.
fetm mittlere Betonzugfestigleit
N Normalkraft (positiv bei Zug)
A; ideele Querschnittsfliche des Verbundquerschnitts
I; ideeles Triagheitsmoment
h Querschnittshoche

Ty Abstand der Schwerlinie vom Druckrand des ideellen Querschnittes
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e Rissmoment M, beim Probekérper PK1
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T E. T 732500
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b h3 R\ > )
I — B _ = AL (d—
i 5 +b (xs 2) +a, - As - (d — xy)
40253 2 2
I = —— +40-25- (12,99 — 12,5)% +6,15-9,24 - (21,3 — 12, 99)
— I, = 56247,62 cm® = 5,625 - 10~ m*!
5,625 1074
M,=30-—" — _ —0,014 MNm = 14kN
0,25 — 0, 1299 m m

Das Moment in Feldmitte infolge Eigengewicht betragt

g-1?> 2,57

= 15,31 kNm.

Bei einem Stahlbetonbalken reisst der Querschnitt beim Erreichen von M, auf, und
die Kriimmung nimmt schlagartig zu. Im Versuch wurden die Verformungen nur
infolge der Belastung [’ in den Drittelpunkten gemessen. Weil M, grofer als M, ist,
hat sich der Probekoérper PK1 schon vor der Belastung in den Drittelpunkten im
Zustand IT befunden. Deswegen lésst sich erklidren, warum in Abbildung 4.18 keine
schlagartige Zunahme der Kriimmung zu sehen ist.

e Rissmoment M, beim Probekérper PK4
E, 200000

YW= BT 32500

Ai:Ac—f‘(Oép—].)'Ap
A =40-25+ (6,15 —1) - 3 = 1015, 45 cm?

=6,15

h 25
Zep = 5_6“: ?—5,46:7,04cm
Ac-2ep  40-25-7,04
ip = = = =6,93
“ip T T4 1015, 45 an

Ziw = Zip+ e, =06,93+5,46 =12,39cm
ILi=1.+A. (zip— zc,p)2 +(ap—1)- Ay - zzp
4025
12
I, = 52837, 41 cm®* = 5,2837 - 10~ * m*

I; +40-25- (6,93 —7,04)> + (6,15 — 1) - 3- 6,93
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f o Mr . Poo,inf . Poo,inf : (Zi,u - eu)
em Wi,u Az VVi,u
Ping = P - Ting = 0,3441 - 0,95 = 0,327 MN
M, _ 0,327 B 0,327 -(0,1239 — 0,0546)
4,26-1073  0,1015 4,26-1073
— M, = 0,04917 MNm = 49,17 kNm

=4,26-107m?

3=

Das Moment M, infolge Eigengewicht g betrigt in Feldmitte 15,31 kNm und ist
kleiner als das Rissmoment M, = 49,17kNm. Das heisst, dass das Rissmoment
M, sich aus dem Moment M, und einem Anteil des Momentes My infolge der zwei
Einzellasten F' zusammensetzt.

M, = M, + Mp

— Mp = 49,17 — 15,31 = 33,86 kNm

Somit kann berechnet werden, bei welcher Belastung F' in den Drittelpunkten
der Querschnitt reisst.

Mp=F.

W ~

33,86 -3
=220
7

Der Querschnitt wird rechnerisch bei dem Lastniveau 2F = 29 kN reissen. Dar-
aus folgt, dass unter der Gebrauchslast (2F = 28,4 kN) der Probekorper im unge-
rissenen Zustand ist. Wie man auch in Abbildung 4.18 erkennt, ist der Verlauf der
M — k Beziehung bis zum Erreichen des Rissmomentes Mp = 33,86 kNm linear.

—

= 14,51 kN

4.7 Zusammenfassung

Erwartungsgemift konnte festgestellt werden, dass die Vorspannung eine giinstige
Wirkung auf das Durchbiegungsverhalten hat. Es wurde auch gezeigt, dass bei Ein-
satz von Vorspannung ohne weitere konstruktive Betonstahlbewehrung ein dukti-
les Nachbruchverhalten erreicht wird und die mittleren Rissbreiten im zuléssigen
Bereich liegen. In Abbildung 4.19 ist das Stahlgewicht fiir jeden Probekdrper an-
gegeben. Man kann erkennen, dass am meisten Betonstahlbewehrung fiir den Pro-
bekorper PK1 notwendig ist. Der Stahlverbrauch bei Probekérper PK4 (Vorspan-
nung mit nachtriiglichem Verbund ohne zusétzliche Betonstahlbewehrung) ist oh-
ne Beriicksichtigung der Verankerungen am geringsten und betragt nur 32 % des
Stahlgewichts von PK1. Die wesentlichen Vorteile einer vorgespannten Decke ohne
Betonstahlbewehrung (Beispiel Priifkorper PK4) sind:

e weniger Herstellungsaufwand durch das Weglassen der schlaffen Bewehrung
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Abbildung 4.19: Stahlgewicht aller Probekdrper

grofsere Spannweiten

geringere Durchbiegungen
e ein viel geringerer Stahlgehalt
e Verkiirzung der Bauzeit

e geringere Kosten

Priifkérper PK5 wurde im Gegensatz zu PK4 mit 30 kg/m?® Stahlfasern ausgefiihrt.
Die Traglast von PK5 war mit 75,09 kN geringfiigig hoher als von PK4 mit 72,8 kN.
Das Last-Verformungsverhalten kann bis zu einer Durchbiegung von ca. 30 cm als
nahezu gleich angesehen werden. Die Wirkung der Fasern konnte anhand der gerin-
geren Rissbreiten und groferen Verformungen bei Totalversagen festgestellt werden.
Allerdings wird der hohere Stahlverbrauch von 39 kg beim Priifkérper PK5 im Ver-
gleich zu 17,1 kg fiir Priifkérper PK4 im Normalfall den Einsatz von Stahlfasern
nicht rechtfertigen.

Der Vergleich der im Versuch erreichten Traglasten mit den berechneten Werten
zeigt, dass die Berechnung mit Mittelwerten gut mit den Versuchswerten iiberein-
stimmt. Dies gilt auch fiir die Priifkérper PK4 und PK5, die nicht gemaft Normen-
werk bemessen wurden.



Kapitel 5

Vorschlag zur Ausbildung von

Betonbriicken ohne Bewehrung aus
Betonstahl

5.1 Allgemeines

Betonbriicken enthalten tiblicherweise eine Bewehrung aus Stahl. Spannglieder wer-
den verwendet um Briicken vorzuspannen, wenn die Spannweite grofer als 15 m bis
20 m ist. Die Oberseite von Betonbriicken wird mit einer Abdichtung versehen, um
das Eindringen von Wasser und Chloriden zu verhindern. Uber der Abdichtung ist
ein Fahrbahnbelag angeordnet, der entweder aus Asphalt oder aus Beton besteht.
Der Fahrbahnbelag schiitzt die Abdichtung. Nachteilig bei Asphaltfahrbahnen ist
die Ausbildung von Spurrinnen als Folge der Beanspruchungen durch den Schwer-
verkehr. Nachteilig bei Betonbeldgen ist, dass sich der Betonbelag infolge der Ver-
kiirzungen und Verlidngerungen bei Temperaturwechseln auf der Abdichtung bewegt,
was besonders bei einem Langsgefille der Briicke Probleme verursacht (“Schieben
der Betonfahrbahn”).

Der Aufbau aus Abdichtung und Fahrbahnbelag ist notwendig, weil die metalli-
sche Bewehrung im Falle des Eindringens von Wasser und Chloriden zu korrodieren
beginnt. Die Abdichtung bei Briicken wird an der Briickenoberseite unterhalb der
Fahrbahn angeordnet und schiitzt dort den Beton bzw. Stahl vor Chloridangriffen.
Diese Mafnahme ist jedoch nur begrenzt effizient, da sich bei befahrenen Briicken
ein Salznebel bildet, der alle Aufenflichen der Briicke mit Salz angreift. Besonders
stark ist dieser Angriff bei Durchfahrten unter Briicken. Eine Korrosion der Beweh-
rung beeintrachtigt das Aussehen der Briicke und reduziert die Tragfahigkeit. Die
Abbildung 5.1 zeigt den Querschnitt einer herkémmlich aufgebauten Briicke. Der
Betons wird durch Wasser und Chloride kaum beeintrichtigt, so kann Beton unter
iiblichen Umweltbedingungen 500 Jahre und mehr im Einsatz sein. Schon in der
Romerzeit wurden reine Betonbriicken gebaut, die eine “unbegrenzte” Lebensdauer
aufweisen.

Abdichtung und Fahrbahnbelag sind Verschleifsteile, die in regelméfligen Abstan-
den erneuert werden miissen, was neben der Beeintrachtigung des Verkehrs auch ho-
he Kosten verursacht. Fiir Betonbelidge auf Briicken bestehen verschiedene Méglich-

83
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Abbildung 5.1: Querschnitt einer vorgespannten Betonbriicke mit Betonstahlbewehrung,
Abdichtung und Fahrbahnbelag

keiten. Sie konnen ohne Verbund oder im Verbund mit der Konstruktion ausgefiihrt
werden |Bianchi, 2004]. Ein Betonbelag in direktem Verbund mit dem Tragwerk bie-
tet eine erhdhte Steifigkeit des Tragwerks im Gebrauchszustand und einen erhéhten
Tragwiderstand. In Europa ist die Bauweise, Betonbelidge auf Briicken, im Gegen-
satz zum klassischen System, Abdichtung und Schwarzbelag, nicht weit verbreitet.
In Deutschland und in Osterreich werden Betonbeliige in der Regel nur auf kurzen
Briicken, mit einer Lénge zwischen 10-20 m verwendet. Bei langen Briicken werden
Betonbeldge eher selten angewendet. Fiir gewohnlich wird die Regelbauweise, d.h.
Abdichtung, Schutzschicht und Betonbelag, ohne Betonstahl, verwendet. In Schwe-
den oder Tschechien kommen die reinen Betonbelidge auch selten zum Einsatz. Dort
wird ebenfalls die Regelbauweise bevorzugt.

Betonbriicken ohne Abdichtung und Fahrbahnbelag sind gebaut worden, um die
o.g. Probleme zu vermeiden. Durch die Verwendung von besonders dichtem Beton
(Hochfester Beton oder Hochleistungsbeton) und dem Einsatz von Vorspannung ist
versucht worden, dichte und rissfreie Betonbriicken herzustellen. Aus dem Begriff
“hochfester Beton” entwickelte sich der Begriff “Hochleistungsbeton”. Hochleistungs-
beton verdeutlicht, dass fiir viele Anwendungen die Dauerhaftigkeit des Betons eben-
so interessant ist, wenn nicht von noch gréferem Interesse als seine Druckfestigkeit.
Da der Widerstand von Beton gegen dufiere chemische oder mechanische Beanspru-
chungen wesentlich durch ein besonders dichtes und festes Gefiige bestimmt wird, un-
terscheiden sich hochfester Beton und Hochleistungsbeton aus betontechnologischer
Sicht im Regelfall nicht. In den Normen werden Betone ab einer Zylinderfestigkeit
von 65 N /mm? als Hochleistungsbeton bezeichnet. Risse sind im Betonbau allerdings
kaum vermeindbar. Deshalb ist anzunehmen, dass die Bewehrung in Betonbriicken
ohne Fahrbahnbelag und Abdichtung wegen des iiber die Risse eindringenden Was-
sers korrodieren wird.

Das Problem der Korrosion der Bewehrung wird vermieden, wenn nichtmetalli-
sche Bewehrung verwendet wird. Der Ersatz der konventionellen Betonstahlbeweh-
rung durch nichtmetallische Bewehrung ist allerdings wesentlich teurer. Langzeiter-
fahrungen tiber die Dauerhaftigkeit der nichtmetallischen Bewehrung (z.B. epoxid-
harzbeschichtete Glasfaserstéibe oder Stébe aus Kohlenstofffaser-Verbundwerkstoff)
im alkalischen Beton liegen noch nicht bzw. nur fiir einen noch nicht allzulange Zeit-
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(a) Eingestiirzte Briicke (b) Briickenlangstrager

Abbildung 5.2: Briicke S. Stefano, Sizilien [TFB|, [Proverbio et al., 2001]

raum vor. Deshalb sind auch Betonbriicken mit nichtmetallischer Bewehrung als
Forschungsprojekte einzustufen.

Uber Korrosionsschiiden gibt es viele Informationen und Berichte. Im Gegensatz
zur Bewehrung aus Betonstahl, sind die Spannstéhle, die fiir die Vorspannung ver-
wendet werden, empfindlicher auf Korrosionsangriffe. Bei Spannbetonbriicken wurde
von Beginn an auf einen guten Korrosionsschutz der Spannbewehrung grofsen Wert
gelegt. Es gibt auch Fille, wo es zu einem katastrophalen Versagen von vorgespann-
ten Tragwerken gekommen ist. Zum Beispiel ist im Jahr 1999 pl6tzlich eine 40-jahrige
Briicke in Sizilien eingestiirzt (siche Abb. 5.2). Die Ursache des Einsturtzes war die
Korrosion an den Spannstidhlen in den Elementfugen.

Ein Bericht in der Schweiz beschéftigte sich mit Schadenféllen an vorgespannten
Bauwerken [Hunkeler et al., 2005]. Es wurde festgestellt, dass als Ursache fiir Méngel
und Schéden praktisch bei allen untersuchten Korrosionsschiden an Spanngliedern
mit oder ohne Verbund das Wasser oder Feuchtigkeit die entscheidende Einwirkung
war. Die Anwesenheit von Chloriden verstéirkt bei Briicken den Korrosionsangriff.

Besonders beim Abbruch von Briicken konnen wertvolle Informationen gewonnen
werden [Vogel, 2006]. Das Institut fiir Baustatik und Konstruktionen der ETH Ziirich
hat die Leitung des Projekts Zustandserfassung von Briicken bei deren Abbruch
bekommen. Es wurden 82 Briicken in der Berichtperiode abgebrochen, unter denen
die meisten Briicken aus Stahl- oder Spannbeton. Die Untersuchungen bestétigen,
dass mit Korrossion des Spannstahls gerechnet werden muss, wenn alle Barrieren
gegeniiber Chloriden aus dem Strassenraum versagen.

Es kann festgehalten werden, dass sich die Spannbetonbriicken wesentlich besser
als die Stahlbetonbriicken verhalten. In den letzten Jahren sind erhebliche Fortschrit-
te zur Qualitdtsverbesserung der Spannbetonbauweise gemacht worden. Ein wich-
tiger Schritt zur Verbesserung der Dauerhaftigkeit von Spanngliedern wurde durch
die Verwendung der Kunststofthiillrohren gemacht. Von grofler Bedeutung ist auch
die Entstehung eines durchgehenden Korrosionsschutzes. So sind die Verankerun-
gen und die Kupplungen wichtige Bereiche. Durch die Verbesserung von folgenden
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Schwachstellen beim Korrosionsschutz kénnen bei Neubauten die Bauwerksméngel
gegeniiber frither wesentlich reduziert werden:

e Verwendung von Kunststofthiillrohren statt Blechhiillrohren
e Finsatz von vollstandig geschlossenen Verankerungen
e [insatz von geeigneten Zementen

e Vollstdndige Verpressung der Hiillrohre

5.2 Betonbriicken ohne Betonstahlbewehrung

Ausgehend von den oben genannten Problemen und der Versuchsreihe an Platten-
streifen, die im Kapitel 4 dargestellt wurde, entstand die Idee eine Betonbriicke zu
schaffen, die gegeniiber den bekannten Ausfiihrungen eine verbesserte Dauerhaftig-
keit aufweist und mit geringerem Kostenaufwand herstellbar ist. In der oben genann-
ten Versuchsreihe wurde nachgewiesen, dass die Anforderungen an die Tragfahigkeit
und Gebrauchstauglichkeit in biegebeanspruchten Tragkonstruktionen auch ohne
Bewehrung aus Betonstahl erfiillt werden kénnen [Ambro et al., 2006|. In statischer
Hinsicht sind Betonbriicken biegebeanspruchte Tréger oder Platten. Zur Erreichung
einer hoheren Dauerhaftigkeit von Betonbriicken wird aufbauend auf den Ergeb-
nissen dieser Versuche vorgeschlagen, Betonbriicken mit folgenden Merkmalen zu
bauen:

e Die Briicke ist vorgespannt. Die Vorspannbewehrung ist in Kunststofthiillroh-
ren angeordnet (Vorspannung mit Verbund). Das verbleibende Volumen zwi-
schen Hiillrohr und Bewehrung wird mit Zementmortel aufgefiillt. Dadurch
kann eine Verbundwirkung entlang der gesamten Bewehrung ausgenutzt wer-
den.

e Die Briicke enthélt keine Bewehrung aus korrosionsgefahrdetem Stahl

e In Sonderbereichen ist immer Bewehrung aus Betonstahl notwendig. Dies kann
bei der Wendelbewehrung vor der Verankerung, Biigelbewehrungen, Nadelbe-
wehrungen, einigen Anschlufbewehrungen, etc. sein. Diese Bewehrungen sind
aus nicht rostenden Materialien, wie beispielweise Faserverbundwerkstoffen
oder Edelstahl zu fertigen.

e Die Aufnahme der Belastung durch Eigengewicht und Verkehr und die Ab-
deckung von Beanspruchungen aus Zwangseinwirkungen wird durch geeignete
Querschnitts- und Langstragerausbildung der Briicke und durch eine geeignete
Dimensionierung der Anzahl und Lage der Spannglieder erreicht.

e Eine Abdichtung wird eingespart, weil keine vor Korrosion zu schiitzende Be-
wehrung im Briickeniiberbau vorhanden ist.

e Auf einen Fahrbahnbelag zum Schutz der Abdichtung kann verzichtet werden.
Es wird vorgeschlagen, den Fahrbahnbelag aus Beton in direktem Verbund auf
die Tragkonstruktion aufzubringen.
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(a) Draufsicht (b) Schnitt 2-2

Abbildung 5.3: Bauelement aus Beton [Lang, 1971]

e Fiir kiirzere Briicken kann dariiber hinaus auf die Anordnung von Lagern und
Fahrbahniibergéingen verzichtet werden (integrale Briicken).

Die Idee Spannbeton-Bauteile ohne eine Bewehrung aus Betonstahl herzustellen
wurden patentiert. Die Erfindung von Thal [Thal, 1992]| betrifft ein Spannbiindel fiir
vorgespannte Tragwerke aus Beton, bestehend aus mehrere parallel zueinander ver-
laufenden und einander gegenseitig beriihrenden Spannelemente, wie beispielweise
Stiabe, Litzen oder Drahte, welche von mindestens einem gemeinsamen Kunststoff-
mantel umgehiillt sind, sowie Verfahren zu dessen Herstellung und Einbau. Eine
andere Erfindung bezieht sich auf Bauelemente aus Beton [Lang, 1971], bei denen
der Beton zum Schutz gegen Bruch bei Zugbelastungen unter Druck gehalten ist,
und betrifft insbesondere Spannglieder zur Erzeugung dieses Druckes (siche Abb.
5.3).

Spannglieder aus Stahl kénnen heute mit Hiillrohren aus Kunststoff zuverlis-
sig vor Korrosion geschiitzt werden. Bei der Vorspannung mit nachtraglichem Ver-
bund werden die Spannglieder langsbeweglich in gerippten Kunststofthiillrohren in
die plangemifie Lage innerhalb der Schalung gebracht. Nachdem der Beton einge-
bracht und erhértet ist, erfolgt die Eintragung der Vorspannkraft mit Hilfe einer
hydraulischen Presse, die sich gegen die Stirnfliche abstiitzt. Das Spannen der Lit-
zen kann auch in mehreren Stufen erfolgen. Nach Eintragung der Vorspannkraft
wird zur Erzeugung einer Verbundwirkung und zum Korrosionsschutz des Spann-
stahls zementoses Fiillgut, bestehend aus Zement, Einpresshilfe und Wasser, in die
Hiillrohre injiziert. Einige Vorteile der Vorspannung mit nachtrdglichem Verbund
sind nachfolgend aufgelistet:

e Ausnutzung des Spannstahls im Grenzzustand der Tragfihigkeit

sehr guter Korrosionsschutz des Spanngliedes in Kunstsstofthiillrohren

unmittelbare Eintragung der Vorspannkraft in den Betonquerschnitt

hohes Resttragvermogen geschidigter Spannglieder wegen Verbundwirkung

hoher Brandwiderstand durch die Einbettung in Beton
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Abbildung 5.4: Systemkomponenten der Spannglieder im Verbund

e Mobilisierung von Tragreserven bei aubergewohnlichen Einwirkungen (z.B.
Erdbeben).

In der Abbildung 5.4 ist ein Langsschnitt eines Spanngliedes im Verbund dargestellt.
Das Hiillrohr ist mit einer trompetenférmigen Erweiterung an jedem seiner beiden
Enden versehen und es ist eine vorgespannte Bewehrung im Inneren vorhanden.
Diese ist iiber eine Ankerplatte gegeniiber dem Beton abgestiitzt, und zwar iiber eine
Ankerbiichse, aus denen die Enden der von Spanndrahtlitzen gebildeten Bewehrung
herausragen. Die Ankerbiichsen sind von einer Schutzkappe umgeben. Zur besseren
Krafteinleitung in den Beton ist die trompetenférmige Erweiterung von einer Wendel
umgeben. Wenn die Spannglieder zu lang sind, werden die zwei Hiillrohrabschnitte
miteinander gekoppelt.

Die Kunststofthiillrohre bieten gegeniiber den gewellten Blechhiillrohr in wesent-
lichen folgende Vorteile:

e verbesserter Korrosionsschutz fiir Spannglieder
e erhohter Widerstand gegen Reibermiidung
e geringere Reibungsverluste

e geringeres Gewicht.

Gerippte Kunststoffhiillrohre sind robuste Elemente, die einen runden oder flachen
Querschnitt aufweisen. Abbildung 5.5 zeigt ein rundes Kunststofthiillrohr und die
Verbindung der einzelnen Hiillrohrabschnitte, bestehend aus je zwei Halbschalen mit
fest montierten Dichtungen sowie je zwei Spannkeilen zum Zusammenklemmen der
Halbschalen. Die Hiillrohrkupplungen konnen mit Injektions- bzw. Entliiftungsan-
schliissen versehen werden. Untersuchungen an Kunststoffhiillrohren fiir Spannglie-
der mit nachtriaglichem Verbund wurden gemacht, um das Verbundverhalten, die
Reibungszahl, den Einfluft des Temperaturausdehnungskoeffizienten von Polypropy-
len im Vergleich zu Beton, die Injizierbarkeit und die Reibermiidung gegeniiber Hiill-
rohren aus Stahlblech zu stellen [Kollegger, 1994]. Fiir das Verbundverhalten wurden
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(a) Rundes Hiillrohr (b) Verbindung der Hiillrohre

Abbildung 5.5: Kunststoffhiillrohr [VSL-International, a]
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Abbildung 5.6: Verankerung CS 2000 [VSL-International, b]

Ausziehversuche und Verbundstreckenversuche an Probekorpern mit Kunststofthiill-
rohren an der ETH Ziirich von Marti [Marti, 1993] durchgefiihrt. Im Vergleich zu den
Hiillrohren aus Stahlblech, ergeben die Kunststoffhiillrohre einen etwas weniger stei-
fen aber dhnlich festen Verbund. Bei der Berechnung der Spannkraftverluste kann fiir
Litzenspannglieder in Kunststoffhiillrohren die Reibungszahl u = 0, 14 angenommen
werden. Um den Verbund zwischen Litzen und Hiillrohr zu schaffen und die Litzen
vor Korrosion zu schiitzen, miissen die Hiillrohre von Spanngliedern vollstéindig mit
Zementmortel gefiillt sein. Die Injektionsversuche sowohl an Kunststoffhiillrohren
als auch an Hiillrohren aus Bandstahl haben gleiche typische Merkmale aufgezeigt.
Im Bereich der Rippen der Hiillrohre gab es Bereiche mit kleineren Lufteinschliissen
auf der Oberseite. Die Versuche zur Reibermiidung haben bestatigt, dass Spann-
glieder in Kunststofthiillrohren eine viel héhere Ermiidungsfestigkeit aufweisen als
Spannglieder in Blechhiillrohren.

Die Verankerung der Spannglieder ist auch ein wichtiger Bereich. Die Firma VSL
hat eine Verankerung entwickelt (CS 2000), die es ermdglicht den Spannstahl mit
einem dichtem Kunststoffmantel zu umbhiillen. Diese Verankerung ist kompatibel
mit den Kunststofthiillrohren. Die Verankerung wird mit Hilfe einer permanenten
Ankerkappe aus Kunststoff vollstéindig geschlossen. Somit ist das ganze Spannglied
von der Umgebung abgeschottet und es entsteht ein Spannsystem mit verbessertem
Korrosionsschutz. Diese Verankerung ist in Abbildung 5.6 dargestellt. Auferdem er-
laubt diese Verankerung eine zerstérungsfreie Uberwachung des Korrosionsschutzes
der Spannglieder mittels der elektrischen Widerstandsmessung. Die Verwendung von
elektrisch isolierten Spanngliedern erlaubt die elektrische Isolation und die Dichtig-
keit von Kunststoffhiillrohren zu kontrollieren. Damit gelingt es, wihrend der gan-
zen Lebensdauer eines Spanngliedes, Messungen iiber dessen Zustand zu machen.
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Abbildung 5.7: Messung des elektrischen Widerstandes [Vedova and Elsener, 2006]

Elektrische Widerstandsmessungen kénnen nach dem Vorspannen, 28 Tage nach der
Injektion und zu spéteren Zeitpunkten durchgefiihrt werden. Das Funktionsprinzip
ist in Abbildung 5.7 dargestellt. Eine optimale Dauerhaftigkeit von Spanngliedern ist
nur dann gewéhrleistet, wenn keine Fehlstellen im Hiillrohr und keine Kurzschliisse
zwischen Spannglied und Bewehrung auftreten. Ein Abfall des Widerstandes zeigt
das Eindringen von Wasser und Feuchtigkeit an einer Verletzung des Hiillrohrs an.
Damit ist die Uberwachung des Korrosionsschutzes des Spannstahls gegeben.

Wie vorher erwéhnt, ist in Sonderbereichen eine Bewehrung aus Betonstahl not-
wendig. Diese Bewehrung wird aus nicht korrosionsgefihrdetem Material vorgesehen.
Zum Zwecke eines vorbeugenden Korrosionsschutzes von Stahlbetonkonstruktionen
werden weltweit nichtrostende Betonstidhle angewendet. Nicht rostende Stihle wei-
sen einen Chromgehalt von iiber 10,5% auf und in vielen Fallen enthalten sie auch
Nickel, Molybdan und Stickstoff. Gleichzeitig treten Begleitelemente wie z.B. Koh-
lenstoff, Schwefel und Phosphor auf. Im Gegensatz zu normalen, verzinkten oder
epoxidharzbeschichteten Betonstdhlen weisen nichtrostende Stéhle eine hohere Kor-
rosionsbestéindigkeit auf. Diese Eigenschaft stellt fiir auferordentlich korrosionsge-
fahrdete Tragwerke eine sehr gute Schutzmaftnahme dar. Nicht rostende Stéhle kom-
men daher bei Bauteilen zum Einsatz, die chloridhaltigem Wasser ausgesetzt sind,
eine lange Nutzungsdauer aufweisen miissen, sowie einer aufwendigeren Instandset-
zung bediirfen. Durch die gute Korrosionsbestdndigkeit konnen grékere bzw. friithzei-
tige Instandsetzungsmafnahmen vermieden werden. Trotz der hoheren Materialkos-
ten ist es damit mdoglich, einerseits die Dauerhaftigkeit zu erhéhen und andererseits,
sowohl finanziell als auch materiell, wirtschaftlicher zu bauen. Es gibt fiinf Gruppen
von nicht rostenden Bewehrungsstdhlen, die sich in ihren Eigenschaften und in ihrer
Struktur unterscheiden:

e Austentische nicht rostende Stahle

Austentische-ferritische nicht rostende oder sogenannte Duplexstihle

Ferritische nicht rostende Stdhle

Martensitische nicht rostende Stahle

Ausscheidungsgehértete nicht rostende Stihle
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in den Querschnitt der Betonbriicke
integrierter Randbalken

Betonbriicke Spannglied

Abbildung 5.8: Querschnitt einer vorgespannten Betonbriicke ohne Abdichtung und Fahr-
bahnbelag

Die Stéhle aus den ersten zwei Gruppen werden als Betonstéhle verwendet [Hunkeler,
2000].

Derartige Briicken mit hier vorgestellter Methode weisen eine viel héhere Lebens-
dauer als konventionelle, mit Bewehrung aus Betonstahl hergestellte Briicken auf, da
in solchen Briicken keine korrosionsgefahrdete Bewehrungen enthalten sind. Durch
das Weglassen der Abdichtung und des Fahrbahnbelages entfallen zudem Verschlei-
lselemente und es entstehen dadurch zusitzliche Einsparungen fiir den Briickener-
halter. Dieses Bauverfahren ist fiir robuste Querschnitte geeignet. In Abbildung 5.8
ist der Querschnitt einer vorgespannten Betonbriicke ohne Abdichtung und Fahr-
bahnbelag dargestellt. Integrale Briicken, die nach dem vorgeschlagenen Verfahren
gebaut werden, weisen keine Verschleifsteile (Abdichtung, Fahrbahn, Lager, Fahr-
bahniibergéinge) und keine Bewehrung aus korrosionsgefihrdetem Stahl auf. Derar-
tige Briicken werden wie vergleichbare Briicken der rémischen Baumeister de facto
eine unbegrenzte Lebensdauer aufweisen und kaum Erhaltungsmaknahmen erfor-
dern.



Kapitel 6

Anwendungsbeispiel fiir eine
Betonbriicke ohne Bewehrung aus
korrosionsgefahrdetem Betonstahl

6.1 Allgemeines

Im Sommer 2007 hat das Institut fiir Tragkonstruktionen-Betonbau alle Briicken-
bauabteilungen der Landesbaudirektionen in Osterreich beziiglich des Baus einer
vorgespannten Betonbriicke ohne Abdichtung und Fahrbahnbelag angeschrieben. Es
wurde versucht, ein geeignetes Briickenobjekt zu finden, wo die im vorigem Kapitel
vorschlagene Technologie fiir den Bau dauerhafter Betonbriicken umgesetzt werden
konnte. Fiir eine erste Anwendung haben wir vorgeschlagen, dass diese Ausfiithrungs-
variante besonders geeignet fiir Einfeldbriicken mit einer Spannweite bis 20 m wére.

Auf das Schreiben hat die Briickenbauabteilung des Landes Salzburg geantwor-
tet. Sie planten im Zuge des Ausbaues der L 109 (Grofarler Landesstrafe) die Errich-
tung einer Strakenbriicke iiber den Egg-Graben. Das Projekt befindet sich in Grofs-
arltal, zwischen “Alter Wacht” und der Streusiedlung Gollegg. Bei km 8,32 weist die
Grofarler Strafe im derzeitigen Bestand sehr enge Kurvenradien auf. Hier kommt es
oft zu Verkehrsunfillen. Im Zuge einer Erneuerung der Grabenquerung soll in diesem
Strakenabschnitt die Trasse begradigt werden. Als Grabeniibergang ist die Errich-
tung einer Briicke vorgesehen, die mindestens 40 m Spannweite aufweisen sollte. Im
Gebiet des Briickenbauprojektes verlduft die L 109 in 850 m bis 860 m Sehohe. Der
Lageplan mit den drei Varianten der Grabenquerung, die von der Briickenbauabtei-
lung Salzburg vorgeschlagen wurden, ist in Abbildung 6.1 dargestellt. Die Variante
1 mit einem Kriimmungsradius von 50 m und eine Briickentragwerksldnge von ca.
40 m wurde favorisiert.

Auf den ersten Blick schien die Realisierung einer vorgespannten Betonbriicke
mit nachtréglichem Verbund und ohne eine Bewehrung aus Betonstahl im Bereich
der Grabenquerung duferst schwierig zu sein. Betrachtet man den Lageplan, liegen
die Hohenschichtenlinien sehr nahe beieinander und somit ist das vorhandene Ge-
lande sehr steil. Aufgrund des steilen Gelandes wére fiir die Ausfiihrung der Briicke
in Varianten 2 und 3 sehr hohe Pfeiler notwendig gewesen. Auferdem hétten die
Briicken in diesen Varianten sehr grofe Lingen aufgewiesen. Da wir die Heraus-
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Abbildung 6.1: Lageplan

forderung gesucht haben unsere Idee der “Vorgspannten Briicke ohne Abdichtung
und Fahrbahnbelag” in die Tat umzusetzen, wurde Varinate 1 als beste Losung wei-
ter verfolgt. Varinate 2 und 3 kommen hierfiihr auf Grund der bereits erwidhnten
Nachteile der hohen Pfeiler und groken Langen nicht in Frage.

6.2 Briickenentwurf

Bei dem Entwurf der Egg-Grabenbriicke wurden das Tragsystem, die Spannweiten,
die Fundierungen, die Baustoffe und die Querschnittsabmessungen festgelegt. Wie
schon vorher erwiahnt, verlauft das Geldnde sehr steil im Graben. Deswegen wurde
ein Tragsystem angestebt, das diesen Bereich stiitzenfrei iberspannt. Wir haben uns
fiir eine Bogenbriicke entschieden, die eigentlich dem Standort optimal entspricht.
Bevor die Ergebnisse der geologischen Untersuchungen in den Widerlagerbereichen
vorhanden waren, wurde angenommen, dass der unverwitterte Fels sich zwei Meter
unterhalb der Geldndeoberkante (GOK) befindet. In dieser Entwurfsphase war der
Bogen der Briicke sehr flach vorgesehen. Der Radius des Bogens betrug 45 m.

Zur Erkundung der Widerlagerbereiche wurde jeweils eine vertikale Kernbohrung
(KB 1/07 und KB 2/07) bis zu einer Tiefe von 15,4 m unter GOK abgetauft. Die
Lage der Kernbohrungen ist der Abbildung 6.2 zu entnehmen. Nach den Bohrergeb-
nissen ist der Felsuntergrund bei den beiden Widerlagerbereichen erst in einer Tiefe
von ca. 8 m unter GOK unverwittert. Aus baugeologischer Sicht sind die Fundamen-
te vollfldchig im unverwitterten Fels zu griinden. Aus diesen Griinden mussten die
Bogenfukpunkte gegeniiber der bisherigen Briickenvariante weiter abgesenkt wer-
den. Bei der Optimierung der Form des Bogens, wurde festgestellt, dass wegen der
unterschiedlichen Héhen der Bogenfulspunkte eine unsymmetrische Verformung des
Tragwerks infolge des Eigengewichtes eintritt. Um das Problem zu l6sen, ist das
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Abbildung 6.2: Geologischer Lingsschnitt

Stabbogen-System entstanden, das fiir diese Briicke mit wenigen Aufhdngungen der
Fahrbahnplatte an dem Bogen sehr geeignet ist.

Dem Wunsch der Briickenbauabteilung des Landes Salzurg ein integrales Briicken-
bauwerk zu planen, konnte nicht entsprochen werden. Wenn die Briicke und die Wi-
derlager monolitisch miteinander verbunden sind, kann von einem integralen Trag-
wek gesprochen werden. So kénnen dauerhafte und wartungsfrei funktionierende,
robuste Tragwerke entstehen. Diese Bauweise eignet sich vorziiglich fiir Briicken mit
kurzen Spannweiten und geringer Dehnsteifigkeit [Engelsmann et al., 1999]. Die Ver-
schleifsteile Briickenlager und Fugenkonstruktionen erh6éhen die Baukosten und vor
allem auch die Unterhaltungskosten. Die ersten Berechnungen haben gezeigt, dass
die zuséatzliche Beanspruchungen infolge Zwang aus Temperaturschwankung und
Schwinden sehr grofte Zwangsspannungen verursachen. Fiir dieses Projekt wurde
entschieden, die Fahrbahnplatte von den Widerlagerwénden durch Lager zu tren-
nen.

Beim Entwurf der Briicke haben wir uns von der Schwandbachbriicke von Robert
Maillart, einem Ingenieur aus der ersten Hilfte des 20. Jahrhunderts, inspirieren
lassen. Die Schwandbachbriicke ist eine 55,6 m lange und 4,9 m breite Briicke, die
1933 gebaut wurde [Billington, 1990]. Der 37,4 m weitgespannte Bogen verlauft
polygonal und weist eine Dicke von 20 cm auf. Im Grundriss ist der Bogen auf der
inneren Seite der Kurve gekriimmt und auf der Kurvenaussenseite gerade (siehe Abb.
6.3). Der Bogen weist im Scheitel ungefiihr die Breite der Fahrbahn (4,2 m) auf und
zum Auflagerbereich hin verbreitet er sich auf 6 Meter. Die Fahrbahn ist durch zwei
unten liegende Triager versteift. Die Querwénde haben alle die gleiche geometrische
Form, sind 16 c¢m dick und stehen auf den Knickpunkten des Bogens. Die Briicke
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(a) Schwandbachbriicke, 1933 (b) Langsschnitt, Grundriss

Abbildung 6.3: Schwandbachbriicke [Marti et al., 2005]

wurde 2005 saniert und steht seit 1984 unter Denkmalschutz. Diese Briicke ist eine
der beeindruckendsten Bauten Maillarts.

Die Egg-Grabenbriicke wurde als Stabbogenbriicke entworfen und hat in der
Briickenachse eine Tragwerksldnge von 50,69 m. Im Grundriss ist die Briicke ge-
kriimmt. Am nordseitigen Ende geht der Kriimmungsradius von 50 m auf den letz-
ten 8,72 m in eine Klothoide iiber. Im Ubergangsbereich von der Klothoide zum
Kreis steigt die Querneigung der Briicke allméhlich von 1,534 % auf 5 % an. Im
Léangenschnitt besitzt die Briicke eine Steigerung von 5,6 %. In Anlehnung an die
Schwandbachbriicke ist die Grundrissform des Bogens auf der Bergseite geradlinig
und auf der Talseite folgt die Kriimmung der Fahrbahnplatte. Der Bogen weist
im Auflagerbereich eine Stirke von 0,50 m auf. Sonst verlduft der Bogen konstant
iiber die ganze Lénge in einer Stirke von 0,40 m. Als Tragwerk wurde eine durch-
laufende Spannbetonplatte, die vom Bogen geschiitzt wird, gewahlt. Im mittleren
Bereich der Briicke ist die Fahrbahnplatte mit dem Bogen verbunden. Auflerdem
ist die Fahrbahnplatte noch durch zwei Scheiben gestiitzt, die die Fahrbahnplatte
mit dem Bogen verbinden. Die Wandscheiben werden in einer Stidrke von 0,16 m
ausgefiihrt. Das so entstandene fiinffeldrige Tragwerk mit zwei Auskragungen iiber
den Lagerachsen weist eine Gesamtliange von L = 2,38 + 7,96 + 7,96 + 14,05 +
7,96 + 7,96 + 2,42 = 50,69 m in der Briickenachse auf. Bei beiden Widerlagern
wird das Tragwerk auf Elastomerlagern gelagert. Der Grundriss der Briicke ist in
Abbildung 6.4 dargestellt und der Langsschnitt in Briickenachse ist der Abbildung
6.5 zu entnehmen.

Als Querschnitt der Fahrbahnplatte wurde eine Vollplatte mit 9,5 m Breite und
einer Konstruktionsdicke von 0,50 m gewahlt. Die Fahrbahnplatte wird in Langs-
und Querrichtung durch Spannglieder mit nachtriglichem Verbund vorgespannt. Die
Randbalken wurden in den Briickenquerschnitt integriert. Die Gesamtbriickenbreite
an der Oberseite setzt sich wie folgt zusammen: 0,7 m (Abstand vorgesehen fiir die
Betonleitwand) + 8,10 m Fahrbahn + 0,70 m (Abstand vorgesehen fiir die Leitschie-
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Abbildung 6.6: Anschluss der Schleppplatten an das Tragwerk

ne) = 9,50 m. Als Fahrbahnbelag iiber dem Spannbetontragwerk ist ein Asphaltbelag
mit einer Dicke von 5 cm vorgesehen. Das fiinffeldrige Objekt ist gemia ONORM EN
1991-2, nach Lastmodell 1 dimensioniert [Osterreichisches Normungsinstitut, 2004].
Das Tragwerk ist in Beton der Festigkeitsklasse C30/37 auszufiihren.

Beide Widerlager sind radial zur Strakenachse um 30° verdreht. Die Fundamente
der Widerlager werden bis zur Baugrubensicherungswand ausgefiihrt und vollflichig
im unverwitterten Fels gegriindet. Sie werden auf die im geologischen Gutachten fiir
den Standort des vorligendes Objektes festgesetzten Grenzwerte der Bodentragfa-
higkeit ausgelegt. Der Anschluss zum Erdbau wird durch Schleppplatten gebildet.
Als Ausfiihrungsvariante wurde nicht die konventionelle Variante mit der Lagerung
der Schleppplatte auf einer Konsole gewihlt. In diesem Fall werden die Schleppplat-
ten an das Tragwerk mit Hilfe einer Bewehrung aus Edelstahl angehéngt (siehe Abb.
6.6).

Um den Bogen bei der Einspannstelle nicht mit der Erde zu belasten, werden
die Widerlagerfliigel bergseits so ausgefiihrt, dass ein Abstand zwischen Fliigel und
Bogen entsteht. Somit ist der Schutz des Bogens erfiillt.

Die auf der Briicke anfallenden Oberflichenwésser werden durch die Lingsnei-
gung der Briicke abgeleitet und ins Geldnde abgefiihrt. Die Ausriistung der Briicke
enthélt an der Bergseite eine aufgediibelte Betonleitwand (Aufhaltestufe H2) mit
Gelanderkonstruktion. Die Geldinderhohe wurde mit 1,20 m iiber der Fahrbahn vor-
gesehen. An der Talseite der Briicke ist eine aufgediibelte Leitschiene mit Gitter
(Aufhaltestufe H1) vorgesehen.

6.3 Normative Anforderungen

6.3.1 Allgemeines

Briicken, die nach dem heutigen Kenntnisstand entworfen und gebaut werden, sollten
ohne wesentliche Umbau- und Verstarkungsmafsnahmen eine begrenzte Nutzungs-
dauer, z.B. 100 Jahre, aufweisen. Beziiglich der Nutzungsdauer der Briicken, sind
die Verkehrslasten von grofer Bedeutung. Die Entwicklung des Verkehrsaufkommens
wurde in den Normen bei der Festlegung der Verkehrslasten auf Grund wissenschaft-
licher Untersuchungen beriicksichtigt. Fiir die vorgesehene Nutzungsdauer sind auf
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einer Seite die Gebrauchseingenschaften zu erfiillen, und auf der anderen Seite ist ein
grofser Widerstand des Tragwerks gegeniiber Einwirkungen sicherzustellen. Mit den
Nachweisen der Tragfahigkeit, Gebrauchstauglichkeit und Dauerhaftigkeit werden
diese Anforderungen erfiillt.

6.3.2 Tragsicherheit

Bei der Bemessung von Betonbriicken wird nachgewiesen, dass fiir die gewéhlten
Querschnittsabmessungen und die gewihlte Bewehrung eine ausreichende Sicher-
heit gegen Versagen gegeben ist. Der Verlust der Tragfihigkeit ist gekennzeichnet
durch den Verlust der Lagesicherheit, das Versagen durch iiberméfige Verformungen
des Tragwerks, das Versagen durch iibermékige Verformungen des Baugrundes oder
Ermiidungsversagen. Fiir die Tragsicherheit sind im wesentlichen die Einwirkungen
infolge duferen Lasten, Zwangsbeanspruchungen und aufergewohnlichen Beanspru-
chungen relevant. Einwirkungen und Baustoffeigenschafften weisen jedoch Streuun-
gen auf, die bei der Bemessung durch Teilsicherheitsbeiwerten beriicksichtigt werden.

Die Risse und die Verformungen sind im Grenzzustand der Tragfdhigkeit d.h.
kurz vor dem Verlust der Standsicherheit nicht von grofler Bedeutung. Beim Nach-
weis der Tragsicherheit konnen somit mit der Plastizitdtstheorie Tragwerksreserven
beriicksichtigt werden. Durch die Bildung von plastischen Gelenken kann auch der
systemabhingige Widerstand ausgeschopft werden. Eine weitere Erhohung der Las-
ten bewirkt dann das Versagen des Bauteils.

6.3.3 Gebrauchstauglichkeit

Im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit soll nachgewiesen werden, dass das Bau-
werk fiir die vorgesehene Nutzungsdauer planméfkig genutzt werden kann und das
Aussehen nicht beeintrichtigt wird. Durch die Begrenzung von Spannungen, Riss-
breiten und Verformungen sind die Nachweise der Gebrauchstauglichkeit erfiillt.
Ausserdem sind auch andere Gebrauchszustéinde, wie z.B. die Schwingungsanfil-
ligkeit oder die Wasserdichtigkeit zu untersuchen. Fiir die Nachweise der Gebrauch-
stauglichkeit betragen die Teilsicherheitsbeiwerte auf der Einwirkungs- und Wider-
standsseite im allgemeinen 1. Die Gebrauchstauglichkeit muss nicht immer durch
Nachweise erbracht werden. In vielen Fillen ist die Einhaltung von Konstruktions-
regeln ausreichend.

Wenn die Bemessung korrekt und sorgfiltig durchgefiihrt wird, sind infolge Last-
und Krafteinwirkung keine unzuléssigen Risse zu befiirchten. Die Rissbildung ist
meist auf Zwangsbeanspruchung zuriick zu fiihren.

6.3.4 Dauerhaftigkeit

Im Briickenbau bedeutet die Dauerhaftigkeit nach Menn und Kollegger [Mehlhorn,
2007|, dass die bei der Inbetriebnahme des Bauwerks vorhandene Tragsicherheit
und Gebrauchstauglichkeit bei periodischer Inspektion und Wartung wahrend der
vorgesehenen Nutzungsdauer ohne wesentlichen Verlust erhalten bleiben.



KAPITEL 6. ANWENDUNGSBEISPIEL 99

Die Dauerhaftigkeit der Betonbriicken wird hauptsachlich durch klimatische Ein-
wirkungen (Temperaturinderungen, Regen, Frost, Schnee etc.), durch Chloride (Salz-
wasser) und Sulfate gefdhrdet. Bei der Planung und Ausfiihrung miissen Mafnahmen
zur Sicherstellung der Dauerhaftigkeit auf die herrschenden Umgebungsbedingungen
angepasst werden. Die Normen enthalten im allgemeinen materialtechnische, kon-
struktive und ausfithrungstechnische Vorschriften. Zur Sicherung der Dauerhaftig-
keit sind auch folgende Mafsnahmen zu beriicksichtigen:

e Betontechnologische Mafsnahmen
e Herstellung und Verarbeitung

e Nachbehandlung

6.4 Bemessung der Egg-Grabenbriicke

6.4.1 Allgemeines

Die Bauarbeiten an der Egg-Grabenbriicke werden im Friihjahr 2009 beginnen.
Wie von der Briickenbauabteilung Salzburg verlangt, erfolgte die Bemessung der
Briicke mit den Einwirkungen nach Eurocode. Es wurden die Einzeleinwirkungen
aus Eigengewicht, Windlasten, Temperatureinwirkungen, aufergewéhnliche Einwir-
kungen und Verkehrslasten auf Briicken, die in der &sterreichischen Normen der
Reihe ONORM EN 1991 geregelt sind, beriicksichtigt.

Die mafgebenden Schnittgrofen fiir die Bemessung der Briicke ergeben sich aus
verdnderlichen Einwirkungen aus dem Strakenverkehr. Das Lastmodell 1 (LM1), das
die vertikalen Lasten infolge Verkehr wiedergibt, wurde verwendet. Eine Belastung
infolge Sonderfahrzeuge wurde nicht beriicksichtigt. Das Lastmodell 1 deckt die Ein-
fliisse eines Sonderfahrzeuges bis zu 600 kN ab. Die Einzelheiten des Lastmodells 1
sind in der Abbildung 6.7 dargestellt. Die gesamte Fahrbahnfliche wird in einzelne
parallel zu einer Fahrbahnseite verlaufende Fahrstreifen und die Restfliche einge-
teilt. Die Fahrbahn hat eine Gesamtbreite von 8,1 m und somit ergeben sich zwei
Fahrstreifen je 3 m. Die Lage der einzelnen Fahrstreifen wird so ausgewihlt, dass
sich fiir den untersuchten Bauteil die ungiinstigste Beanspruchung ergibt. Mit der
Nummer 1 ist der ungiinstig wirkende Fahrstreifen bezeichnet.

Bei der Briicke wirkt auf jedem Fahrstreifen die Gleichglast g. In der Regel wirkt
die Doppelachse (TS) nur auf Fahrstreifen 1 bis 3. In unserem Fall gehen sich zwei
Fahrstreifen aus. Die Gleichlast ¢ wirkt auch im Bereich der Doppelachse. Die in der
Norm angegebenen charakteristischen Werte der Gleichlast ¢;, und der Doppelachse
Qi einschlieflich ihrer dynamischen Vergroferungsfaktoren sind in der Tabelle 6.1
aufgelistet.

Die Briicke wurde mit dem Programm SCIA.ESA PT [Nemetschek-Scia|] anhand
eines 3D Modells berechnet (siche Abb. 6.8). Das 3D Modell entspricht der tatséch-
lichen Geometrie der Briicke. Lediglich die Querneigung wurde vernachlissigt. Um
die Berechnungsergebnisse zu iiberpriifen, wurde noch eine Berechnung an einem
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Abbildung 6.7: Lastmodell 1

Tabelle 6.1: Lastmodell 1: charakteristische Werte

Stellung Doppelachse TS | Gleichméfig verteilte Last
Achslast Q1 (kN) ¢, (oder g,1) (kN/m?)
Fahrstreifen 1 300 9
Fahrstreifen 2 200 2,5
Fahrstreifen 3 100 2,5
Andere Fahrstreifen - 2,5
Verbleibende Restflache ¢, - 2,5

Abbildung 6.8: 3D Modell der Briicke

100
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1m Streifen der Briicke mit einem Stabwerkprogramm durchgefiihrt. Die nachfol-
genden Darstellungen geben eine Uberblick {iber die bemessenen Bauteile, wie z.B.
die Fahrbahnplatte, die Wandscheiben und den Bogen.

6.4.2 Fahrbahnplatte

Fiir die Gewahrleistung der Tragsicherheit und Gebrauchstauglichkeit, wird die
Fahrbahnplatte in Lings- und Querrichtung vorgespannt. Es ist keine andere Be-
wehrung aus Betonstahl vorhanden. Die Bewehrung fiir die Randeinfassung, die Ein-
leitungsbereiche der Vorspannkraft (Spaltzug) werden in Edelstahl ausgefiihrt. Es
werden Spannglieder 07-150 (A, = 1050 mm?) mit einer Spannstahlgiite 1570,/1770
verwendet. Die Spannglieder liegen in Kunststoffhiillrohren PT PLUS und sind mit
Verankerungen des Typs CS 6-7 verankert. Die Verankerungen wurden mit Hilfe von
permanenten Ankerkappen aus Kunststoff vollstiandig geschlossen und die Hiillrohre
werden ausinjiziert.

Aus der ungiinstigsten Lastkombination ergibt sich die massgebende Stelle fiir
die Bemessung in Langsrichtung der Briicke. Die massgebende Stelle befindet sich im
vierten Feld der Briicke. Die Anzahl und die Durchfiihrung der Spannglieder wurde
so gewdhlt, dass der Nachweis der Dekompression an jeder Stelle der Briicke erfiillt
ist. Der Nachweis der Dekompression verlangt, dass alle Teile des Spanngliedes (inkl.
Hiillrohr) mindestens 25 mm tief im iiberdriickten Bereich liegen. Der Nachweis der
Dekompression wurde unter der haufigen Einwirkungskombination gefiihrt.

Haufige Kombination:

ZGk,j + P+ 11 Qri + Z%,i Qi

j>1 i>1

Die verénderliche Last ()1 ist als Verkehrslastgruppe zu sehen. Beim Lastmodell
1 sind folgende zwei Uberlagerungen der vertikalen und horizontalen Verkehrslasten
zu fiithren:

o Verkehrslastkombination 1

1,0-Doppelachsen auf den Fahrspuren + 1,0-Gleichlast auf den Fahrspuren

e Verkehrslastkombination 2

0,75-Doppelachsen auf den Fahrspuren -+ 0,4-Gleichlast auf den Fahrspuren +
1,0-Horizontallasten

Diese Verkehrslastkombinationen sind bei der Uberlagerung mit anderen Einwirkun-
gen (stidndige Lasten, Temperatur, Wind, ...) als charakteristische Einwirkung aus
Verkehr anzusehen. Bei der Kombination der verédnderlichen Einwirkungen aus Ver-
kehr mit anderen verénderlichen Einwirkungen, ist jede Verkehrslastkombination als
eine einzelne verdnderliche Einwirkung zu behandeln.

Die Verkehrslastgruppe mit Verkehrslastkombination 1 ist massgebend. Das mass-
gebende Moment fiir den Nachweis der Dekompression ergibt sich infolge Einwirkun-
gen aus allen stindigen Lasten, aus der Verkehrslastgruppe und aus Temperatur.
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(a) in Langsrichtung

(b) in Querrichtung

Abbildung 6.9: Momentenverlauf unter hiufiger Einwirkungskombination

Der Beiwerte 11, betrdgt fiir Doppelachse 0,75 und fiir gleichméfig verteilte Last
Y11 = 0,4. Der Beiwert 15 ist fiir die Einwirkung aus Temperatur 0,5.

In gleicher Weise wurde die massgebende Stelle fiir den Nachweis der Dekompres-
sion in Querrichtung der Briicke ermittelt. In Abbildung 6.9 sind die Verldufe der
Momente unter der hdufigen Einwirkungskombination in Lings- und Querrichtung
der Briicke dargestellt.

Um eine optimale Spanngliedfiihrung zu finden, wurden mehrere Varianten un-
tersucht. Letztendlich hat man sich fiir eine zentrische Vorspannung in beiden Rich-
tungen der Briicke entschieden. Somit ist der (Querschnitt der Briicke immer zen-
trisch iiberdriickt. In Langsrichtung wurden zwei iibereinanderliegende Spannglieder
gewdhlt, die am dufseren Rand des Querschnittes verlaufen. Insgesammt wurden 15
solcher Reihen eingesetzt, die in einem Abstand von 0,63 m voneinander entfernt
sind. In Querrichtung der Briicke wurden die Spannglieder zentrisch angeordnet. Der
Abstand zwischen den Querspanngliedern ist bergseitig 0,5 m und talseitig 0,54 m.
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Abbildung 6.10: Spanngliedfiihrung

Die gewihlte Spanngliedfithrung kann der Abbildung 6.10 entnommen werden.

Da die Léngsspannglieder eine Lange von iiber 50 m aufweisen und im Grundriss
gekriimmt sind, treten sehr grofte Reibungsverluste auf. Um diese Verluste zu redu-
zieren, werden die Lingsspannglieder von beiden Seiten vorgespannt. Hingegen sind
bei den Querspanngliedern die Keilschlupfverluste massgebend. Weil die Spannglie-
der kurz sind (zwischen 9,1-11,3 m), wirkt sich der Keilschlupf in diesem Fall auf die
Dehnungen des gesamten Spanngliedes aus. Sie werden auf ein héheres Lastniveau,
das den Wert der maximalen zuldssigen Vorspannkraft nicht {iberschreitet, von einer
Seite vorgespannt.

Ein anderer Nachweis der Gebrauchstauglichkeit ist die Begrenzung der Rissbrei-
ten. Das Ziel der Bemessung ist die Begrenzung der Rissbreite um die Gebrauch-
stauglichkeit und Dauerhaftigkeit nicht zu beeintrichtigen. In Bauteilen, die durch
Zugspannungen aus indirekten Einwirkungen (Zwang) beansprucht werden, muss
eine Mindestbewehrung eingelegt werden, die eine ausreichende Begrenzung der aus
Zwang entstehenden Rissbreiten gewéhrleisten. Die Beeinflussung der Dauerhaftig-
keit von Bauteilen aus Spannbeton durch Rissbildung kann mafgebend sein. Bei
Bauteilen aus Spannbeton wird keine Mindestbewehrung in den Querschnitten be-
notigt, wenn unter charakteristischen Einwirkungskombination und der charakteris-
tischen Vorspannung der Beton gedriickt oder der absolute Wert der Betonzugspan-
nung weniger als o, betrégt. Der empfohlene Wert betragt focrr. fereff = fotm =
2,9 N/mm? (EN 1992-1-1).
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Charakteristische Kombination:

ZGk,j + Py + Qr1 + Zwo,i Qi

j>1 i>1

Der Nachweis wurde bei der Briicke an der massgebenden Stelle erfiillt und somit
enthilt die Briicke keine Mindestbewehrung aus Betonstahl.

Fiir die Nachweise im Grenzzustand der Tragfihigkeit wurden gleichzeitig auf-
tretende stindige, verdinderliche und aufergewohnliche Einwirkungen festgelegt. Es
werden nach den Bemessungssituationen drei Einwirkungskombinationen unterschie-
den.

Standige und voriibergehende Bemessungssituation:

ZVGJ “Grj+ Pet+7g1 - Qra + ZVQ,z’ Yo, Qrii

>1 i>1

Aufergewohnliche Bemessungssituation:

ZWGA,J' G+ AP+ Ag+ Y11 - Qra + Z%,i Qi

j>1 i>1
Erdbeben:

> G+ Petm-Apat Y Wi Qua

j>1 i>1

Die Briicke liegt in der Erdbebenzone 1 und die Referenzbodenbeschleunigung
agr betrigt fiir den Standort 0,41 m/sg. Es liegt der Fall “geringe Seismizitét” vor.
Die Ergebnisse aus der Berechnung zeigen, dass die Lastkombination fiir die Beme-
sungssituation bei Erdbeben nicht massgebend fiir die Bemessung der Briicke ist.
Die massgebenden Schnittgrofen fiir die Bemessung der Briicke ergeben sich infolge
der Grundkombination.

Bei der Biegebemessung wurde nachgewiesen, dass das Widerstandsmoment Mg,
der Fahrbahnplatte grofer als das Moment Mg, infolge der massgebenden Einwir-
kungskombination ist. Der Tragsicherheitsnachweis wird nur durch Vorspannung
gewahrleistet und es ist keine andere Bewehrung aus Betonstahl notwendig.

Der Nachweis der Querkrafttragfihigkeit erfolgte durch die Gegeniiberstellung
von einwirkender Querkraft Vg, und dem Querkraftwiderstand Vg4 im massgebenden
Querschnitt. Die ohne Querkraftbewehrung aufnehmbare Querkraft Vg, ist grofser
als die einwirkende Querkraft Vg, und somit enthélt die Briicke keine Biigel.

6.4.3 Bogen

Ein anderes Ziel beim Entwurf der Briicke war den Bogen unbewehrt auszufiihren.
Durch die Bogenform sollten im gesamten Bogenquerschnitt statisch nur Druck-
spannungen auftreten. Da die Belastung infolge der Verkehrslast nach Lastmodell 1
sehr grof ist, entstehen im Bogen auch Zugspannungen. Aus diesem Grund wurde
es notwendig, den Bogen mit einer Bewehrung aus Betonstahl zu bewehren. Die
massgebende Stelle fiir die Bemessung des Bogens befindet sich im Auflagerbereich.
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(a) Normalkraft

(b) Biegemoment

Abbildung 6.11: Schnittgrofen des Bogens im Auflagerbereich
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In Abbildung 6.11 sind die Verldufe der Normalkraft und des Biegemoments im
Auflagerbereich des Bogens beim nérdlichen Widerlager dargestellt.

Beim Tragsicherheitsnachweis wurde die Lingsbewehrung im Auflagerbereich be-
stimmt. Die erforderliche Lingsbewehrung A;..; betrigt 19,2 cm?/m je Seite. Bei
der Gebrauchstauglichkeit muss nachgewiesen werden, dass die Betondruckspannun-
gen unter der charakteristischen Einwirkungskombination kleiner oder gleich 0,6- f.x
bleiben. Um die Betondruckspannungen auf den Wert 0,6 - f = 18 N/mm? be-
grenzen zu kénnen, wurde die Bewehrungsmenge im Auflagerbereich erhoht. Aus
diesem Grund befindet sich in diesem Bereich eine Bewehrungsfliche A ., von
47,12cem? /m (030/15) je Seite. In den restlichen Bereichen des Bogens ist die Min-
destbewehrung Aj i, massgebend. Die gewihlte Bewehrung betrigt 5,65cm?/m
(?12/20) je Seite. In Querrichtung des Bogens betréigt die Querbewehrung mehr als
20% des Langsbewehrung.

Der Bogen enthilt keine Querkraftbewehrung, da nachgewiesen wurde, dass der
Querkraftwiderstand des Querschnittes Vg, grofer als die einwirkende Querkraft
VEgq ist. Die Anschlussbewehrung zwischen dem Bogen und den Wandscheiben be-
steht aus Edelstahlbewehrung.

6.4.4 Wandscheiben

Die zwei Wandscheiben, die den Bogen mit der Fahrbahnplatte verbinden, weisen
eine Linge von 3,25 m bzw. 3,7 m auf und haben eine Stiarke von 16 cm. Bei der
Berechnung wurde angenommen, dass die Wandscheiben biegesteif mit dem Bogen
und der Fahrbahnplatte verbunden sind. Bei der Beriicksichtigung der Zwangungen
zwischen der Fahrbahnplatte und den aussteifenden Wandscheiben entstehen in den
Wandscheiben neben den Normalkréften auch Biegemomente. Mit diesen Schnittgro-
fsen wurde fiir den entstandenen Zugkeil die erforderliche Biegebewehrung gewéhlt.
Die gewihlte Bewehrung fiir die Wandscheiben betréigt in Langsrichtung ¥12/10
und in Querrichtung ¥10/15 und besteht aus Edelstahl. Die Biegemomente, die
aus der Berechnung folgen, kénnen sich eigentlich nicht einstellen. Der Querschnitt
wiirde schon vorher reissen und die Biegesteifigkeit des Querschnittes sinkt ab.

6.5 Zusammenfassung

Vorgespannte Briicken ohne Bewehrung aus Betonstahl sind imstande die Tragfa-
higkeit und die Gebrauchstauglichkeit zu gewahrleisten. Die auftretenden Zugspan-
nungen werden nur von den Spanngliedern im Verbund {ibernommen. Die Dauer-
haftigkeit der Briicke ist, wenn die Korrosion der Bewehrung, die die Lebensdauer
des Bauwerks bisher bestimmt, verhindert wird, nur von der Dauerhaftigkeit des
Betons abhéngig. Die erwartete Nutzungsdauer der Egg-Grabenbriicke kann mit
den Betonbriicken der Romerzeit verglichen werden, die noch heute in Verwendung
sind. Bei diesen vorgespannten Briicken mit Spanngliedern im Verbund, die kom-
plett in Kunststofthiillrohren “verpackt” sind, ist keine zuséitzliche Bewehrung aus
Betonstahl notwendig. Die Spannglieder sind sehr gut geschiitzt und somit nicht an-
fallig fiir Korrosion. Diese Idee stellt eine neue Perspektive fiir den Bau dauerhafter
Briicken dar und ist anwendbar fiir kleine und mittlere Briicken.
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Die Strasse im Grofarltal ist eine Bergstrasse in einer Seehéhe von 600 m. Die
entworfene Egg-Grabenbriicke ist eine Stabbogenbriicke, die die Vorteile des beste-
henden felsigen Untergrunds ausniitzt. Die entstehenden Schubkréfte des Bogens
werden durch den Baugrund iibernommen und somit kann die erforderliche Menge
des Betons fiir den Bau der Briicke reduziert werden. Andere Ersparnisse, die beim
Bau der Briicke entstehen, sind auf der Materialseite zu sehen, wie z.B. durch das
Weglassen der Bewehrung aus Betonstahl und der Abdichtung.

Wenn man die zukiinftigen Ersparnisse beim Betrieb und der Erhaltung betrach-
tet, zeigt die Egg-Grabenbriicke ein hoheres wirtschaftliches Verhalten im Vergleich
zu den konventionell gebauten Betonbriicken auf.

In den folgenden Abbildungen ist eine Visualisierung der Briicke dargestellt.
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(a) Ansicht der Strasse von oben (b) Briicke in den Egg-Graben

(¢) Ansich von vorne (d) Ansicht von vorne - seitlich

(e) Ansicht von hinten (f) Ansicht von hinten - seitlich

Abbildung 6.12: Egg-Grabenbriicke



Kapitel 7

Schlussfolgerungen und Ausblick

7.1 Schlussfolgerungen

Die vorliegende Arbeit beschéftigt sich im ersten Teil mit der Optimierung des
Zugtragverhaltens von Beton durch Beigabe von Verstirkungselementen. Von al-
len entwickelten Typen sind die Verstarkungselemente des Typs 1 und 2 am viel
versprechendsten. Bei den Probekorpern mit mitteldicht und dicht geschlichteten
Verstarkungselementen (PK3, PK4, PK6, PK7) konnte sowohl eine Kraftsteigerung
nach dem Erstriss, als auch ein duktiles Materialverhalten erreicht werden. Dieser
Beton ist in der Lage die auftretenden Zugspannungen auch nach der Erstrissbildung
zuverldssig zu iibernehmen, so dass bei Erstrissbildung das Versagen nicht eintritt.
Die Neuheit ist, dass die Nachrisszugfestigkeit hoher ist als die Erstrisszugfestigkeit.
Dies stellt einen wesentlichen Vorteil dieser Technologie im Gegensatz zu Faserbeton
dar. Bei dieser Technologie entsteht ein duktiles Materialverhalten, bei Faserbeton
bleibt die Lokalisierung in einem Riss und die Fasern wirken lediglich als Rissbrem-
se, nicht als Rissverteilung. Ausserdem besitzt der Beton mit Verstirkungselementen
keinen korrosionsgefdhrdeten Stahl und somit kénnen Dauerhaftigkeitsprobleme ver-
mieden werden. Die entwickelten Elemente kénnen ihre volle Wirkung nur in einer
geschlichteten und damit mitteldichten oder dichten Anordnung innerhalb des Pro-
bekorpers voll entfalten. Die Ergebnisse und Erkentnisse der Versuche markieren
lediglich den ersten Schritt in dieser neuartigen Entwicklung. Es gibt zwar dhnli-
che Uberlegungen Verstirkungselemente im Grundbau einzusetzen, aber nicht im
Betonbau. Das langfristige Ziel kann nur sein, die Elemente soweit zu modifizieren,
dass sie der Betonmischung nur mehr beigemengt werden miissen und trotzdem das
in den Versuchen gezeigte Verhalten aufbringen.

Die im Kapitel 4 dargestellten Versuche zeigen, dass der Bau von vorgespannten
Betontragwerken auch ohne eine Bewehrung aus Betonstahl moglich ist. Die Vorteile
dieser Bauweise werden effizient in einigen Landern wie z.B. in den USA und Aus-
tralien genutzt. Wie bei den Probekorpern PK4 und PK5 im Kraft - Durchbiegungs-
diagramm zu erkennen ist, waren die Probekorper imstande grofse Durchbiegungen
beim Totalversagen zu erreichen. Die Rissbreiten bei den rechnerischen Nutzlas-
ten waren kleiner als 0,3 mm und somit im zulassigen Bereich. Beim Probekorper
PK4 wurde nur eine Vorspanung mit Verbund eingesetzt, jedoch ohne eine Beweh-
rung aus Betonstahl und beim Probekoérper PK5 wurde auch eine Vorspannung mit
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nachtriaglichem Verbund wiederum ohne eine konstruktive Bewehrung, jedoch mit
Stahlfasern verwendet. Im Vergleich mit den anderen gepriiften Probekorpern bleibt
festzustellen, dass die Spannbetonbauweise mit nachtréglichem Verbund und ohne
weitere konstruktive Bewehrung eine zuverléssige Bauweise darstellt. Diese Bauweise
ermoglicht es Betontragwerke effizienter und wirtschaftlicher zu bauen.

Briickentragwerke enthalten iiblicherweise eine Bewehrung aus Bewehrungsstahl.
Um diese Bewehrung zu schiitzen, wird der Aufbau aus Abdichtung und Fahrbahn-
belag notwendig. Bei Abdichtung und Fahrbahnbelag treten jedoch immer wieder
Schiden auf, die umgehend beseitigt werden miissen. Ausgehend von diesen Proble-
men und der o.g. Versuchsserie ist die Idee entstanden, Betonbriicken dauerhafter als
bisher zu bauen. Die Merkmale einer Briicke ohne korrosionsgefihrdete Bewehrung
sind im Kapitel 5 ausfiihrlich dargestellt. Derartige Briicken mit Spanngliedern mit
nachtraglichem Verbund haben die Vorspannbewehrung in Kunststofthiillrohren an-
geordnet. Sie sind sehr gut vor Korrosion geschiitzt und so kann die Oberflache des
Uberbaus frei von Isolation- und Abdichtschichten bleiben. Die Aufnahme der Belas-
tungen durch Eigengewicht und Verkehr und die Abdeckung von Beanspruchungen
aus Zwangseinwirkungen wird durch geeignete Querschnitts- und Langstrégeraus-
bildung der Briicke und durch eine geeignete Dimensionierung der Anzahl und Lage
der Spannglieder erreicht.

7.2 Ausblick

Die vorgeschlagene Technologie zum Bau von Briicken ohne Abdichtung und Fahr-
bahnbelag ist iiberzeugend, weil auf den Einsatz einer korrosionsgefidhrdeten Beweh-
rung aus Betonstahl verzichtet werden kann. Aus derzeitiger Sicht ist die vorgeschla-
gene Technologie besonders fiir Plattenbriicken (mit Lagern und Fahrbahniibergén-
gen) und fiir Rahmenbriicken (integrale Briicken ohne Lager und Fahrbahniibergén-
ge) geeignet. Weitere Berechnungen, numerische Simulationen und Versuche sollten
klaren fiir welche Spannweiten, fiir welche Querschnitte und fiir welche Tragwerks-
typen die vorgeschlagene Technologie zur Anwendung empfohlen werden kann. Das
Verhalten von statisch unbestimmten Briickentragwerken, bei denen durch Stiitzen-
senkungen und Temperaturbeanspruchungen Zwangsschnittgréfsen auftreten, soll in
Versuchen an Plattenstreifen angezeigt werden. Computersimulationen mit dreidi-
mensionalen finiten Elemente Berechnungen sollen zur Sicherheit durchgefiihrt wer-
den, um aufzuzeigen, dass alle wesentlichen Effekte auch mit den iiblichen bausta-
tischen Berechnungsmethoden erfakt werden konnen.

Spaltzugkrifte aus der Einleitung der Vorspannung und Verankerungskrifte zur
Einleitung der Anpralllast auf Riickhaltesysteme auf Briicken sind voraussichtlich
durch Bewehrung abzudecken. Es soll untersucht werden, ob auf diese Bewehrung
verzichtet werden kann (z.B. durch Uberdriicken durch orthogonale Vorspannung)
oder wie diese Bewehrung aus nicht korrosionsgefihrdetem Material (Edelstahlbe-
wehrung) minimiert werden kann.

Wenn auf einen Fahrbahnbelag verzichtet wird, kann die Fahrbahn aus Hochleis-
tungsbeton als oberen Teil der Tragkonstruktion ausgefiihrt werden. Weitere Unter-
suchungen zur Abklarung der Verbundeigenschaften zwischen Ober- und Unterbeton
mit und ohne optimiertem Bindemittel sollen durchgefiihrt werden. Es soll verifiziert
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werden, ob die Verarbeitungseigenschaften und die Dauerhaftigkeit der Betone, her-
gestellt mit optimiertem Bindemittel, die Eigenschaften von Betonen, hergestellt mit
herkémmlichen Bindemitteln und Zusatzstoffen, iibertreffen.
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