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Kurzfassung

Um den héher werdenden Anforderungen an immer weitgespannteren und schlankeren Decken
gerecht zu werden, kommt es im modernen Hochbau zum Einsatz von Verbundkonstruktionen. Mit
dem Ziel den dadurch resultierenden massiven Einsatz von Stahl und Beton entgegenzuwirken,
kam es in den letzten Jahren vermehrt zur Entwicklung von Verbundelementen aus Holz.
Im Zuge dieser Entwicklung werden in dieser Arbeit, im Rahmen eines ,,Sparkling Science*
Forschungsprojektes, Rippendeckenelemente in Hybridverbundbauweise, bestehend aus Holz,
Beton und Stahl, entwickelt und untersucht.

In vorausgehenden Untersuchungen des Institut fiir Architekturwissenschaften - Fachbereich
Tragwerksplanung und Ingenieurholzbau der TU Wien, wurden bereits Holz-Beton-Rippendeck-
enelemente in reiner Verbundbauweise untersucht und ausgewertet.

In Form einer Vorversuchsreihe wurden Abscherversuche mit verschiedenen Verbindungsmitteln
durchgefiihrt um die Tragfahigkeit der verschiedenen Beton-Stahl-Verbindungen und jene der
Holz-Beton-Verbindung, in Form von Kerven, zu ermitteln. Aufgrund dieser Ergebnisse war es
moglich, eine statische Modellierung in Form von dreidimensionalen FE-Modellen vorzunehmen
und in weiterer Folge auch ein leichter zu handhabendes Stabwerksmodell zu entwickeln. Des
Weiteren wurde noch ein verkleinerter Tréger fiir eine Langzeitversuchsreihe modelliert.

Um die Anwendbarkeit dieser Modelle zu tiberpriifen wurde eine Biegeversuchsreihe durchge-
fithrt, welche ebenfalls der Ermittlung der Tragfahigkeit und des Bruchverhaltens diente. Anhand
der erhaltenen Versuchsergebnisse war es in weiterer Folge moglich, die im Vorfeld entwickelten
statischen Modelle zu iiberpriifen und gegebenenfalls anzupassen.

Aufgrund der beengten Platzverhéltnisse im Labor, musste ein verkleinerter Trager fiir den
Langzeitversuch, unter Beibehaltung der selben Normalspannungen wie im Originalmodell, entwi-
ckelt werden. Ziel dieses Versuches war es, das Durchbiegungsverhalten des Hybridverbundsystems
zu ermitteln. Um den Einfluss des Stahltragers auf das Langzeitverhalten feststellen zu kénnen,
wurde ein Trager mit Stahl und ein Vergleichstrager ohne Stahl hergestellt.

Auf Basis der Versuchsergebnisse und den angepassten statischen Modellen wurde in weiterer
Folge ein Nachweis der Tragfiahigkeit und Gebrauchstauglichkeit laut Norm gefiihrt. Das Ziel
bestand darin, die Anwendbarkeit des Deckenelements im konventionellen Hochbau aufzuzeigen

und eine Optimierung des Querschnittes vorzunehmen.






Abstract

To fulfil the increasing requirements of wide span and slim slabs it comes to an concentrated
application of composite construction in modern engineering. With the intention to reduce the
massive application of steel and concrete it came to a development of composite construction
from timber in the last years. In the course of this processing ribbed slabs in hybrid composite
construction (timber, concrete and steel), in the scope of the "Sparkling Science" research project,
will be developed and analysed.

In further tests, which took place at the Institute of Architectural Science - Department
of Structural Design and Timber Engineering, Timber-Concrete-Ripped-Slabs in composite
construction were already analysed and evaluated.

In terms of pilot test series there were performed shear experiments with different fasteners to
determine the load capacity of different Concrete-Steel-Joints and Timber-Concrete-Joints, which
were designed as grooves. Because of this results it was possible to generate static models in
terms of a three-dimensional FE-Model and an easier to handle framework model. Furthermore
there were created a smaller beam for a long term test series.

To test the practicality of the static models a bending test series was performed, which was
attended to determine the load capacity and the fracture behaviour. With the help of these tests
it was possible to check and if necessary adapt the previously designed static models.

Because of the restricted space in the labour a smaller beam for a long term series, under
retention of the same axial stress as in the original model, had to be created. The purpose of this
test was to determine the bending behaviour of the Hybrid-Composite-Construction. To find out
the influence of the steel beam on the long term behaviour, there were created one beam with
and one without steel.

On the basis of the test results and the adapted static models there were checked the ultimate
limit state and the serviceability of the system. The purpose of these tests was to point out
the practicality of the slab element in the conventional engineering and to optimize the cross

sections.
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Kapitel 1
Einleitung

Diese Diplomarbeit ist Teil des Sparkling Science Forschungsprojektes Vorgefertigte Rippendecken-
systeme in Hybridverbundbauweise (Holz-Stahl-Beton) des Instituts fiir Architekturwissenschaften,
Tragwerksplanung und Ingenieurholzbau (ITT) der Technischen Universitdt Wien in Kooperation
mit der Camillo Sitte Lehranstalt.

1.1 Fragestellung

In dieser Arbeit wird das Tragverhalten, sowie das Langzeitverhalten von Rippendecken in
Hybridverbundweise untersucht. Hierfiir werden die am Institut fiir Architekturwissenschaften,
Tragwerksplanung und Ingenieurholzbau entwickelten Tréager verwendet.

Um eine bauliche Nutzung dieser Trager zu ermdglichen, ist es erforderlich die aus Versuchen
gewonnenen Ergebnisse realistisch in numerischen Modellen abzubilden, sowie die Wirkung der

Verbundmittel sinnvoll zu modellieren.

1.2 Methodik

Zur Bestimmung der Figenschaften der Rippendecken werden die Versuche in zwei Schritte
unterteilt.

Im ersten Schritt wurden im Vorfeld Abscherversuche zur Bestimmung des besten Verbund-
mittels durchgefiihrt. Der zweite Schritt besteht in kurzzeitigen Vier-Punkt-Biegeversuchen der
Trager in der entwickelten Dimension, sowie aus einem Langzeitversuch zur Bestimmung des
Kriech- bzw. Schwindverhaltens.

Im Zuge dieser Versuche soll das globale statische Verhalten der Trager analysiert werden. Dar-
iiber hinaus soll das Verhalten der gewdhlten Verbundmittel sowie das Verhalten der Verbundfuge
aufgezeigt werden.

Die aus den Abscherversuchen und vollmafistdblichen Biegeversuchen erhaltenen Ergebnisse
werden genutzt, um die vorhandenen numerischen Modelle anzupassen und gegebenenfalls zu

erweitern.



Kapitel 2
Stand der Technik im modernen Holzbau

Aufgrund der Entwicklung, dass 80% der Bevolkerung Europas in Stddten von mindestens
10.000 Einwohnern lebt und der dadurch immer beengteren Platzverhéltnisse in modernen
Grofistadten entstand in den letzten Jahrzehnten ein immer stirker werdender Trend zum Bau
von Hochh&usern.

Der momentane Stand zeigt jedoch, dass im Bereich des stddtischen Baus der Grofiteil der
verbauten Masse aus nicht nachwachsenden Rohstoffen, wie z.B. Stahl oder Beton besteht. Um
dieser Entwicklung entgegen zu wirken, gab es in den letzten Jahren mehrere Forschungsprojekte
zur Entwicklung von mehrgeschossigen Holzbauwerken, darunter auch das Forschungsprojekt §+
des Bundesministeriums fiir Verkehr, Technologie und Innovation (BMVTI) [27].

Der Vorteil der Holzbauweise, vor allem im urbanen Bereich, zeichnet sich durch folgende
Faktoren aus [27]:

Vorfertigung Die Moglichkeit Holzbauteile, dhnlich wie Betonfertigteile, vorfertigen zu lassen,

erlaubt kiirzere und somit effizientere Baustellen.

Flexibilitat Holzbauten bieten die Moglichkeit, sich verhaltnisméfig einfach umbauen zu lassen,

wenn dies z.B. eine gednderte Nutzung des Gebdudes erfordert.

Okologische Bilanz Der Vorteil von Holz gegeniiber Baustoffen wie Stahl oder Beton ist, dass
dieser COs-Neutral ist.

Aufgrund dieser Vorteile und vor allem um eine Alternative zu klassischen Stahlbetonbauten

darzustellen, kam es in den letzten Jahren vermehrt zum Bau von Holzhochhausern.

2.1 Gangige mehrgeschossige Gebdude in Holzbauweise

Infolge der gewonnenen Ergebnisse der Forschungsprojekte werden momentan eine Vielzahl von
mehrgeschossigen Holzbauten verwirklicht. Die beiden bekanntesten 6sterreichischen Holzbau-
werke sind der 2012 errichtete Life Cycle Tower One (LCT ONE) in Dornbirn, Vorarlberg und
das HoHo Wien in der Seestadt Aspern, welches sich zurzeit im Bau befindet und Ende 2018
fertiggestellt werden soll [33].

Der LCT ONE stellt das erste achtgeschossige Holz-Bauwerk Osterreichs dar und ist somit
ebenfalls das erste Gebdude an der Hochhausgrenze. Entgegen des Forschungsprojekts LCT wurde
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der Stiegenhauskern in Ortbeton anstelle von Holz ausgefiithrt. Grund fiir den Bau aus Beton
sind die gesetzlichen Vorschriften beziiglich des Brandschutzes in Osterreich. Das Deckensystem
des LCT ONE wurde als Holz-Beton-Verbundrippendecke ausgefiihrt, welche als Fertigteile zur
Ausfithrung kamen. Der Verbund der einzelnen Schichten wird iiber Schrauben und Schubkerven
hergestellt [6]. Abb. 2.1 zeigt den Aufbau der Verbunddecke des LCT.

(a) Langschnitt der Decke (b) Querschnitt der Decke

Abb. 2.1: Detail der Holz-Beton-Verbundrippendecke des LCT ONE [6]

Ein weiteres Beispiel fiir ein Holzhochhaus ist das HoHo in Wien. Dieses Hochhaus befindet
sich momentan noch im Bau und wird eine Hohe von 84 m erreichen. Die in diesem Projekt
realisierte Holz-Beton-Verbunddecke setzt sich aus einer CLT-Platte mit einer oberen Schicht

aus Beton zusammen, wie in Abb. 2.2 ersichtlich [42].

Abb. 2.2: Deckenaufbau des HoHo-Wien, [42]

Ein Projekt, welches in Kanada umgesetzt wurde, ist das Studentenwohnheim der University of
Britisch Columbia, genannt UBC Brock Commons. Es ist das momentan hdchste Holzhochhaus
der Welt mit einer Hohe von 53 Meter. Das Fundament, Erdgeschoss sowie das Stiegenhaus als aus-
steifender Kern sind in Stahlbetonbauweise ausgefiihrt. Das Bauwerk ist in einer Skelettbauweise
realisiert, wobei die Stiitzen aus Brettschichtholztriagern und die Decken aus Brettsperrholzele-
menten bestehen. Die Stiitzen und die Decken werden {iber Stahlverbinder miteinander verbunden
[33]. In Abb. 2.3 ist dieses System veranschaulicht.
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Abb. 2.3: Stiitzen und Deckenverbindung des UBC Brock Commons, [3]

Zur Zeit werden weltweit noch zahlreiche andere Holzhochhéuser gebaut. Dabei werden wie bei
den genannten Beispielen die verschiedensten Tragsysteme bzw. Deckensysteme verwendet. Diese
reichen von reinen Holzdecken bis hin zu Verbunddecken oder auch reinen Stahlbetondecken.

Auch das System der Decken geht von reinen Plattendecken bis hin zu Rippenplattendecken.

2.2 Verwendete Deckensysteme im Holzbau

Wie schon in den vorherigen Kapitel erwéahnt, hat sich in den letzten Jahren ein Trend in Richtung
Ressourcenschonung und nachhaltiges Bauen entwickelt. Aufgrund dieser Entwicklung kam es in
den letzten Jahren auch vermehrt zum Bau von Holzdecken im mehrgeschossigen Hausbau. In
[32] werden mehrere Vor- bzw. Nachteile von Holzdecken angefiihrt:
o Vorteile

— trockener Einbau

— geringes Gewicht

— einfache Fiigetechnik

— geringer Primérenergieeinsatz

o Nachteile
— Schwingungsanfilligkeit
— keine oder nur bedingt aussteifende Wirkung des Bauwerks
— empfindlich gegeniiber Feuchtigkeit
— Faulnis, Pilzbefall und Holzschéadlinge

2.2.1 Klassische Holzdecken

Fiir den Bau von traditionellen Holzdecken wurden Vollholzquerschnitte verwendet, welche

zusehends durch Materialien wie Brettschichtholz, Brettsperrholz, OSB-Flachpressplatte usw.
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ersetzt werden. Aus den genannten Materialien lassen sich verschiedenste Deckensysteme herstel-
len, welche auf mehrere Arten gegliedert werden konnen. Eine Art der Aufteilung wird in [32]

beschrieben.

e Decken mit aufgelésten Tragsystemen

— Decken aus Tragbalken (Holzbalkendecken, Tramdecken, Fehltramdecken, Tramtraver-

sendecken )

— Decken in Tafelbauweise

¢ Decken mit massivem Querschnitt
— mit Quertragwirkung (Decken aus Brettsperrholzplatten)

— mit geringer Quertragwirkung (Dippelbaumdecke, Hohlkastentrigerdecke)

Decken mit aufgelosten Tragsystem - Holzbalkendecken

Holzbalkendecken bestehen aus mehreren Trégern aus Vollholz oder Brettschichttréagern, welche
in einem definiertem Abstand zueinander verlegt werden. Die Hohlrdume zwischen den einzelnen
Trégern und der oberen Sturzschalung werden in der Regel mit DaAmmung ausgefiillt, um einen
besseren Trittschall- und Warmeschutz zu gewahrleisten. Die Holzbalkendecke stellt eine alte
Form der Holzdecke dar, welche vor allem in der Griinderzeit in Form von Tramdecken verbaut
wurde. Der Nachteil dieses Deckentyps ist unter anderem die groBe Konstruktionshohe [32]. Abb.
2.4 zeigt den Aufbau einer Holzbalkendecke.

Abb. 2.4: Aufbau einer Holzbalkendecke, [32]

Massivholzdecken

Der Unterschied zu aufgelosten Tragsystemen besteht darin, dass diese Decken in Form von
vorgefertigten Platten auf der Baustelle eingebaut werden. Die Platten werden meist aus den
schlecht nutzbaren Randzonen der Nadelholz-Stamme hergestellt. Hierfiir werden mehrere dieser
Schichten zu Brettsperrholzplatten oder zu Brettstapelplatten zusammen geleimt, um ein opti-
males Festigkeits- bzw. Tragverhalten zu erreichen. Mehrlagig verleimte OSB-Platten kommen
ebenfalls als Massivholzdecken zum Einsatz. Der grofie Vorteil dieses Deckentyps ist, dass die
Platten eine hohere Elementsteifigkeit im Vergleich zu aufgelosten Systemen aufweisen. Abb. 2.5

zeigt den Querschnitt einer Massivholzdecke in Brettsperrholz-Ausfiihrung [32].



6 2 Stand der Technik im modernen Holzbau

Abb. 2.5: Aufbau einer Brettsperrholzdecke, [32]

2.2.2 Verbunddecken

Um den immer grofier werdenden Anforderungen nach schlanken und weitgespannten Decken
gerecht zu werden, kommt es auch im Holzbau vermehrt zum Einsatz von Verbunddecken. Ver-
bundquerschnitte zeichnen sich durch den Einsatz von mindestens zwei miteinander kraftschliissig
verbundenen Materialien aus. Der erste Einsatz von Verbundlosungen im Holzbau waren einfache
Holz-Holz-Verbindungen, welche z.B. in Form von verdiibelten Balken ihren Gebrauch fanden.
Auch moderne geklebte Holzwerkstoffe wie Brettsperrholzplatten oder Brettschichtholztrager
sind dem modernen Verbundbau zuzuordnen. Griinde fiir den Bau von Verbundkonstruktionen

kénnen laut [32] folgende sein:

o optimale Ausnutzung der einzelnen Materialeigenschaften (Druckfestigkeit, Zugfestigkeit,
etc.)

e Erhohung der Tragfihigkeit sowie Gebrauchstauglichkeit bestehender Konstruktionen
e Sanierung beschadigter Konstruktionen

o Erleichterung des Bauablaufs

Eine heutige géngige Anwendungsmethode des Verbundbaus ist der Holz-Beton-Verbundbau.
Er erlangte zunéchst im Bereich der Altbausanierung einen grofien Anwendungsbereich. Durch
den Einsatz von Beton war es moglich, die Steifigkeit, Durchbiegung und Schwingung alter
Holzdecken zu verbessern.

Auch in modernen Holzbauten (siehe Kapitel 2.1) kommt es vermehrt zum Einsatz von Holz-
Beton-Verbunddecken, da diese schlanke und weitgespannte Querschnitte ermoglichen. Abb. 2.6
zeigt ein Beispiel fiir den Aufbau einer Verbunddecke. Die Vorteile von Verbundkonstruktionen
sind laut [32]:

Verwendung von Beton in der Druckzone und Holz in der Biegezugzone

Hohe Biegesteifigkeit der Gesamtkonstruktion

Tragwirkung als Scheibe

Geringere Schwingungsanfélligkeit als eine reine Holzdecke
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e Verbesserung des Brandschutzes

Zur Aufnahme der auftretenden Scherkréfte in der Verbundfuge werden in der Regel Ver-
bindungsmittel eingebracht. Géngige Verbundmittel sind unter anderem Nagel, Schrauben,

Nagelplatten, Diibel oder Speziallosungen [32].

Abb. 2.6: Beispiel einer Holz-Beton-Verbunddecke, [32]



Kapitel 3

Verbundtheorie

3.1 Tragverhalten von Verbundquerschnitten

Verbundquerschnitte bestehen aus zwei oder mehreren Teilquerschnitten. Diese einzelnen Quer-
schnitte kénnen aus unterschiedlichen, jedoch auch aus dem selben Material bestehen. Die Idee
des Verbundbaus besteht darin, die verschiedenen Baustoffe so zu platzieren, dass ihre Festigkeits-
eigenschaften optimal ausgenutzt werden (z.B. Stahl in der Zugzone, Beton in der Druckzone)
[31].

Anhand der jeweiligen Randbedingungen sowie der gewéhlten Verbundmittel wird das Verhalten
der Verbundfuge beeinflusst. In der Regel stellt sich aufgrund der Verbundmittel ein nachgiebiger
Verbund ein. Der optimale Fall wére ein komplett starrer Verbund, wohingegen kein Verbund

den schlechtesten Fall fiir einen Verbundquerschnitt darstellen wiirde [41].

Starrer Verbund bedeutet vollstandiges Zusammenwirken beider Werkstoffe ohne Schlupf (Rela-
tivverschiebung) in der Verbundfuge [17].

Nachgiebiger Verbund ist charakteristisch durch unvollstdndiges Zusammenwirken der beiden

Querschnitte und es kommt zu Schlupf in der Verbundfuge [17]

Kein Verbund zeichnet sich dadurch aus, dass sich beide Teilquerschnitte weiterhin wie Einzel-

querschnitte verhalten.

Beim starren sowie bei keinem Verbund wird das Ebenbleiben der Querschnitte gewéhrleistet,
die Bernoullihypothese bleibt gewahrt. Beim nachgiebigen Verbund kann das Aufrechterhalten
der Bernoullihypothese nicht mehr gewéhrleistet werden [41].

Ein Beispiel der genannten Verbundarten wird in Abb. 3.1 aufgezeigt.
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Abb. 3.1: Drei Arten des Verbundes inklusive Spannungsverteilung; A: Loser Verbund; B:
Nachgiebiger Verbund; C: Starrer Verbund [32]

3.2 Konzept der Hybridbauweise

Als Hybride Tragwerke werden gemischte Tragsysteme bezeichnet, welche sich aus zwei oder mehr
Einzeltragwerken zusammensetzen. Der Unterschied zur Verbundbauweise ergibt sich dadurch,
dass sich diese einzelnen Tragwerke nur gegenseitig erginzen und somit mehr leisten als die
jeweiligen Einzelelemente [2].

In [30, 35] werden hybride Tragwerke folgendermaflen beschrieben:

e Es besteht aus zwei oder mehr Finzeltragwerken, welche die Last gemeinsam tragen.
o Jedes Einzeltragwerk ist in der Lage, Lasten selbststéndig abzutragen.

e Die einzelnen Querschnitte weisen ein unterschiedliches Tragverhalten auf und behalten

auch in Kombination ihre charakteristischen Eigenschaften.

e Die Lastverteilung zwischen den Einzeltragwerken kann, z.b. durch Vorspannung, aktiv

beeinflusst werden.

Als Beispiel fiir Hybridquerschnitte seien die in Abb. 3.2 aufgezeigten Holz-Stahl-Querschnitte
angefiihrt.

Abb. 3.2: Beispiele fiir Stahl-Holz Hybridquerschnitte, [43]
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Damit die in Abb. 3.2 dargestellten Profile als Hybridquerschnitte gelten, ist darauf zu achten,
dass keine horizontalen Schubkréfte iibertragen werden. Aufgrund der Verbindung der beiden
Materialien Stahl und Holz mit Klebstoff wiirden Schubkréfte iibertragen werden und das System
wére somit ein Verbundquerschnitt. Durch punktuell angeordnete Schrauben bzw. Bolzen mit
geniigend Toleranz wiirden keine Schubkréfte iibertragen werden und das System wére somit ein
Hybridquerschnitt. [35]

3.3 Verbindungsmittel fiir den Holzverbundbau

Um das Verbundverhalten einer Konstruktion sicherzustellen, ist ein kraftschliissiger Verbund
zwischen Holz und Beton wichtig. Um diesen Verbund zu gewédhrleisten werden zahlreiche
Verbindungsmittel angeboten. Die Aufgabe dieser besteht im allgemeinen darin, auftretende
Langsschubkrifte zu iibertragen [26]. Des Weiteren werden iiber Verbindungsmittel die Kréfte in
die Betonplatte iibertragen, welche in der Regel bewehrt ist. Der Einbau einer Bewehrung hat den
Sinn, die Forderung der Mindestbewehrung zu wahren und eventuell vorhandene Spaltzugkréfte
an den Verbindungsmitteln aufzunehmen. Die Auswahl an Verbindungsmitteln ist grof8 und reicht
von stiftférmigen Verbindungsmitteln, wie Schrauben, Négel oder Diibel, bis hin zu flichigen
Verbindungsmitteln, wie Puzzleleisten oder Schubverbinder [32]. Die folgenden Kapitel sollen

einen Uberblick iber diese Verbundmittel verschaffen.

3.3.1 Stiftformige Verbindungsmittel

Prinzipiell konnen fiir den Holz-Beton-Verbundbau alle mechanischen Verbindungsmittel des
Holzbaus verwendet werden. Als stiftférmige Verbindungsmittel werden in der Regel Négel,
Schrauben, Klammern, Diibel usw. verwendet. Diese werden entweder senkrecht oder schrig zur
Kontaktfuge in den Holzquerschnitt eingebracht [18]. In Abb. 3.3 wird eine Auswahl an géngigen

stiftférmigen Verbindungsmittel aufgezeigt.

Abb. 3.3: Verschiedene Stiftformige Verbindungsmittel, [32]

Senkrecht angeordnete stiftférmige Verbindungsmittel
Die Tragfahigkeit eines Verbundquerschnitts mit senkrecht angeordneten stift{érmigen Verbin-
dungsmitteln wird mafigebend durch die Lochleibungsfestigkeit des Holzes bzw. des Betons

bestimmt. Um eine optimale Steifigkeit im Werkstoff zu erhalten, sollte der Beton direkt auf dem
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Holz aufliegen, damit diese direkt miteinander verbunden sind. Da auch der Beton mit steigender
Belastung die auftretenden Lochleibungskréifte an den Verbindungsmitteln nicht aufnehmen kann,
gilt ein Versagen durch Abscheren als ausgeschlossen, da in der Regel das Holz bzw. der Beton
vorher versagt. Voraussetzung fiir eine optimale Kraftiibertragung in der Verbundfuge ist, dass
das Verbindungsmittel optimal in den beiden Werkstoffen verankert ist.

Typische Schadensbilder sind z.B. das Auftreten von Spaltrissen bei unzureichender oder keiner
Spaltzugbewehrung und das Herausziehen des Verbindungsmittel bei zu schlechter Verankerung
[18].

Schrag angeordnete stiftformige Verbindungsmittel

Der Vorteil gegentiber einer senkrechten Anordnung der Verbindungsmittel ergibt sich daraus,
dass diese im Falle einer schrigen Anordnung eine geringere Biegesteifigkeit bendtigen. Ein
weiterer Vorteil liegt darin, dass die Verschiebungen der Teilquerschnitte im Gebrauchslastfall
geringer sind als jene von senkrecht angeordneten Verbindungsmitteln. Fiir einen schragen Einbau
eignen sich am besten Holzschrauben, da diese durch ihr Gewinde eine gute Verankerung im
Holz und durch ihren Schraubenkopf eine gute Verankerung im Beton gewéhrleisten. Auch bei
dieser Anordnung ist der Einbau einer zusitzlichen Bewehrung sinnvoll, um ein Ausbrechen
des Verbindungsmittels zu verhindern [18, 26]. Die Anordnungsméglichkeiten von stiftférmigen

Verbindungsmitteln sind Abb. 3.4 zu entnehmen.

Abb. 3.4: Anordnungsmoglichkeiten von stiftformigen Verbindungsmitteln, [1]

3.3.2 Formschliissige Verbindungsmittel - Kerven

Als Kerven werden formschliissige Verbindungen beschrieben, welche durch eine Ausfrasung im
Holzquerschnitt mit Beton gefiillt werden. Durch die Anwendung von Kerven kénnen schubstarre
Verbindungen hergestellt werden. Um allerdings ein Abheben der Betonplatte vom Holzquerschnitt
zu verhindern, werden in der Regel stiftformige Verbindungsmittel in die Kerve eingebracht. Der
Einsatz von flachigen Verbindungsmitteln in der Kerve ist ebenfalls moglich [18, 28].

Der grofie Vorteil von Kerven ist dadurch gegeben, dass diese mit sehr geringem Aufwand
hergestellt werden kénnen und somit eine unkomplizierte Verbindungsmethode darstellen. Die
Tragfahigkeit dieser Verbindung kann sehr einfach durch die Vergréfierung der Kerventiefe erhoht
werden. Durch das Auffiillen der Kerve mit Beton entsteht eine Verzahnung zwischen dem

Holzquerschnitt und der Betonplatte. Dadurch kénnen bei vertikaler Belastung Schubkréfte
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durch die Kerve in der Verbundfuge tibertragen werden. Diese entstandenen Schubkréifte werden
an den mit Druck beanspruchten Kervenflanken vom Beton in das Holz tibertragen [28]

Um jedoch eine optimale Ubertragung der Schubkriifte sicherzustellen, miissen laut [18]
einige Faktoren beriicksichtigt werden. Durch das Austrocknen des Betons kommt es zu einer
Verringerung des Betonvolumens in der Kerve. Daher kann es zum Abl6sen des Betons vom Holz
kommen und die Kraftiibertragung wird deshalb negativ beeinflusst. Um dies zu verhindern,
koénnen die Formen der Kerven angepasst werden oder der auftretende Anfangsschlupf mit Hilfe
von speziellen Anstrichen verringert werden, wie z.B. Bitumenanstrichen. Beim Einsatz von
Kerven empfiehlt es sich ebenfalls auf einen schwindarmen Beton zuriickzugreifen, da dieser bei
der Trocknung weniger Volumen verliert.

Das Trag- bzw. Verformungsverhalten wird jedoch noch von anderen Faktoren beeinflusst.
Wie in [28] beschrieben, haben Randbedingungen wie die Vorholzldnge, die Kerventiefe und die
verschiedenen Materialeigenschaften ebenfalls einen erheblichen Einfluss auf das Verhalten dieser

Verbindung. In Abb. 3.5 wird der Aufbau einer Kerve gezeigt.

Abb. 3.5: Prinzipieller Aufbau einer Kerve mit stiftformigen Verbindungsmittel, [28]

l,  Vorholzlange

lr ~ Kervenldnge

ty Kerventiefe

hyg Hohe des Holzes

hp Hohe des Betons

S Stiftférmiges Verbindungsmittel zur Sicherung gegen Abheben der Betonplatte
« Neigungswinkel der Kervenflanke

3.3.3 Flachige Verbindungsmittel

Zu den flachigen Verbindungsmitteln in der Holz-Beton-Verbundbauweise zahlt der HBV-
Schubverbinder. Dieses Verbindungsmittel wurde erstmals im Jahr 2000 auf der ,,World Conference
of Timber Engineering®“ in Kanada vorgestellt. Im Mérz 2004 erfolgte dann die allgemeine bau-
aufsichtliche Zulassung des Deutschen Instituts fiir Bautechnik (DIBt), die mittlerweile mehrfach
verldngert worden ist. Heute wird das System in zahlreichen Bereichen angewendet, wie zum
Beispiel bei Deckensystemen, als Sanierungssystem oder auch in Form von Sonderkonstruktionen

wie Dacher, Wéande und auch Briicken.
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In Abb. 3.6 ist das hier erwéhnte System aufgezeigt. Der Aufbau setzt sich wie folgt zusammen.
Zunéchst wird in die Holzplatte oder den Holzbalken ein Schlitz eingefrést. Anschlieflend kann
das 2,0 mm dicke Streckmetall nach statischer Vorgabe an die entsprechenden Stellen mit einem
Zweikomponenten-Kleber (auf Basis von Polyurethan und Epoxydharz) eingeklebt werden. Dabei
steht ein Teil des Streckmetalls aus dem Holz heraus, damit eine kraftschliissige Verbindung mit
dem Beton hergestellt werden kann.

Bei der Wahl der Materialien ist zu beachten, dass bei Holz mindestens die Festigkeitsklasse
C24 und bei Beton mindestens die Festigkeitsklasse C20/25 zu verwenden ist.

Abb. 3.6: Prinzipieller Aufbau einer HBV-Decke, [40]

Der eingeklebte Schubverbinder dient zur Ubertragung der Querkrifte und wird auch gleich-
zeitig als Abstandshalter fiir die Bewehrungsmatte im Beton verwendet. Im elastischen Bereich
haben Traglastversuche gezeigt, dass das Verbundsystem als sehr steif angesehen werden kann,
wohingegen im Zustand des Versagens eine hohe Duktilitdt zu verzeichnen war [40].

Der Vorteil dieses Systems besteht darin, dass es nicht nur als Einfeldtrager eingesetzt werden
kann, sondern auch als Mehrfeldtrager. Zudem sind aufgrund der verschiedenen Anwendungsge-

biete hohe Spannweiten von 15 m und mehr realisierbar.

3.3.4 Tragverhalten von Puzzleleisten im Verbundbau

Die Puzzleleiste ist ein Verbindungsmittel aus Stahl, welches sich im Zuge des Stahl-Beton-
Verbundbaus als Alternative zu Kopfbolzendiibeln entwickelt hat. Diese Art der Verbindung
ist jedoch nicht in der EN 1994-1-1 [13] geregelt. Es existiert allerdings eine bauaufsichtliche
Zulassung vom Deutschen Institut fir Bautechnik (DIBt).

In Kombination eines T-Trigers mit einem puzzleférmigen Steg und ultrahochfesten Betonen

konnte die Verbundtrégerhéhe deutlich reduziert werden, wie in Abb. 3.7 aufgezeigt.
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Abb. 3.7: Gegeniiberstellung von Verbundtriagern, [19]

Ein Vorteil, welcher sich gegeniiber iiblichen Verbundtragern mit Materialien normaler Festigkeit
ergibt, ist, dass der Bauteilwiderstand im Grenzzustand der Tragfahigkeit aufgrund des Gebrauchs
von hochfesten Materialien deutlich erhéht wird. In Anbetracht dieser Tatsache sind schlankere
Bauteile realisierbar und dadurch kann das Eigengewicht ebenfalls reduziert werden.

Die Verwendung hochfester Materialien fithrt zu einem Anstieg der Normalkréifte in den
Teilquerschnitten. Die auftretenden Schubkréfte in der Verbundfuge werden ebenfalls erhoht.
Dadurch wird dem Material eine hohere Leistungsfiahigkeit abverlangt.

Zum Trag- und Verformungsverhalten wurden zahlreiche Untersuchungen durchgefiihrt, welche
in [20] ausfiithrlich beschrieben werden. Nachstehende Versagensarten sind dabei zu differenzieren
und in Abb. 3.8 skizziert:

a) Uberschreiten der Teilflichenpressung
b) Diibelabscheren
c) Ausstanzen

d) Stahlversagen
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Abb. 3.8: Versagensarten bei der Puzzleleiste, [20]

Bei den Versagensarten wurden als wichtige Einflussgréffien die Dicke der Puzzleleiste, die
Betondeckung, die Betonfestigkeit und die Querbewehrung beriicksichtigt.

zu a): Dieser Versagensmechanismus tritt insbesondere bei diinnen Leisten auf, da an der
Flanke des Puzzleteils beim Beton ein Vielfaches der einaxialen Beton-Druckfestigkeit auftreten
kann.

zu b): Hierbei versagt der Beton zwischen den einzelnen Puzzleteilen aufgrund der erhoh-
ten Schubbeanspruchung. Diese sprode Versagensart ist besonders bei kleinen Abstanden der
Puzzleteile festzustellen.

zu ¢): Das Ausstanzen ist vergleichbar mit dem Durchstanzproblem bei Flachdecken mit
Stiitzen. An der Betonoberseite platzt ein kegelférmiges Betonteil aus, welches aus der erhohten
Querzugspannungen resultiert.

zu d): Der Stahl, in diesem Fall der Puzzlezahn an seiner verengten Stelle, kann versagen, wenn
das Verhéltnis Hohe zu Lange zu grof3 wird. Dadurch wird der Stahl auf Biegung und Schub
beansprucht. Der Stahlzahn verformt sich extrem plastisch oder reifit in Schubkraftrichtung.
20],[19)

3.4 Berechnungsmethoden fiir Holz-Beton-Verbundquerschnitte

Fir die Berechnung von zusammengesetzten Querschnitten, wie z.B. Holz-Beton-Querschnitte, ste-
hen mehrere Verfahren zur Verfiigung. Laut [14] steht zur Berechnung fiir nachgiebig verbundene
Querschnitte das 7 - Verfahren zur Verfigung. In [15] wird dariiber hinaus das Schubanalogiever-
fahren als giiltige Berechnungsmethode angefiihrt.

FEine weitere Methode, um das Verhalten von nachgiebigen Verbindungen zu modellieren, ist

das Anwenden eines Stabwerkmodells mit Hilfe einer Statik-Software.
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Da bei dem in dieser Arbeit untersuchten Trager eine Kombination von Hybrid- und Verbund-
querschnitt angewendet wird, sind das v - bzw. Schubanalogieverfahren durch ihre Randbedingun-
gen nur bedingt einsetzbar. Eine genauere Losung lédsst sich daher {iber ein Stabwerkmodell finden.

Der Vollstéandigkeit halber werden in den folgenden Kapiteln alle drei Verfahren aufgezeigt.

3.4.1 v - Verfahren

Durch Erweiterung der Differentialgleichungen des Biegetrigers um Gleichgewichts- und Verfor-
mungsbedingungen in der Verbundfuge kann die Methode auch fiir Holz-Beton-Verbundkonstruktionen
verwendet werden. Folgende Randbedingungen miissen eingehalten werden, um eine exakte Losung

zu erreichen:

 statisch bestimmter Einfeldtréger
e sinusférmige Belastung

o konstante Querschnitte (maximal drei Teilquerschnitte) und Giiltigkeit der Bernoulli-

Hypothese in diesen Querschnitten
o konstanter Verbund

e Vernachlédssigung der Schubverformung der Teilquerschnitte

Durch die Nachgiebigkeit in der Verbundfuge kommt es zur Abnahme der Biegesteifigkeit im
Verbundquerschnitt, welche durch den Abminderungsfaktor v beriicksichtigt wird (siehe Gleichung
3.1). Dieser Faktor mindert nur den Steineranteil der Biegesteifigkeit der Teilquerschnitte ab und

nicht deren Eigenanteil [41].

1 (3.1)
Vi = - :
i 1+ Wz.[%ﬁl 5
E;- A; Dehnsteifigkeit [MN]
K;/s;  Fugensteifigkeit [MN/m?|
K; Verschiebungsmodul des Verbindungsmittels [MN/m]
Si Abstand der Verbindungsmittel [m]
l Abstand der Momentennullpunkte [m]
i Nummerierung der Querschnittsteile [i=1;2;3]
Mit Hilfe dieses Abminderungsfaktors wird eine effektive Biegesteifigkeit ermittelt.
3
(Ef)ef = Z(EZ i+ vix B A CLZQ) (3.2)

=1
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Die in Formel 3.2 angegebene Variable a; bezeichnet den Schwerpunktsabstand. Zuerst wird
der Schwerpunktabstand des Teilquerschnittes i=2 zum Schwerpunkt des Verbundquerschnitts

berechnet (siehe Formel 3.3). Mithilfe von as konnen in weiterer Folge a1 und a3 ermittelt werden.

a2:}_71'El'Al'(h1+h2)—73-E3‘A3'(h2+h3)

5 (3.3)

(2

3
l%'Ez"Ai

Mit Hilfe dieser Gleichungen kénnen in weiterer Folge die Schnittgréflen und Spannungen des

Verbundquerschnittes berechnet werden [41].

3.4.2 Schubanalogieverfahren

Wie in der ONORM B 1995-1-1 [15] angefiihrt, kann als weitere Berechnungsmethode fiir
Verbundquerschnitte das Schubanalogieverfahren angewendet werden. Der Unterschied zum -~ -
Verfahren besteht darin, dass es sich hierbei um eine rechenorientierte Methode handelt. Fiir

eine exakte Losung sind laut [41] folgende Punkte einzuhalten:
e Die Schwerpunkte der Teilquerschnitte liegen im verformten Zustand auf einer Linie.
e Die Teilquerschnitte sind schubstarr.
e Die Verbundschichten bzw. Schubschichten besitzen keine Biegesteifigkeit.
e Die Diskretisierung des ideellen Systems ist ausreichend genau.
Fiir eine gute Naherung sind folgende Bedingungen einzuhalten:

e Symmetrischer Querschnitt
o Konstante Dicke der Einzelschichten
o Konstante Fugensteifigkeit iber den gesamten Verbundquerschnitt

Das Schubanalogieverfahren sieht eine Umformung des realen Querschnitts, welche aus belie-
big vielen miteinander nachgiebig verbundenen Querschnittsteilen bestehen, zu einem idellen
Querschnitt vor (siehe Abb. 3.9a und 3.9b). Beim ideellen Rechenquerschnitt sind zwei Ebenen
vorhanden. Ebene A beriicksichtigt dabei die Eigenanteile der Biegesteifigkeiten der einzelnen
Teilquerschnitte und bleibt schubstarr (siehe Formel 3.4 und 3.5). In Ebene B wird das Verhalten
des Verbundquerschnittes reprasentiert. Hier werden die Steineranteile sowie Schubanteile des
Verbundquerschnitts beriicksichtigt (siehe Formel 3.6 und 3.7). Die beiden Ebenen werden z.B.
iiber Pendelstidbe gekoppelt, wie in Abb. 3.9¢ zu sehen ist [41].

Ebene A:

Ba=Y E;-I; (3-4)

Syu — 00 (3.5)
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Ebene B:

Bp=> Ei A2, (3.6)

11 (= 1 dy [ dy,
 — 3.7
SB a? {Z Km,i * NV BM — Reihen M 2 bl : G:pz,l N ; bz : Gwz,i * 2 bn . G:rz,n ( )

In weiterer Folge werden die SchnittgroBen des ideellen Systems berechnet (siehe Abb. 3.9¢).
Dieses statische System entspricht dem realen Schema und die Auflagerbedingungen miissen mit
dem vorhandenen Prinzip ident sein. Die Berechnung erfolgt idealerweise mit einem Stabwerk-
programm.

Der letzte Schritt des Schubanalogieverfahrens sieht die Riickrechnung der ideellen Schnittgro-
Ben zu realen Schnittgréfen vor. Wie schon erwéhnt, beinhaltet die Ebene A nur die Eigenanteile
der Biegesteifigkeiten. Das einwirkende Biegemoment in dieser Ebene erzeugt daher Biegemo-
mente, die sich entsprechend dem Verhéltnis der Teilquerschnitte verteilen. Das entspricht einem
Verhalten von mehreren Schichten ohne Verbund. In Ebene B wird hingegen das Zusammen-
wirken der Schichten beschrieben. Dadurch entstehen infolge eines einwirkenden Biegemoments
Normalkréfte, welche zu konstanten Normalspannungen fiithren, wie in einem Fachwerktrager. Im
letzten Schritt konnen tber die horizontalen Gleichgewichtsbedingungen die Schubspannnungen
durch Integration der Anderung der Normalkraft iiber die Querschnittshohe berechnet werden.
Die Querkraft der Ebene A fiihrt daher zu einem parabelférmigen Schubspannungsverlauf und

die der Ebene B zu einem linearen Verlauf [41].
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(a) Aufbau eines beliebigen Verbundquerschnitts (b) Transformation des Verbundquerschnitts in einen
ideellen Querschnitt

(c) Eingabe der Ebene A und Ebene B zur Schnitt-(d) Nachlaufrechnung: Riicktransformation und
groflenberechnung mittels Fliachen- bzw. Stabele- Spannungsermittlung in den einzelnen Quer-
menten schnittsteilen

Abb. 3.9: Schematischer Ablauf des Schubanalogieverfahrens [41]

Der Vorteil des Schubanalogieverfahrens liegt darin, dass es im Gegensatz zum v - Verfahren

fir beliebig viele Schichten anwendbar ist und daher flexibler in seiner Anwendung ist [41].

3.4.3 Stabwerkmodelle

Eine weitere Moglichkeit zur Modellierung eines Verbundquerschnitts (vor allem mit punktuell
angeordneten Verbindunsgmitteln) besteht im Erstellen eines Stabwerkmodells. Hierfiir werden
die beiden Einzelquerschnitte, wie z.B. Holz und Beton, getrennt voneinander als Stdbe simuliert.
Diese Stébe liegen in der Schwerachse des jeweiligen Einzelquerschnitts. Um das Tragverhalten
eines Verbundquerschnitts zu modellieren, werden die Stdbe mit Koppelstdben verbunden. Dies
erfolgt entweder iiber dehnstarre Pendelstiabe oder softwarespezifische Koppelbedingungen.
Das Verhalten der Verbindungsmittel wird iiber Kragarme modelliert, welche jeweils recht-
winklig an die Trager angeschlossen sind und in der Schwerachse des Gesamtquerschnitts ein

Momentengelenk aufweisen. Diese Beschreibungen sind in Abb. 3.10 aufgezeigt.

Abb. 3.10: Skizze eines Stabwerksmodell, [41]
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Die Schubsteifigkeit der Verbundfuge wird somit iiber die Biegesteifigkeit der Kragarme
simuliert. Diese Biegesteifigkeit kann mit einer Beriicksichtigung der Einflussbreite in Form einer
Gurtsteifigkeit, wie in Abb. 3.11b, oder ohne diese, wie in Abb. 3.11a, ermittelt werden.

(a) Biegesteifigkeit des Kragarms ohne Beriicksichti-(b) Biegesteifigkeit des Kragarms mit Beriicksichti-
gung der Gurtsteifigkeit gung der Gurtsteifigkeit

Abb. 3.11: Ermittlung der Biegesteifigkeit des Kragarms [34]

Die verwendeten Variablen aus Abb. 3.11 sind wie folgt definiert.

EI* Ersatzbiegesteifigkeit der Koppelstibe

Ep  E-Modul des Obergurts

Ip Trégheitsmoment des Obergurts

Fy  E-Modul des Untergurts

Iy Trégheitsmoment des Untergurts

Ks;  Verschiebungsmodul des Verbundmittels

ZB Abstand zwischen Gelenk und Schwerachse Beton
ZH Abstand zwischen Gelenk und Schwerachse Holz
e Abstand zum néchsten Koppelstab links

er Abstand zum n#chsten Koppelstab rechts

Mit Hilfe solcher Modelle kénnen die Verbindungsmittel in ihrer realen Lage abgebildet
werden und ihre Beanspruchung direkt aus der Berechnung ermittelt werden. Zusétzlich kénnen
die durch die exzentrische Schubkraftiibertragung an den Verbindungsmitteln entstehenden
Momentenspriinge berticksichtigt werden.

Die Anwendung dieses Modells fiir Kerven als Verbindungsmittel ist ebenfalls méglich. Das
einzige Problem ergibt sich an den Kervenflanken, da die dort entstehenden Betonzugspannungen

nicht realitdtsnah wiedergegeben werden koénnen [41].
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3.5 Zeitabhangiges Verhalten von Verbundtrigern

Der Begriff zeitabhéngiges Verhalten beschreibt im Allgemeinen die Einfliisse des Kriechens
und Schwindens auf einen Werkstoff. Unter Kriechen versteht man den Verformungszuwachs
infolge konstanter Lasteinwirkung. Das Schwinden ist hingegen lastunabhéngig und beschreibt
Volumenénderungen des Baustoffs, welche durch Verdnderungen des Wasserhaushalts verursacht
werden.

Die Auswirkungen des zeitabhédngigen Materialverhaltens sind davon abhéngig, ob das Tragwerk
innerlich sowie dufferlich statisch bestimmt oder statisch unbestimmt ist. Bei statisch bestimmten
Tragwerken kommt es daher nur zu zusétzlichen Verformungen. Bei statisch unbestimmten Syste-
men werden diese zeitabhéngigen Verformungen verhindert. Durch diese Behinderung entstehen
Zwiangungen, welche in weiterer Folge Spannungen im Tragwerk hervorrufen. Verbundtrager
aus Holz und Beton bzw. Stahl und Beton sind innerlich statisch unbestimmt, daher kommt
es durch zeitabhéngiges Materialverhalten zu Verdnderungen der Durchbiegung sowie zu Span-
nungsumlagerungen in den Teilquerschnitten. Die erhéhte Durchbiegung hat nur einen Einfluss
auf die Gebrauchstauglichkeit, die Spannungsumlagerung sollte jedoch in den Berechnungen
beriicksichtigt werden, um die Dauerhaftigkeit sowie Tragfahigkeit dauerhaft zu gewéhrleisten
[18].

Da Holz-Beton-Verbundtrager normativ nicht geregelt sind, gibt es auch keine einheitlichen Be-
rechnungsmethoden fiir das Langzeitverhalten. In [5] wird beschrieben, dass das Kriechverhalten
in der Regel iiber die Abminderung des jeweiligen E-Moduls bzw. der jeweiligen Verbindungsstei-
figkeit ermittelt wird, wie in Formel 3.8 fiir den Grenzzustand der Tragfédhigkeit und Formel 3.9
fiir den Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit fiir Beton und Formel 3.10 fiir den Grenzzustand

der Tragfahigkeit und Formel 3.11 fiir den Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit fiir Holz

aufgezeigt.
E ! B und K !k (3.8)
= un = .
R PR T 14 0
1 1
= -Ey und Kyo=-——"—" K 3.9
T gy T ey 39
bzw
1 E d K ! K (3 10)
= un = .
00 1+ kdef 0,mean 00 1+ kdef 0
1 1
=— - F d Kow=—"-—"7"-—+7 K 3.11
0 1+ 1/}2 ) kdef 0,mean UT 0o 1+ s - kdef 0 ( )

¥ Kriechzahl nach [9]
kiey Deformationsfaktor nach [15]
1o Faktor fiir quasi-sténdige Belastung nach [15]
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Der Nachteil dieser Berechnungsmethode ist damit begriindet, dass die Auswirkungen des
Kriechens und Schwindens iiber- bzw. unterschétzt werden, denn die rheologischen Besonder-
heiten werden nicht ausreichend betrachtet. Laut [37] werden unter anderem folgende Einfliisse

vernachlassigt:

e Der Feuchtetransport zwischen Beton und Holz wird nicht berticksichtigt.

e Das Schwinden beider Werkstoffe, sowie die unterschiedliche zeitliche Entwicklung des

Schwindens wird vernachléssigt.

o Das zeitabhéngige Verhalten des Betons, sprich die Abnahme des Kriechens durch Trocknung

im Laufe der Zeit, wird nicht beriicksichtigt.

e Die Kriechverformungen aufgrund der umgelagerten Spannungen werden nicht beriicksich-

tigt.

e Die unterschiedliche zeitliche Entwicklung der Kriechdehnung zwichen Holz und Beton

werden ebenfalls nicht berticksichtigt.

3.5.1 Langzeitverhalten von Holz

Das Langzeitverhalten von Holz ist von mehreren Randbedingungen abhéngig. Laut [37] sind die

wichtigsten nachstehend angefiihrt:

e Belastungsart: Je nach Belastungart wird das Langzeitverhalten des Holzes beeinflusst.
Unter Druck und Biegung lasst sich z. B. ein um 30% hoheres Kriechverhalten als unter

reiner Zugbeanspruchung feststellen.

e Abhingigkeit der Ausnutzung: Ein weiterer Einflussfaktor ist das vorhandene Belas-

tungsniveau des Holzes. Dies wird durch die Kriechzahl beriicksichtigt.

e Feuchtegehalt: Durch eine héhere Holzfeuchte kriecht das Holz stérker als trockenes Holz.
Dies wird ebenfalls tiber die Kriechzahl und den Deformationsfaktor kq.; beriicksichtigt.

Auch eine Anderung der Feuchte fithrt zu einer Anderung im Kriechverhalten.

« Temperatur: Wechselnde Temperatureinwirkungen fithren ebenfalls zu einer Anderung der
Kriechverformung. Diese kann allerdings im baurelevanten Temperaturbereich vernachlissigt

werden.

o Kraft-Faser-Winkel: Beanspruchungen, welche senkrecht zur Faser auftreten, verursa-
chen groflere Kriechverformungen als jene parallel zur Faser. Dies wird bei den meisten
Verbindungsmitteln mafigebend, da diese in der Regel die Kraft iiber Zug senkrecht zur

Faser iibertragen.
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Die Ursachen des Kriechens des Holzes liegen unter anderem im Aufbau der Zellwand sowie
auch in der molekularen Ebene. Das Brechen der Wasserstoffverbindungen sowie das anschlieende
Wiederherstellen dieser wird als weitere Ursache des Kriechens angesehen [37].

Zwei weitere Faktoren, welche das Langzeitverhalten des Holzes beeinflussen, sind das Quellen
und das Schwinden. Als Quellen wird die Volumenvergréfierung infolge der Feuchtigkeitszunahme
im Holz bezeichnet. Als Schwinden wird hingegen die Volumenverringerung infolge Feuchtigkeits-
abnahme bezeichnet. In erster Linie kommt es aufgrund dieser Vorgidnge zu Léngenénderungen
des Holzes. Diese sollten, ebenso wie die Liangendnderungen infolge Temperaturdnderung beim
Stahl, bei der Berechnung beriicksichtigt werden. Die Rechenwerte der Quell- und Schwindmafe
sind im EC 5 [14] angegeben.

Da Bauholz in der Regel nach dem Einbau nachtrocknet, ist mit Verformungen wegen Schwinden
zu rechnen. Zu grofle Verformungen koénnen zu Méngeln in der Baukonstruktion, wie z.B. Losen
von Anschliissen, grofie Zwangspannungen usw., fihren.

Eine weitere Folge des Schwindens von Holz ist das Auftreten von Trocknungs- bzw. Schwind-
rissen. Diese treten vor allem dann auf, wenn die Einbaufeuchte weit iiber der zu erwartenden
Gleichgewichtsfeuchte liegt und das Holz dadurch nachtrocknen muss. Diese Form der Risse
gelten als lastunabhiingig und bauen, bedingt durch die Anderung der Holzfeuchte, auftretende
Spannungen ab. Bei Vollhélzern sind die Risse kaum zu vermeiden. Bei Brettschichtholz treten
diese hingegen seltener auf, da diese Holzer bereits mit einem sehr geringen Feuchtegehalt ver-
klebt werden. Weil solche Risse die Tragfdhigkeit gegeniiber Schub- und Querzugbeanspruchung

verringern, sollten sie vermieden werden [29].

3.5.2 Langzeitverhalten von Beton

Da auch der Beton im Laufe der Zeit weiter trocknet, kommt es auch bei diesem Werkstoff zu
Kriechen und Schwinden. Beides ist normativ im EC 2 [9] geregelt.

Zum Kriechen kommt es im Wesentlichen durch den Zementstein im Beton. Eine Belastung
auf den Werkstoff bewirkt einen Platzwechsel der im Zementstein befindlichen Wasserstoffatome
und es kommt weiters zu Gleit- und Verdichtungsvorgéingen. Spannungen iiber dem Gebrauchs-
lastniveau bewirken Mikrorisse, welche die Verformungen vergréBern [37].

Bei Beton kommt es zu zwei Arten des Kriechens. Das Grundkriechen bezeichnet jenes Kriechen,
bei welchem der Vorgang unter der versiegelten Oberfliche, sprich ohne Fliissigkeitsabgabe
stattfindet. Das Trocknungskriechen bezeichnet jenes Kriechen, welches im Laufe der Trocknung
des Betons stattfindet und proportional zum Feuchtigkeitsgehalt im Beton abnimmt.

Das Kriechen im Beton ist laut [37] von folgenden Faktoren abhéingig:

o Belastungsalter: Je dlter der Beton bei der Erstbelastung ist, desto geringer sind die

Gleit- und Verdichtungsvorginge im Zementstein.

¢ Wasserverlust des Betons wiahrend des Erhirtens und Austrocknungsgeschwin-
digkeit: Eine hohe Wasserabgabe sowie eine schnelle Austrocknungsgeschwindigkeit erhéhen

die Kriechverformung.



24 3 Verbundtheorie

o W/Z-Wert: Bei einem geringen W /Z-Wert entstehen weniger Kapillarporen im Beton.
Dadurch werden die Gleit- und Verdichtungsvorgénge verringert. Das Grundkriechen wird

vermindert.

e« E-Modul des Zuschlags: Steifere Zuschlagstoffe behindern die Verformung des Zement-

steins.

Im Gegensatz zum Kriechen ist das Schwinden lastunabhéngig. Nach heutigem Wissensstand

lasst sich laut [37] das Schwinden auf vier Anteile zurtickfithren:

Kapillarschwinden: Dieses Schwinden tritt vor allem im frischen Beton auf und ist auf

den frithen Wasserverlust an der Oberflache zuriickzufiihren.

Schrumpfen: Dies entsteht bei der molekularen Bindung des Wassers unter der Bildung
des Zementgels. Ursachen fiir die Volumenabnahme sind das geringere Volumen des Reakti-
onsproduktes (chemisches Schwinden) sowie die Abnahme des Zementgels, welche durch die

innere Austrocknung der Zementsteinmatrix hervorgerufen werden (autogenes Schwinden).

Trocknungschwinden: Dieser Schwindprozess entsteht durch die Trocknung des Betons.
Aufgrund dessen kommt es zur Anderung der Oberflichenenergie, der Kapillarkriifte und

des Spaltdrucks, welche eine Volumenabnahme zur Folge haben.

Carbonatisierungsschwinden: Dieser Vorgang entsteht bei der chemischen Reaktion
der Hydratationsprodukte des erhirteten Zementsteins mit dem Kohlendioxid der Luft

unter Feuchteeinwirkung.

Das Schrumpfen, das Trocknungs- und Carbonatisierungsschwinden lassen sich unter normalen
Randbedingungen nicht verhindern. Das Kapillarschwinden kann jedoch mit Hilfe einer ordnungs-
geméflen Nachbehandlung weitestgehend unterbunden werden. Das Carbonatisierungsschwinden
kann rechnerisch im Gegensatz zum Schrumpfen und Trocknungsschwinden vernachléssigt werden,

da der Anteil im Vergleich zu diesen sehr gering ist [37].

3.5.3 Langzeitverhalten der Verbindungsmittel

Unter dem Langgzeitverhalten der Verbindungsmittel versteht man das erhohte ortliche Krie-
chen des Holzes und Betons im Bereich der Verbindungsmittel. Dies entsteht durch erhéhte
Spannungsspitzen im Bereich der Verbindungen. Stark ausgeprégt ist dieses Verhalten bei Verbin-
dungsmitteln, welche das Holz senkrecht zur Faser auf Druck oder Zug beanspruchen. Aufgrund
dieser Beanspruchung kommt es zu einer Abnahme der effektiven Verbindungsmittelsteifigkeit,
das wiederum ein erhohtes Kriechen zur Folge hat. [37]

Bei sehr steifen Verbindungsmitteln, wie z.B. Kerven, kann der Einfluss des Kriechens ver-

nachléssigt werden [37].



Kapitel 4
Experimentelle Untersuchung

Im Rahmen vorausgehender Untersuchungen am Institut fiir Tragwerksplanung und Ingenieur-
holzbau (ITI) der Technischen Universitdt Wien wurden bereits Holz-Stahl Hybridtréager fiir den
mehrgeschossigen Hochbau entwickelt und getestet. Diese sollen in baustatischer, physikalischer
und vor allem 6kologischer Hinsicht eine Alternative zu bereits etablierten Systemen darstellen.

Im Rahmen dieser Arbeit wurden die weiterentwickelten Rippendeckensysteme in Hybridver-
bundbauweise getestet. Bei diesen kommt es zu einer Kombination der entwickelten Holz-Stahl
Hybridtrager mit einer tragenden Betonplatte. Ziel ist es die statischen Eigenschaften der kombi-
nierten Materialien optimal auszunutzen und ein Gesamtkonzept im Sinne der statischen Leistung,

Montage und Wirtschaftlichkeit darzustellen.

4.1 Aufbau des Versuchskorper

Die im ersten Forschungsprojekt entwickelten Holz-Stahl Hybridtréager bestehen aus zwei symme-
trischen Brettschichtholztriagern und zwei symmetrischen U-Profilen aus abgekanteten kaltver-
formten Stahlblechen. In den Holztrager sind Nuten eingeschnitten, welche von den Stahlprofilen
ausgefiillt wurden. Die Verbindung wurde durch vier Gewindestangen hergestellt, iiber welche
allerdings keine Schubkrifte tibertragen wurden (siche Abb. 4.1) [39].

Abb. 4.1: Hybridquerschnitt des ersten Forschungsprojektes, [4], [39]
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Um in weiterer Folge den Hybridtrédger mit einer Aufbetonschicht zu kombinieren, bedarf
es weiterer analytischer und experimenteller Untersuchungen im Bereich der Verbindungsmog-
lichkeiten der drei Materialien. Wie schon in Kapitel 3.3 aufgezeigt, gibt es eine Vielzahl an
Verbindungsmittel fiir den Holz-Beton- und Stahl-Beton-Verbundbau. Durch die Geometrie des
in Abb. 4.1 aufgezeigten Querschnitts bietet sich hinsichtlich der Wirtschaftlichkeit und Hand-
habbarkeit die Moglichkeit eines flichigen Verbindungsmittels an, da sich diese die geometrischen
Randbedingungen des Querschnitts zunutze machen kénnen. Ziel fir das Rippendecken Element
ist es, durch die Wahl von Materialverbindungen mit dhnlicher Verbindungsmittelsteifigkeit
und einen hohen Grad an Schubkraftiibertragung ein gutes Bauteilverhalten zu erreichen. Der

konzeptionelle Aufbau des Deckenelements wird in Abb. 4.2 aufgezeigt [4].

Abb. 4.2: Schematischer Aufbau des entwickelten Rippendeckenelements, [4]

Verbindungen von Beton und diinnen kaltgeformten eingeschnitten Stahlblechen weisen laut
Untersuchungen von Heinemeyer an Stahl-Beton-Verbundplatten [20] eine sehr hohe Schubkraft-
tragfdhigkeit sowie eine hohe Duktilitdt fiir die Ausnutzung plastischer Tragreserven auf. Die
untersuchten Blechdicken beliefen sich hier allerdings zwischen 10 und 21 mm. Einschnitte im
Steg oder dem Obergurt sorgen fiir eine formschliissige schubfeste Verbindung des Stahlblechs
mit der Betonplatte, womit auf die Anwendung weiterer Verbindungsmittel wie Schrauben oder
zusétzlicher Bleche verzichtet werden kann.

Dieses Verbindungsmittel wird des Weiteren mit einer steifen Verbindung des Holzes und der
Betonplatte mittels Kerven kombiniert. Anhand dieser Materialien wurde ein Deckensystem
entwickelt, welches trotz einfach herzustellender Geometrie einen sehr hohen Verbundgrad aufweist
und die mechanischen und physikalischen Vorteile der einzelnen Materialien optimal ausniitzt.

Wie der schematische Aufbau in Abb. 4.2 zeigt ist dieser symmetrisch. Fiir die geplanten
Versuchsreihen wird sich diese Symmetrie zu Nutze gemacht, in dem nur eine der zwei Rippen un-
tersucht wird. Grund dafiir ist die leichtere Herstellung/Handhabung und Versuchsdurchfiihrung.

In Abb. 4.3 wird in weiterer Folge der Querschnitt des entwickelten Modells aufgezeigt. Die
Versuchskorper werden {iber eine Léange von 6,30 m hergestellt, was eine Spannweite von 6,00 m
ergibt. Die Verbindung der einzelnen Elemente miteinander findet spéter statt (analog zu Stahl-

Beton-Verbundplatten mithilfe von bewehrten Vergussfugen) [4].
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Abb. 4.3: Regelquerschnitt des Holz-Stahl-Beton-Rippendeckenelements, [4]

Fiir einen in weiterer Folge geplanten Langzeitversuch wurde aufgrund der beengten Platz-
verhéltnisse im Labor ein verkleinerter Tréager entwickelt, welcher noch ausfithrlich in Kapitel 7

beschrieben wird. Der abgeminderte Querschnitt fiir den Langzeittrager ist in Abb. 4.4 aufgezeigt.

Abb. 4.4: Regelquerschnitt des Langzeittrigers

4.2 Geplante Versuchsreihen fiir das Holz-Stahl-Beton
Rippendeckenelement

Um die Anwendbarkeit des Rippendeckenelements und die dazugehorigen statischen Modelle
(siehe Kapitel 6) zu testen, wurden mehrere Versuche geplant. Die erste Versuchsreihe, welche in
Kapitel 5 beschrieben wird, sieht vor, die Eigenschaften der gewdhlten Verbindungsmittel Kerve
und Stahl-Puzzleleiste anhand von Abscherversuchen zu ermitteln. Auf Basis der gewonnenen
Ergebnisse dieses Versuches kénnen im weiteren Verlauf die statischen Modelle aus Kapitel 6
angepasst werden, um diese als Grundlage fiir weitere Versuchsreihen zu verwenden.

Sowohl die Hauptversuche mit den 6 m langen Tragern (sieche Abb. 4.3) als auch die Langzeit-
versuche mit den angepassten Tragern (siche Abb. 4.4) werden einem Vier-Punkt-Biegeversuch
unterzogen.

Die Langzeitversuche, welche in Kapitel 7 und Kapitel 9 beschrieben werden, sollen das
Verhalten des Trégers unter sténdiger Lasteinwirkung iiber einen ldngeren Zeitraum aufzeigen.

Zusétzlich soll der Einfluss des Stahltragers auf das Kriechverhalten des Betons untersucht werden.
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Zudem wird das Schwindverhalten des Betons, insbesondere im Bereich der Kerven, {iberpriift.
Nach erfolgter Langzeitbelastung sollen diese Tréager ebenfalls einem Biegeversuch unterzogen
werden, um deren Tragfahigkeit zu ermitteln.

Die Vier-Punkt-Biegeversuche des originalen 6 m Trégers werden anhand von drei Probekorpern
durchgefiithrt und werden in Kapitel 8 genauer beschrieben. Ziel ist es, die Anwendbarkeit sowie
die Tragfidhigkeit des entwickelten Rippendeckenelements zu tiberpriifen. Des Weiteren sollen die
statischen Modelle anhand dieser Versuche tiberpriift und gegebenenfalls angepasst werden. In

Abb. 4.5 ist der oben genannte Versuchsablauf schematisch dargestellt.

Abb. 4.5: Ablauf der geplanten Versuchsreihen



Kapitel 5

Vorausgehende Untersuchungen durch
Abscherversuche

Um die maBigebenden Verbundgrade sowie Duktilitdtswerte zu erhalten, wurden mit verschiedenen
Varianten der Stahl-Beton und Holz-Beton Verbindung Abscherversuche durchgefiihrt. Anhand
dieser Ergebnisse sollten die optimalen Querschnittszusammensetzungen der drei Materialien
sowie die Eingangsparameter fiir eine analytische Untersuchung bestimmt werden. In Abb. 5.1

wird der Einsatz der Materialverbindung aufgezeigt [4].

(a) Holz-Beton Schubverbindung (b) Stahl-Beton Schubverbindung

Abb. 5.1: Schematische Darstellung der untersuchten Verbindungsbereiche der Einzelabscher-
versuche, [4], [24]

Die Versuche wurden gemd ONORM EN 1994-1-1, Anhang B [13] fiir Standard Abscherver-
suche durchgefiihrt. Hierfiir werden die beidseitig mit Betonelementen verbundenen Stahlbleche
bzw. Holzquerschnitte mit Hilfe einer hydraulischen Presse auf Druck belastet, welcher auf die
Betonteile iibertragen wird. Durch zusétzliche Messgerite wird neben der Druckkraft auch die
entstehende Verformung aufgezeichnet.

Ziel der Untersuchung war es, mehrere Schubverbindungsmethoden zwischen Stahl und Beton

bzw. Holz und Beton unter Berticksichtigung folgender Forschungsziele zu testen [24], [39]:

Schubtragfihigkeit und Versagensmodi der Verbindungsmethoden

Deformationsvermdégen der Verbindungsmethoden zur Ermittlung der Duktilitat

Verifizierung der Rechenmodelle sowie deren Kalibrierung

Vergleich der mechanischen Eigenschaften verschiedener Verbindungsmethoden zur Festle-

gung des endgiiltigen Querschnittes fiir die Biegeversuche in Originalgréfie
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5.1 Verwendete Priifkorper

Zum Einsatz kamen Stahlprofile aus S235 JR Blechen mit 3 und 4 mm Stérke. Diese wurden
nachtréglich abgekantet und mithilfe einer Laserschneideanlage in Form geschnitten. Zum Einsatz
kamen drei verschiedene Geometrien, welche mit einer Kontrollserie verglichen wurden um eine
Ermittlung des reinen reibungsbedingten Schubwiderstandes zu erlauben. Die drei Geometrien
sind in Abb. 5.2 aufgezeigt.

(a) Puzzleleiste im (b) Puzzleleiste im (c) Lochleiste  im
Steg Obergurt Obergurt

Abb. 5.2: Getestete Stahlbleche des Abscherversuchs, [4], [24]

Fiir die Verbindung von Holz und Beton wurden Kerven gewéhlt, welche mit vier Probekérpern
getestet wurden. Zum Einsatz kam hierfiir Brettschichtholz GL24c. Diese Art der Verbindung
ermoglicht eine graduelle Abstufung der Verbindungselemente iiber die Tragerldnge je nach zu
erwartenden Schubkréaften. Fir die Anwendung als Rippendeckenelemente werden wie beim reinen
Holz-Stahl Hybridtréger pro Rippe zwei Holzelemente zusammengesetzt, welche die Untergurte
der Stahlbleche in einer eingesdgten Nut aufnehmen. Die in den Holztrager beidseits eingefréasten
Kerven sorgen fiir eine formschliissige Verbindung mit dem Beton. Ein Abheben im Bereich
der Kerven wird seitens der ebenfalls einbetonierten Stahlbleche verhindert. Im Rahmen der
Abscherversuche wurden Holzelemente mit beidseitigen 20 cm langen, 2x9 cm breiten und 3 cm
tiefen Kerven eingesetzt.

Es wurden 16 Prufkérper, welche in vier Gruppen unterteilt wurden, produziert und getestet.
Die Lénge der Betonelemente betriagt 6560 mm und die der Stahl- bzw. Holzelemente 600 mm.
Diese werden beidseits in den Beton einbetoniert [24], [39].

In Tab. 5.1 ist eine Ubersicht der verwendeten Materialien aufgezeigt.
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Tab. 5.1: Uberblick der Probekérper fiir den Ausziehversuch, MaBe in [mm], [24], [39]

Material Kennnr. Verbindungsmethode

Ala, Alb
BSH Gl24c | Alc, Ald

Holzkerven 90x30 mm, 200 mm Lénge

Bla, B1b 3 mm Blech

Stahl S235 | B2a, B2b | 4 mm Blech | | \/Acleiste gerade

Ansicht

Detail Schnitt

Grundriss
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B3a, B3b 3 mm Blech .
Stahl $235 | Bda, BAb | 4 mm Blech | | W7Acleiste abgekantet
Ansicht
Grundriss
Bba, B5b 3 mm Blech .
Stahl §235 [ B6a, B6b | 4 mm Blech | LOchiciste abgekantet

Grundriss

Ansichit
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Stahl S235 B7, B8 3 mm Blech Kon?rollserle gerade
Ansicht
Grundriss
Stahl S235 B9, B10 3 mm Blech ‘ KonFrollserle abgekantet
Ansicht
Grundriss

Die Einteilung in die vier Versuchsgruppen wird in Tab. 5.2 aufgezeigt.
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Tab. 5.2: Einteilung der vier Versuchsgruppen, [39], [24]

Gruppe
Ala - Holz-Beton 30 mm Kerven
I Bla - Stahl-Puzzleleiste gerade 3 mm
B3a - Stahl-Puzzleleitse abgekantet 3 mm
B7 - Stahl-Kontrollserie gerade 3 mm
A1b - Holz-Beton 30 mm Kerven
o B2a - Stahl-Puzzleleiste abgekantet 4 mm
Bba - Stahl-Lochleiste abgekantet 3 mm
B8 - Stahl-Kontrollserie gerade 4 mm
B1b - stahl-Puzzleleiste gerade 4 mm
1 B4b - Stahl-Puzzleleiste abgekantet 4 mm
B2b - Stahl-Puzzleleiste gerade 3 mm
B3b - Stahl-Puzzleleiste abgekantet 3 mm
Alc - Holz-Beton 30 mm Kerven
v Ald - Holz-Beton 30 mm Kerven
B5b - Stahl-Lochleiste abgekantet 3 mm
B6a - Stahl-Lochleiste abgekantet 4 mm

5.2 Aufbau des Versuches

Der prinzipielle Aufbau der erstellten Probekorper ist in Abb. 5.3 und Abb. 5.4 abgebildet. Die
Abmessungen des Priifkorpers betrugen h/b/l = 70 cm/40 ¢cm/35 cm. Fiir den Abscherversuch
der Holz-Beton (siehe Abb. 5.3) Verbindung wurden zwei Holzelemente mit den Maflen 60 x 12
x 20 cm und zwei seitlich auf halber Hohe eingeschnittenen Kerven gepriift. Im Vergleich zum
tatsdchlich geplanten Tréger wurde die Lage der Kerven nach auflen gekehrt, damit diese besser
sichtbar werden und das Bruchverhalten besser analysiert werden kann. Beide Holzer wurden

iiber drei Gewindestangen im Abstand von 15 cm miteinander verbunden.

Abb. 5.3: Ansicht, Langsschnitt und Querschnitt des Holz-Beton Probekorpers, Mafle in mm,
[24], [39]
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Die Versuchskorper fiir die Stahl-Beton Verbindung bestanden aus zwei Stahlblechen, welche
aneinanderliegend auf beiden Seiten bis zur Mitte des Betonelements einbetoniert wurden. Dies
entspricht einer Betondeckung von ca. 33 mm. Auf eine Verbindung der Bleche zueinander wurde
verzichtet. Um ein auftretendes Beulen der Bleche zu verhindern, wurden beide Seiten durch
Holzelemente verstarkt. Diese wurden ebenfalls iiber drei Gewindestangen befestigt und weisen
keinen Kontakt zum Betonelement auf, womit kein Beitrag des Holzes zum Schubwiderstand
geleistet wird (siehe Abb. 5.4).

Abb. 5.4: Ansicht, Ladngsschnitt und Querschnitt des Stahl-Beton Probekérpers, Mafle in mm,
[24], [39]

Wie in der Ansicht der Abb. 5.4 ersichtlich, sind widhrend des Betoniervorgangs Styrodu-
relemente unterhalb der Bleche platziert worden. Der Grund bestand darin, den durch die
Stahlblechstirnseite iibertragbaren Spitzendruck zu verhindern. Dieser wiirde eine Beeintrachti-
gung der Verformungs- bzw. Festigkeitswerte nach sich ziehen. Die Platten wurden vor Beginn
des Versuches wieder entfernt.

Die Bewehrung der Stahl-Beton und Holz-Beton Priifkérper erfolgte mittels einer Stahlmatte
mit g6 mm alle 150 mm.

Die Belastung der Probekorper erfolgte gemdfl ONORM EN 1994-1-1, Anhang B [13] zentrisch
bis zur Bruchlast. Die Last wurde durch eine hydraulische Presse der Firma Walter+Bai AG
mit einer Maximallast von 500 kN aufgebracht. Die Verformungen wurden anfangs mit sechs
Messkolben und dem ALMEMO® 5690-2 Messgeriit ausgewertet (siche Abb 5.5). Da die ge-
messenen Verformungen geringer waren als angenommen, wurden ab der dritten Versuchsreihe
vier Wegaufnehmer (ABSOLUTE Digimatic Messuhren) der Marke Mitutoyo verwendet. Diese
verfiigen iiber eine Messgenauigkeit von 1072 mm. Des Weiteren wurde die Verschiebung der

Presse mit einer Genauigkeit von 0,01 mm aufgenommen [24], [39].
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(a) Messgerit ALMEMO® 5690-2 (b) Druckkolben

Abb. 5.5: Messausriistung ALMEMO®, [24], [39]

5.3 Herstellung der Probekorper

Fiir den Aufbau der Probekoérper wurden vier Schalungen hergestellt, welche fiir alle Versuchs-
gruppen wiederverwendet wurden. Als Bewehrung kamen Betonstahlmatten Q 188 A zum Einsatz.
Diese weisen einen Abstand von a = 150 mm von einem Bewehrungsstab zum anderen auf und
haben einen Durchmesser von ¢ 6 mm. Die Holz- bzw. Stahlelemente wurden bereits vor Beginn
des Betonierens in die Schalung eingebracht.

Wie schon in Kapitel 5.2 angefiihrt, kamen bei den Stahl-Beton Probekorpern die Styrodur-
elemente zum Einsatz. In Abb. 5.6 bis 5.8 sind der Aufbau der Schalungen und die zusétzlich
verwendeten Materialien abgebildet. Die in Abb. 5.8 aufgezeigten Styrodurelemente wurden der
Breite nach am Fufl der Schalung der Stahlelemente eingebracht wie im linken Bild aus Abb. 5.7

ersichtlich.

Abb. 5.6: Schalungsaufbau der Holzeleemente, [24], [39]
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Abb. 5.7: Schalungsaufbau der Stahlelemente, [24], [39]

Abb. 5.8: v.l.n.r.: Styrodurelement, Bewehrungsmatte und Gewindestange, [24], [39]

Zum Einsatz kam SCC (self compacting concrete), ein selbstverdichtender Beton. Der Vorteil
besteht darin, dass keine zusétzlichen Verdichtungsmafinahmen notwendig sind. Die Zusammen-

setzung des Betons ist in Tab. 5.3 aufgezeigt [24], [39].

Tab. 5.3: Zusammensetzung des Betons, [24], [39]

41,00 kg | Gesteinskornung 0/4

11,30 kg | Gesteinskérnung 4/8

11,34 kg | Gesteinskérnung 8/16

7,70 kg | Wasser

15,60 kg | Portlandkompositzement - Lafarge Zementwerke
GmbH - der Schwarze

0,27 kg | FlieBmittel TAL Betonchemie Handel GmbH
6,80 kg | Flugasche Lafarge Zementwerke GmbH — Flua-
mixC
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5.4 Versuchsaufbau

Nach Herstellung der Probekorper und Aushérten des Betons wurden diese mittels einer hydrau-
lischen Presse gepriift. Durch diese wurde eine Kraft iiber mehrere Lasteinleitungsplatten auf
das Stahlblech bzw. Holzelement aufgebracht und die Relativverschiebung zwischen diesen und
dem Beton gemessen. Um ein seitliches Kippen im Falle eines Versagens der Scherverbindung zu
verhindern wurden die Betonelemente am unteren Rand kraftfrei gehalten.

Bei den ersten Versuchen wurde die Last mit einer Presse zentrisch iiber mehrere Lasteinlei-
tungsplatten auf die Holz- bzw. Stahlelemente aufgebracht (siehe Abb. 5.9). Nach der ersten
Versuchsreihe wurden jedoch zwei Pressen eingesetzt, da die maximale Bruchlast, vor allem
fiir die sehr steifen Verbindungen mit abgekanteten Blechen nicht mit einer Presse aufgebracht
werden konnte. Um diese Last aufbringen zu kénnen wurde ein querverlegter Stahltrager auf
den Probekorper aufgelegt. Dieser wurde mithilfe eines Halbzylinders aus Stahl gelenkig auf den
Lasteinleitungsplatten gelagert. Somit wurde nach dem Prinzip eines Wippbalkens eine reine
punktuelle Belastung des Stahlblechs erlaubt (sie Abb. 5.10) [4].

Abb. 5.9: Versuchsaufbau fiir den Holz-Beton Probekorper, [4]
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Abb. 5.10: Versuchsaufbau fiir den Stahl-Beton Probekérper, [4]

5.5 Versuchsergebnisse

5.5.1 Holz-Beton-Verbindung

Die Probekérper der Holz-Beton-Verbindung wiesen alle Scherversagen auf, welches durch ein
iiberschreiten der Léngsschubfestigkeit hervorgerufen wurde. Das Versagen trat am Rande
der Lasteinleitungszonen auf, an welchen das Holz gespalten wurde (siehe Abb. 5.11). Alle
Probekorper dieser Verbindung wiesen eine dhnliche Steifigkeit im elastischen Bereich und eine

dhnliche maximale Last auf. Diese Verbindung ist weicher als jene aus Stahl und Beton [4].
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Abb. 5.11: Scherversagen der Holz-Beton-Verbindung, [4]

5.5.2 Stahl-Beton-Verbindung

Das Versagen der Stahl-Beton-Verbindung mit geraden Puzzleleisten zeigte sich durch ein
Abplatzen des Betons im Bereich der einzelnen Puzzleteile. In diesem Bereich wurde der Beton
keilférmig ausgebrochen, was einen typischen Versagensmechanismus vom Puzzleleisten darstellt
(siehe Abb. 5.12). Des Weiteren kam es zu plastischen Verformungen der Stahlbleche. Die
abgekanteten Bleche wiesen teilweise eine geringfiigig erh6hte Maximallast und ein geringfiigig
steiferes Verbindungsverhalten auf.

Ein weiterer Versagensmechanismus zeigte sich im oberen Bereich der Bleche. Da dieser
Bereich nicht durch den Beton seitlich gehalten wurde und die Stabilisierung durch das Holz
nicht ausreichte, kam es hier zum Beulen des Stahlbleches (siehe Abb. 5.12 rechts). Um diesen
Verhalten bei den nachfolgenden Untersuchungen entgegenzuwirken wurden die Bleche durch
Stahlplatten verstérkt.

Die Schubfestigkeit der geraden Bleche der Kontrollserie, welche keinerlei Kontakt aufler
Reibung aufwiesen, zeigte sich wie zu erwarten als gering, wobei auch bei diesen ein Versagen

durch ein Uberschreiten der maximalen Betonpressung aufgetreten ist [4].
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Abb. 5.12: Versagen des Betons und Beulen des Stahlblechs bei gerader Puzzleleiste, [4]

5.5.3 Ergebniszusammenstellung

Die Last-Verschiebungskurven sind in Abb. 5.13 abgebildet. Die Werte fiir die Verschiebungen
ergeben sich aus den gemittelten Messwerten der vier Wegaufnehmer. Die Kraft wurde mit Hilfe
der hydraulischen Presse gemessen. Es ist ersichtlich, dass die Last-Verschiebungskurven im
linear-elastischen Bereich, jeweils fiir Holz (Versuchsreihen A1) und fir Stahl (Versuchsreihen Bl1-
B6) sehr nah beieinander liegen. Daher kann man von dhnlichen Verbindungsmittelsteifigkeiten

ausgehen [4].

Abb. 5.13: Last-Verschiebungsdiagramm der Abscherversuche - gemittelte Werte, [4]
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Da einige Versuchskorper aus Tab. 5.2 keine aussagekraftigen Ergebnisse lieferten, wurden

diese nicht in die Last-Verschiebungskurven mitaufgenommen.

Ermittlung der Last-Verschiebungsbeziehung fiir weitere Berechnungen

Fiir die Ermittlung der Last-Verschiebungsbeziechung wurden die Probekérper A1b und B2a (siehe
Abb. 5.16) aus der Versuchsreihe II herangezogen. Auch wenn die Blechdicke der Versuchsreihe B2a
mit 4 mm nicht jener der spiter verwendeten Bleche mit 3 mm entspricht, stellt die Verwendung
dieser kein Problem dar, da alle Probekorper im linear-elastischen Bereich ein dhnliches Verhalten
aufwiesen. Die Last-Verschiebungskurven beider Probekérper mit den Messwerten der vier
Sensoren und des Druckkolbens sind in Abb. 5.14 und Abb. 5.15 abgebildet.

Abb. 5.14: Messergebnisse des Abscherversuches Alb (Beton-Holz), [4]
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Abb. 5.15: Messergebnisse des Abscherversuches B2a (Beton-Stahl), [4]

Abb. 5.16: Verwendeter Priifkérpertyp mit gerader Puzzleleiste und 4 mm Blechstérke, [4]
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Um in weiterer Folge eine Last-Verschiebungs Beziehung aufstellen zu kénnen mussten die
ermittelten Werte angepasst werden. Hierfiir wurden fiir die horizontale Achse alle Verschie-
bungswerte der vier Messsensoren gemittelt. Auf der vertikalen Achse wurde die gemessene
Kraft des hydraulische Druckkolbens aufgetragen. Fiir die Ermittlung der Werte wurden die
Verbindungssteifigkeiten im linear-elastischen Bereich linear angenédhert. Dieser Prozess wird fiir
die Holz-Beton (A1b) und Beton-Stahl (B2a) Verbindungen in Abb. 5.17 aufgezeigt.

Abb. 5.17: Linearisierte Last-Verschiebungsbeziehung fiir die gemittelten Werte von A1b und
B2a, [4]



Kapitel 6

Numerische Untersuchung der Bauteile mittels
SOFISTIK und RSTAB

Anhand der Ergebnisse aus Kapitel 5 wurden in weiterer Folge die Eingangsparameter fiir eine
numerische und eine vorausgehende Untersuchung der Rippendeckenelemente bestimmt.

Dafiir war es nétig, die Verbindungsmittelsteifigkeiten anhand der Last-Verschiebungskurve
im linear-elastischen Bereich zu ermitteln. Dies wurde fiir die Holz-Stahl- und die Holz-Beton-
Verbindungen durchgefiihrt.

Die ermittelten Verbindungsmittelsteifigkeiten sind anschlieffend in Form von Querfederstei-
figkeiten in das SOFISTIK Modell integriert worden. Dadurch war eine genauere Analyse des
Struktur- und Materialverhaltens des Systems, bestehend aus drei Materialien, moglich.

In weiterer Folge wird der Entstehungsprozess des Tragermodells mit Hilfe der Software
SOFISTIK sowie die Ermittlung der Verbindungsmittelsteifigkeiten aufgezeigt. Dariiber hinaus
wird die Entwicklung eines Stabwerkmodells in der Software RSTAB aufgezeigt, weil im Vergleich
zum SOFISTIK-Modell die Lage der Kerven genauer abgebildet werden kann [4].

6.1 Modellierung mit SOFISTIK

In den nachfolgenden Ausfithrungen wird der Modellierungsprozess fiir die geplanten Biegeversuche
der Rippendeckenelemente erldutert. Diese Abfolge wurde anhand der Software SOFISTIK in
Form von dreidimensionalem Modellen durchgefiihrt. Die Erstellung der Modelle erfolgt entweder
grafisch mittels dem dazugehérigen Programm SOFIPLUS X oder textbasiert mittels Teddy
2018. Der Modellierungsprozess erfolgte durch Herrn Prof. Dipl. Ing. Dr. Joze Lopati¢ von der
University of Ljublijana.

6.1.1 Schritt 1 - Erste Modellierung, Wahl der Betondicke und Bewehrung

Der erste Schritt sieht vor, fiinf verschiedene Modelle mit unterschiedlichen Geometrien und
Nutzlasten zu erstellen. Dies geschieht unter der Beriicksichtigung der aus den Abscherversuchen
gewonnen Verbindungsmittelsteifigkeiten. Ziel dieses Schrittes ist, das allgemeine Bauteilverhalten
zu untersuchen.

Die Modellierung erfolgt als zweistegiger Plattenbalken bestehend aus einer Betonplatte, zwei

Holztriagern (bxh = 120x400 mm) und zwei Stahltrédgern mit einer Dicke von jeweils 4 mm, welche
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innerhalb des Holzquersschnitts liegen. Die Stahltrédger sind als einfache Rechteckquerschnitte
ohne Untergurt modelliert. Die Verbindungen zwischen Stahl und Beton, sowie jene zwischen
Holz und Beton sind mittels verschmierten Federsteifigkeiten simuliert.

Der Unterschied zwischen den einzelnen Modellen liegt in der Dicke der Betonschicht, der
Bauteillange, der Gesamtbauteilbreite und der gewéhlten Nutzlast. Die verschiedenen Varianten
sind in Tab. 6.1 aufgezeigt [4].

Tab. 6.1: Modelvarianten des Modellierungschritts 1, [4]

Varianten ‘ Lange ‘ Breite | Beton ‘ Nutzlast q ‘ Stahlquerschnitte

1 6und 8m | 1,2m | 50 mm | 2,8 kN/m? Nur Steg

2 6und 8m | 1,2m | 50 mm | 5,0 kN/m? | Nur Steg

3 6und 8m | 24 m | 80 mm | 2,8 kN/m? Nur Steg

4 6und 8m | 24 m | 80 mm | 5,0 kN/m? | Nur Steg

5 8 m 24m | 80 mm | 5,0 kN/m? Steg und Steg + Untergurt

Als weitere Lastfille sind noch das Eigengewicht des Trégers und eine stdndige Last fiir einen
Fuibodenaufbau mit 1,6 kN/m? hinzugekommen.

Fiir die Bewehrung ist zunichst nur die Mindestbewehrung in zwei Lagen vorgesehen und wird
anhand der mafigebenden linear-elastischen Nachweise im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit
erhoht.

Mithilfe dieser Bewehrung werden in weiterer Folge nicht-lineare Berechnungen durchgefiihrt,
welche ebenfalls das Kriech- bzw. Schwindverhalten des Betons unter Zuhilfenahme angepasster
Materialmodelle und einer Endkriechzahl von ¢ = 2,0 sowie einer angenommenen endgiiltigen
Schwinddehnung von e.; = —0, 3 %oberiicksichtigen.

Diese Berechnungen zeigen, dass die Betonplatte nicht komplett tiberdriickt ist und im unteren
Bereich Zugspannungen infolge des Langsbiegemoments aufweist. Die nicht-linearen Berechnungen
schlieflen aus diesem Grund auch das Rissverhalten des Betons unter Zugspannung und die
daraus resultierenden Spannungsumlagerungen im Zustand II mit ein [4].

Das fiir die Berechnung verwendete Modell ist in Abb. 6.1 abgebildet.
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Abb. 6.1: SOFISTIK Modell des Modellierungsschritts 1 von Prof. Dipl. Ing. Dr. Joze Lopatic,
[4]

6.1.2 Schritt 2 - Vorstudie zur Entwicklung der Elementrippen

Der zweite Schritt sieht vor, die Geometrie des Modells so anzupassen, dass nur mehr ein
Deckenelement mit der dazugehorigen Einflussbreite untersucht wird. Die Betondecke kommt mit
einer Dicke vom 80 mm zur Ausfithrung und die Gesamtbreite ist mit 1,20 m gewéhlt. Fiir die
Rippe wird ein Holzquerschnitt gewéhlt, welcher mit einem innenliegenden Stahltriger verstérkt
ist. Im Gegensatz zum Modellierungsschritt 1 kommt ein Stahltrager mit Steg und Untergurt zur
Anwendung.

Im Rahmen dieser Modellierung sind vier verschiedene Querschnittsvarianten der Rippe mit
verschiedenen Dimensionierungen der Holz- und Stahlelemente untersucht worden. Fiir alle
Stahltrager wurde eine konstante Dicke des Stegs von 2x3 mm und des Untergurts von 6 mm
gewédhlt. Um den Einfluss dieser Bleche beurteilen zu koénnen, sind zu allen vier Varianten
entsprechende Modelle ohne Stahl erstellt worden. Die Verbindungssteifigkeiten wurden ebenfalls
wieder als verschmierte Federn tiber die gesamte Lange implementiert.

Zur Anwendung kommen Modelle mit 6 m und 7 m Lénge unter zwei verschiedenen Belastungs-
arten. Eine stdndige Auflast von 1,6 kN/m? und das Eigengewicht werden fiir alle Triager angesetzt.
Die anderen Lastvariationen bestehen zum einen aus einer flichigen Nutzlast von 2,8 kN /m?
bzw. 5,0 kN/m? und als zweite Variante aus einer Linienlast in den Viertelpunkten des Trégers.
Der letzte Lastfall entspricht jenem, welcher unter den geplanten Vier-Punkt-Biegeversuchen zur
Anwendung kommt. Die Linienlasten werden so gewahlt, dass sie die selben Biegemomente wie
die dquivalenten Flichenlasten erzeugen.

Die verschiedenen Variationen der Geometreien und Lastfélle sind in Tab. 6.2 aufgezeigt. V1
steht hier fiir die Variation der Rippengeometrie, V2 fiir die Variation der Rippengeometrie ohne

Stahl und V3 fiir die Variation der Rippengeometrie mit héheren Lasten.
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Tab. 6.2: Modelvarianten des Modellierungschritts 2, [4]

Varianten Liange | Beton Holz Stahlsteg| Stahl Nutzlast | Linien-
QS bxh | QS bxh | bxh UG bxh | q last P
[m] [mm] [mm] [mm] [mm] [kN/m?] | [kN/m]
Voll 6|7 1200x80 | 240x240 | 6x197 146x6 2,8 8,4/9,8
~ | Voll-d 6|7 1200x80 | 200x240 | 6x197 146x6 2,8 8,4|9,8
> Voll-n 6|7 1200x80 | 240x200 | 6x157 146x6 2,8 8,4/9,8
Voll-dn 6]7 1200x80 | 200x200 | 6x157 106x6 2,8 8,4/9,8
OS 6|7 1200x80 | 240x240 | - - 2,8 8,4/9,8
~ | 0S-d 6|7 1200x80 | 200x240 | - - 2,8 8,4|9,8
> OS-n 6|7 1200x80 | 240x200 | - - 2,8 8,4/9,8
OS-dn 6]7 1200x80 | 200x200 | - - 2,8 8,4]9,8
Voll-h-d 6|7 1200x80 | 200x240 | 6x197 106x6 5,0 15]17,5
e | Voll-h-n 6 1200x80 | 240x200 | 6x157 146x6 5,0 15
> Voll-h-dn 6 1200x80 | 200x200 | 6x157 106x6 5,0 15
OS-h 6 1200x80 | 200x200 | - - 3,0 9

In Abb. 6.2 wird die Art des untersuchten Tragers aufgezeigt.

Abb. 6.2: SOFISTIK Modell des Modellierungsschritts 2 von Prof. Dipl. Ing. Dr. Joze Lopatic,
[4]

Auf Basis der Ergebnisse dieser Voruntersuchungen fiir die Nachweise im Grenzzustand der
Gebrauchstauglichkeit und Tragféhigkeit wurde die Variante ,Voll-h-n“mit einer angenommen
Nutzlast von 5 kN/m? und den dazugehérigen Linienlasten fiir eine genauere Untersuchung
gewdhlt. Bei dieser Variante sind sowohl Stahl- als auch Holzquerschnitte im mafigebenden

Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit zu ca. 60 % ausgenutzt [4].
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6.1.3 Schritt 3 - Genauere Modellierung des Rippendeckenelements und
erweitertes Modell fiir Langzeitversuche

Im dritten Schritt sind die Verbindungen aller drei Materialien des Modells aus Schritt 2 neu
modelliert. Hierfir wird die Verbindung Beton-Stahl weiterhin iiber verschmierte Federn iiber
die gesamte Tragerléinge erstellt, um eine kontinuierliche Verbindung zu erhalten. Zusétzlich zu
diesen verschmierten Federn ist die Verbindung Beton-Holz iiber jeweils drei diskrete Federn an
beiden Tragerrandern modelliert.

Der Sinn besteht darin, dass die neu gewéhlte Verbindungsart - zwischen Holz und Beton - iiber
diskrete Federn auch im Stande ist, die genaue Lage der Kerven anzugeben und weiterer Folge
auch anzupassen. Dadurch lasst sich das reale Verhalten des Tréagers genauer abbilden. Die Federn
sind als nicht-linear geplant, das heifit sie reagieren unterschiedlich auf Zug und Druck. Dadurch
lasst sich ein Aufgehen der Verbundfuge in der Holz-Beton-Kerve unter Zugspannungen simulieren.
Die gesamte Modellierung wird anschliefend in Abb. 6.5 in Kapitel 6.1.4.1 veranschaulicht.

Der Sinn dieses Modells besteht darin, einen Vergleich zwischen einen parallel erstellten RSTAB
Modell herstellen zu kénnen, welches ebenfalls in der Lage ist, die genaue Kervenlage abzubilden.
Dieser zeigt, dass beide Modelle, im Hinblick auf Spannungen und Durchbiegung, sehr &hnliche
Ergebnisse liefern. Das bringt den Vorteil, dass fiir weitere Planungen der Versuche das leichter
zu handhabende RSTAB Modell verwendet werden kann und das SOFISTIK Modell fiir eine
genauere Untersuchung der Versuchsauswertung, vor allem im Bereich von Nichtlienearitéten,
zur Verfiigung steht. Des Weiteren erlaubt das SOFISTIK Modell eine mégliche Auswertung
hinsichtlich des Langzeitverhaltens [4].

Die neue Modellierung erfolgt im Gegensatz zum Modell aus Schritt 2 nicht in grafischer
Form mit Hilfe von SOFIPLUS X sondern mit dem in SOFISTIK enthaltenen Modul TEDDY
in textbasierter Form. Ein Vorteil dieser Modellierung besteht darin, dass durch kurze Befehle
Elemente, wie z.B. die diskreten Federn oder der Stahltriger, entfernt bzw. hinzugefiigt werden
kénnen, ohne eine neue Modellierung durchfithren zu miissen.

Anhand des SOFISTIK Modells kann ein weiterer angepasster Querschnitt fiir einen Lang-
zeitversuch erstellt werden (siehe Abb. 4.4 in Kapitel 4.1). Dieser soll in weiterer Folge mit den
Ergebnissen des 6 m langen Tragers verglichen werden. Die Geometrie des Langzeittragers wird
mit Hilfe von RSTAB entwickelt. Eine genaue Erklarung zur Querschnitts- und Belastungsfindung
dieses Trégers befindet sich im Kapitel 7.

Der Unterschied zur Modellierung des 6 m langen Trager besteht lediglich in der Verédnderung
der Geometrie. Die Modellierung der Verbindungen erfolgt analog zum Originaltriger. Das Modell
beinhaltet ebenfalls diskrete Federn an den Tragerrdndern. Allerdings befinden sich aufgrund der
reduzierten Trégerlange nur zwei Federn pro Seite. Um einen Einfluss des Stahls auf das Verhalten
des Tragers zu zeigen, wurde das Modell einmal mit und einmal ohne diesem modelliert.

In Abb. 6.3 werden die in Schritt 3 modellierten Tréger aufgezeigt.
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Abb. 6.3: SOFISTIK Modell des Modellierungsschritts 3 oben: Originalquerschnitt, unten:
Querschnitte der Langzeitversuche mit und ohne Stahl von Prof. Dipl. Ing. Dr. Joze
Lopati¢, [4]

6.1.4 Geometrie und Materialien des SOFISTIK Modells
6.1.4.1 SOFISTIK Modell des Schritts 2

Das Modell der Holz-Beton-Rippendecke wird anhand der in SOFISTIK enthaltenen Elemente
Strukturfliche und Strukturlinie erstellt. Die Modellierung der Betonplatte erfolgt als Flachen-
element in der Schwerachse. Bei diesen Strukturflichen handelt es sich um zweidimensionale
Schalenelemente, welchen in weiterer Folge vom Programm, auf Basis der Geometrie und Mate-
rialeigenschaften, Scheiben-, Platten- und Rotationssteifigkeiten zugewiesen werden. Dadurch
wird auch die Eingabe einer Plattenbewehrung gewéhrleistet, welche durch den Abstand der
Schwerachsen von der Bezugsebene und der Angabe von Stababstédnden und Stabdurchmesser
definiert werden. Rechnerisch werden fiir dieses Modell unter Beibehaltung aller Freiheitsgrade
der Schalentheorie Membrankréfte, Biege- und Torsionsmomente und Scherkrifte ermittelt.
Die Rippenelemete aus Holz, sowie die Stahlelemente bestehend aus Steg und Untergurt, wurden
aus Linienelementen in der Schwerachse dieser erstellt. Diese Linienelemente sind als zentrische
Biegestédbe definiert und ermoglichen somit eine Ermittlung von biaxialen Biegemomenten,
Querkréften und Normalkréften. Die Hohe des Stahlsteges wurde rechnerisch mit 158 mm
angenommen, was der Hohe des Originalblechs abziiglich der Puzzlelemente entspricht und somit

auf der sicheren Seite liegt. Die verwendeten Stabelemente sind in Abb. 6.4 abgebildet.
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Abb. 6.4: Querschnitte fiir die Berechnung mit SOFISTIK, links: Gesamtquerschnitt, rechts:
Stabelemente laut SOFISTIK, [4]

Das gesamte Deckenelement ist als Einfeldtrager konzipiert und iber ein Fest- und ein
Gleitlager modelliert. Die Lagerung erfolgt an den Linienendpunkten der Holzelemente. Die
anderen Teilelemente, Stahl und Holz, werden mit Hilfe von verschmierten Weg- und Drehfedern
mit dem Beton gekoppelt. Die Steifigkeiten dieser Federn ist anhand der Auswertung der
Abscherversuche ermittelt. Die Lage der Verbindung zwischen Beton und Holz bzw. Stahl wird
iiber Koppelelemente simuliert. Des Weiteren ist anzumerken, dass die Einzelquerschnitte des
Stahlsteges und des Stahluntergurtes biegesteif miteinander verbunden wurden.

Das gesamte statische Modell ist in Abb. 6.5 abgebildet [4].
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Abb. 6.5: Modellbildung des Rippendeckenelements aus Flachen- und Linienelementen mit Hilfe
von SOFIPLUS X von Prof. Dipl. Ing. Dr. JoZe Lopati¢, [4]
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Die Berechnung des Eigengewichts erfolgt automatisch anhand der gewéhlten Materialien und
deren Geometrie. Modell eins aus Abb. 6.5 besitzt zusédtzlich noch eine Aufbau- und Nutzlast in
Form einer Fldchenlast. In Modell zwei wird die Nutzlast nicht als Fldchen- sondern Querlast
modelliert. Die Belastungen sind so gewéhlt, dass sich in Feldmitte das selbe Biegemoment
einstellt wie in Tab. 6.3 ersichtlich.

Tab. 6.3: Lastvarianten der beiden Modelle fiir den Schritt 2, [4]

’ Modelle \ Beschreibung \ Eigengewicht \ Aufbaulast \ Nutzlast \ Biegemoment

1 Balken auf zwei | aus Geometrie | 1,6 kN/m? 5,0 kN/m? | 27 kNm
Stitzen mit Fla-
chenlasten

2 Balken auf zwei | aus Geometrie | 1,6 kN/m? 15 kN/m | 27 kNm
Stitzen mit Fla-
chenlast und
Querlast

Die verwendeten Elemente laut Abb. 6.5 sind in Tab. 6.4 in Hinsicht auf Material, Querschnitt
und Abstand von der Nullebene [z;] aufgelistet.

Tab. 6.4: Verwendete Materialien im SOFISTIK Modell, [4]

Element Beschreibung | Material Illa[rrlf]e Q,;f III‘S[(_;E E}—'t AF l[?:;?ni] [rrf;n]
Fléichenelement gggﬁﬁ? + Cé%?)?; 6 1200x80 96.000 | +140
Linienelemente | Zentrische Biegestidbe

1 Koppelelement - 6 - - +140
2 Koppelelement - 6 - - +100
3 Stahlsteg S355 6 6x158 948 +34
4 Holzelement GL24 6 240x200 48.000 +0

5 Stahluntergurt S355 6 140x6 840 -45

Wie in Tab. 6.4 ersichtlich wird die Bewehrung auf Basis des Betonflichenelements model-
liert. Es sind zwei Bewehrungsebenen definiert. Die Hauptbewehrung in Langsrichtung ist mit
1,88 ¢cm?/m, also mit 6 mm Durchmesser und einem Abstand von 150 mm, gewéhlt. Die Quer-
bewehrung ist mit 1,13 cm?/m, also mit 6 mm Durchmesser und einem Abstand von 250 mm,
modelliert. Der Bewehrungsabstand von der Auflenkante des Betons gemessen liegt fiir die
Laéngsbewehrung bei 23 mm und fiir die Querbewehrung bei 29 mm. Daraus ergibt sich eine
statische Hohe von 57 mm. Die Eingabeparameter fiir de Berechnung in SOFISTIK sind in Abb.
6.6 abgebildet [4].



54 6 Numerische Untersuchung der Bauteile mittels SOFISTIK und RSTAB

Abb. 6.6: Eingabewerte fir die Bewehrung in SOFISTIK, [4]

Der letzte Schritt der Modellierung vor der Berechnung mit SOFISTIK ist die Unterteilung in
Finite Elemente. Die Erstellung dieses Netzes erfolgt nach Eingabe der Feinheit automatisch.
Fiir dieses Modell wurde ein Netz mit 50 mm groflen Viereckelementen gewéhlt. Daraus ergeben
sich insgesamt 5410 Finite Elemente. Das daraus generierte Modell ist in Abb. 6.7 abgebildet.

Abb. 6.7: SOFISTIK-Modell des Schritts 2 mit generiertem Netz von Prof. Dipl. Ing. Dr. Joze
Lopati¢, [4]

6.1.4.2 SOFISTIK Modell des Schritts 3

Fiir den dritten Schritt wird die Holz-Beton-Rippendecke anhand des in SOFISTIK enthaltenen
Moduls TEDDY erstellt. Die Eingabe der Elemente, Belastungen und Verbindungen ist textbasiert
vorgenommen. Abb. 6.8 zeigt beispielhaft, wie die Eingabe von Querschnittwerten anhand der

Querschnitte der Holz-Beton-Rippendecke aussieht.
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Abb. 6.8: Beispiel fir die Querschnittseingabe iiber TEDDY

Die Modellierung der einzelnen Elemente erfolgt analog zu Schritt 2. Stahl und Holz wurden als
Linienelementen und Beton als Fldchenelement in dessen Schwerachsen erstellt. Die Materialien
sind ebenfalls ident zu jenen aus Schritt 2 gewéhlt und sind aus Tab. 6.4 zu entnehmen.

Das gesamte Deckenelement wird wieder als Einfeldtriager konzipiert und iiber ein Fest- und ein
Gleitlager modelliert. Die Lagerung erfolgt ebenfalls an den Linienendpunkten der Holzelemente.
Der Unterschied zu Schritt 2 bestand in der Koppelung der Teilelemente. Stahl und Beton wurden
weiterhin iiber verschmierte Wegfedern miteinander verbunden, da tiber die gesamte Tragerldnge
ein konstanter Verbund herrscht. Die Verbindung zwischen Holz und Beton wird jedoch iiber
diskrete Federn an den Mittelpunkten der geplanten Kerven erstellt. Dadurch ist eine genaue
Abbildung der Kerven und eine Ermittlung der Kervenkraft gewéhrleistet. Wie in Abb. 6.8
ersichtlich, besteht jedoch die Moglichkeit, die diskreten Federn zu deaktivieren, in dem man den
Wert 1 auf 0 setzt, was zu einer Kopplung iiber verschmierte Federn zwischen Holz und Beton,
wie im Modell in Schritt 2, fiihre. Die verschmierten Federn fiir Beton-Stahl sind in Abb. 6.9a
und die diskreten Federn fiir Beton-Holz in Abb. 6.9b abgebildet.



56 6 Numerische Untersuchung der Bauteile mittels SOFISTIK und RSTAB

(a) Verschmierte Federn Beton-Stahl Verbindung

(b) Diskrete Federn Beton-Holz Verbindung

Abb. 6.9: Modellbildung der Federn des Rippendeckelements mit Hilfe von TEDDY, von Prof.
Dipl. Ing. Dr. Joze Lopatic¢

Die Belastung des Trégers besteht aus dem Eigengewicht, welches durch das System selbststan-
dig ermittelt wird und zwei Punktlasten in den Viertelpunkten der Trager. Dieser Belastungstyp
entspricht dem des geplanten Vier-Punkt-Biegeversuches. Die Punktlast wird {iber eine La-
steinleitungsfliche von 0,20x0,20 m auf die Betonplatte aufgebracht und wird daher im System
in kN/m? angegeben. Die Grofle dieser Flache kann im weiteren Verlauf iiber eine manuelle
Eingabe in TEDDY verandert werden. Die Belastungen sind anfangs so eingestellt, dass sie dem
Lastfall der Kategorie C laut EC 1 [7] mit einer Nutzlast von 5 kN/m? und einem zusétzlichen
Fulbodenaufbau von 1,60 kN/m? unter quasi-stdndiger Belastung, laut EC 0 [16] entspricht.
Anstatt von Flachenlasten wird dies jedoch in Form von Punktlasten eingebracht und entspricht
11,16 kN. Des Weiteren wird noch das Eigengewicht in Form einer Flachenlast berticksichtigt.
Die genaue Belastungsfindung und dazugehorige Erlauterungen sind in Kapitel 7.1.2 angefiihrt.
Das Gesamtsystem inklusive Eigengewicht ist in Abb. 6.10a und inklusive Punktlast in Abb.
6.10b abgebildet.
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(a) Lastfall Eigengewicht

(b) Punktlast mit Lasteinleitungsbereich
Abb. 6.10: SOFISTIK Modell des Schritts 3 inklusive Belastungen von Prof. Dipl. Ing. Dr. Joze
Lopatic

Fiir die Bewehrung kommt ebenfalls das gewédhlte Bewehrungsnetz aus Abb. 6.6 zur Anwendung.

6.1.4.3 SOFISTIK Modell des Langzeittragers

Die Modellierung des Langzeittragers erfolgt analog zum 6 m Tréger aus Schritt 3. Unterschiede
ergeben sich nur in der Geometrie der Materialien, Anzahl der Kerven sowie der gewéhlten
Belastung.

Die Geometrien der gewéhlten Materialien fiir die Modellierung sind in Tab. 6.5 ersichtlich.
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Tab. 6.5: Materialien und Querschnitte fiir die Modellierung des Langzeittrégers in SOFISTIK

Material | Beschreibung Breite | Hohe
[mm] | [mm]
Holz Obergurt 240 70
Holz Steg 70 130
Stahl Puzzleleiste 6 158
Beton Platte 600 80

Die Lange der Trager betrdgt nur 4 m und die Anzahl der Kerven ist auf zwei pro Seite
reduziert. Die restliche Modellierung entspricht jener des Originaltragers. Das Modell inklusive
Federn ist in Abb. 6.11 abgebildet.

(a) Verschmierte Federn Beton-Stahl Verbindung

(b) Diskrete Federn Beton-Holz Verbindung

Abb. 6.11: Modellbildung der Federn des Langzeittragers mit Hilfe von TEDDY von Prof. Dipl.
Ing. Dr. Joze Lopatic

Da fiir den Kriechtrager ein Modell mit Stahl und eines ohne Stahl geplant ist, waren fiir
den Trager ohne Stahl nur die diskreten Federn mafigebend, da nur die Beton-Holz Verbindung
vorhanden war, siche Abb. 6.11b.
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Die Belastung fiir die Kriechtrédger ist so gewahlt, dass in der Holzunterkante die selbe Spannung
wie im Originaltréger herrscht. Fiir den Tréger mit Stahl betrdgt diese 2x7,7 kN und fiir jenen
ohne Stahl 2x3,7 kN. Die Last wird ebenfalls wieder {iber eine Lastfliche con 0,20x0,20 m
eingebracht und ist in Abb. 6.12 ersichtlich.

(a) Belastung des Langzeittragers mit Stahl

(b) Belastung des Langzeittrager mit Stahl

Abb. 6.12: Belastung der Langzeittriager von Prof. Dipl. Ing. Dr. Joze Lopatic¢

Die Bewehrung ist in Form von Mindestbewehrung angenommen und mit Hilfe von TEDDY

modelliert.

6.1.5 Verbindungssteifigkeiten des SOFISTIK Modells

Die einzelnen Bauteile, Holz, Stahl und Beton, sind iiber zusétzlich eingefiigte Linienelemente in
der Mittelebene und am unteren Rand der Betonplatte miteinander verbunden. Diese besitzen
keinen definierten Querschnitt, lediglich kinematische Zwangsbedingungen.

Die vorhandenen beiden Koppelelemente enthalten zusétzlich iiber die Langsachse der Decken-

elemente die verschmierten Weg- und Drehfedern, welche die Verbindung zum Linienelement des
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Holz- und Stahlquerschnitts herstellen. Im neu erstellten SOFISTIK Modell sind hier zusétzlich
die diskreten Federn fiir die Abbildung der Kerven enthalten. Stahlsteg und Stahluntergurt sind
biegesteif miteinander verbunden.

Auf Basis der Anndherungen aus Abb. 5.17 aus Kapitel 5.5.3 werden die daraus gewonnenen Er-
gebnisse benutzt um die Federsteifigkeiten zu berechnen. Die Berechnung der Querfedersteifigkeit
erfolgt auf Basis der Berechnung der Federkonstanten k = Aiu. Ergénzt wurde diese Berechnung
um die Scherldnge des Abscherversuches, um die Federsteifigkeit pro Meter zu erhalten.

Die Senkfedersteifigkeit wird in Abhéngigkeit der Kompressibilitit des Holzquerschnitts bzw.
Stahlquerschnitts auf Basis der Formel fiir die Federkonstante k = E}T? theoretisch berechnet.
Wobei A die Kontaktfliche des jeweiligen Querschnitts zum Beton darstellt. Fiir die Berechnung
wrid die Kompressibilitidt des Holzes auf die Hohe hg = % festgelegt. Die Berechnung erfolgt
ebenfalls auf eine Linge von einem Meter.

Die Berechnungen der Federsteifigkeiten fiir die Beton-Holz-Verbindung sind in Formel 6.1 und
6.2 und jene fiir die Beton-Stahl-Verbindung in Formel 6.3 und 6.4 aufgezeigt [4].

Ermittlung der verschmierten Wegfedersteifigkeit fiir Beton-Holz pro Meter

Linearisierte Last-Verschiebungs-Beziehung: AF =450 kN, Au=1mm

Scherldange Holzkerve: lg =20 cm
Anzahl Holzkerven: 4
Elastizidtsmodul quer zur Faser: E90,mean = 300.000 KN/ m?
Lange fiir verschmierte Federn: [=1,0m
Fliche Holzrippe (Kontaktfliche zum Beton): Apo = 0,24 m - 1,0 m = 0,24 m?
Hoéhe Holzrippe: h=0,20m
Quer federsteifigkeit ky = AL 450 kN = 562.500 kN /m?

T Au-4-1; 0,00lm-4-0,2m

(6.1)

2 Apor - Eoo 20,24 m? - 300.000 kN/m?
h-l N 0,20 m-1,0 m

Senk federsteifigkeit ks = = 720.000 kN /m?

(6.2)
Ermittlung der verschmierten Wegfedersteifigkeit fiir Beton-Stahl pro Meter

Linearisierte Last-Verschiebungs-Beziehung:  AF =450 kN, Au = 0,2 mm

Scherldnge Puzzleleiste: lp=4-0,15m—0,05m=0,55m
Anzahl Puzzleleisten: 2

Elastizidtsmodul: Es = 210.000.000 kN /m?

Léange fiir verschmierte Federn: I=1,0m

Fliche Stahlsteg (Kontaktfliche zum Beton): A, = 0,006 m - 1,0 m = 0,006 m?
Hohe Stahlsteg: h=0,158 m
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AF 450 kN

Quer federsteifigheit ky = 0= = 0,0002 m -2 0,55 m

= 2.045.455 kN/m?

(6.3)

2 Apor - Ego _ 2-0,006 m? - 210.000.000 kN /m?
h-l N 0,158 m-1,0 m

Senk federsteifigkeit ky = = 15.950.000 kN/m?

(6.4)

Ermittlung der diskreten Federn Beton-Holz

Die Modellierung der diskreten Federn des erweiterten Modells erfolgt ebenfalls auf Basis der
Ergebnisse des Abscherversuches aus Abb. 5.17. Die Ermittlung der Federkonstanten erfolgt
anhand der Werte AF = 450 kN und Au = 1 mm. Da diese Werte allerdings auf Basis von vier
Kerven ermittelt sind und im Originaltriger nur zwei Kerven meiteinander verbunden werden,

wird die Kraft halbiert. Die Ermittlung der Federkonstanten ist in Formel 6.5 aufgezeigt.

AF/2 225 kN
Au 0,001 m

Federkonstante k. = = 225.000 kEN/m (6.5)

Die Modellierung der Federn im SOFISTIK Modell des Schritts 2 erfolgte als linear, dadurch
verhalten sich die Federn auf Zug- und Druckbelastung gleich. Die dazugehorige Arbeitslinie ist
daher rein elastisch und ohne Belastungsgrenze definiert.

Fiir das erweiterte Modell aus Schritt 3 sind die Federn als nicht-linear modelliert. Dadurch
verhalten sich die Federn unterschiedlich auf Zug- und Druckbelastung. Die Modellierung der
Arbeitslinie fiir die Holz-Beton Verbindung erfolgt fiir den elastischen Bereich, da der Bruch
unmittelbar nach erreichen der elastischen Grenzlast eintrat. Fiir die Arbeitslinie der Beton-Stahl
Verbindung wird zusétzlich der plastische Bereich nach Eintreten der elastischen Grenzlast
herangezogen. Die Modellierung erfolgt auf Basis der Last-Verschiebungslinien aus Abb. 5.17.
Die Eingabe der Arbeitslinie iiber TEDDY ist fiir die Beton-Holz-Verbindung in Abb. 6.13a und
fiir die Beton-Stahl-Verbindung in Abb. 6.13b abgebildet.

(a) Arbeitslinie der nicht-linearen Senkfeder Beton-(b) Arbeitslinie der nicht-linearen Senkfeder Beton-
Holz Stahl

Abb. 6.13: Arbeitslinien der nicht-linearen Senkfedern
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6.2 Modellierung mit RSTAB

Neben dem in SOFISTIK erstellten Modell wurde auch ein Stabwerkmodell in der Stabsta-
tiksoftware RSTAB der Firma Dlubal erstellt. Fiir diese Modellierung wird die Theorie fiir
Stabwerkmodelle mit punktuell angeordneten Verbindungsmitteln gewahlt, welche schon in
Kapitel 3.4.3 vorgestellt wurde. Im Gegensatz zum vorgestellten Schubanalogieverfahren (siehe
Kapitel 3.4.2) bietet dieses die Moglichkeit die Lage der Kerven exakt anzugeben.

Das RSTAB-Modell wurde entwickelt, um auf Basis des SOFISTIK-Modells aus Kapitel 6.1
jenes angepassten Modell fiir den Langzeitversuch zu ermitteln, da sich die Handhabung eines

Stabwerkmodells leichter erweist als jenes eines FE-Modells [4].

6.2.1 Geometrie und Materialien des RSTAB Modells

Die Modellierung der einzelnen Querschnitte erfolgt, wie im Beispiel eines Stabwerkmodells
(siehe Abb. 3.10 aus Kapitel 3.4.3), je aus einem Balkenstab fiir die obere Betonplatte und
fiir die, als einen Querschnitt modellierten, Holzrippen. Zusétzlich ist noch das Stahlprofil als
Balkenstab modelliert. Die Balkenstébe fiir Holz und Stahl bilden in ihrer Lage den Schwerpunkt
des jeweiligen Querschnitts ab. Des Weiteren sind sie iiber Koppelstiabe mit der Betonplatte
verbunden. Die Auflagerung des gesamten Modells geschieht an beiden Enden des Holztragers.
Durch die vorhandenen Koppelstdbe zwischen Holz und Beton wird jedoch auch eine Aufteilung
der Auflagerkraft in die Betonplatte und in weiterer Folge auch in den Stahltrdger gewéhrleistet.

Der Aufbau des Stabwerkmodells inklusive Stabnummerierung ist in Abb. 6.14 dargestellt.

(a) Oben: Stabwerkmodell des 6 m Originaltriager, Unten: Stabwerkmodell des 4 m Langzeittrager

(b) Nummerierung der Stébe des Stabwerkmodells

Abb. 6.14: Stabwerkmodell in RSTAB [4]
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Tab. 6.6: Verwendete Stabtypen und Querschnitte des RSTAB-Modells des Originaltragers

geméfl Nummerierung aus Abb. 6.14b, [4]

.. . Quer- Querschnitt A; I;
Element | Balkenstibe | Material schnittstyp [mm] [mm?] [mm4]
1 Betonplatte C30/37 Rechteck 80x1200 96000 51,2%10°
140x158
2 Stahlprofil S355 T-QS tgteg = 6 mm 1621 4,26*10°
tug,gem = 4,9 mm
; Rechteck 240x200 %16
3 Holztrager GL24h Ausspartmg 140x10 46600 | 157,13*10
.. ET" EA GA
Element Koppelstiabe Kopplung [kNm?] [kN] [kN]
4 Steifigkeiten Beton-Stahl 716,0 00 00
5 Gelenk-Gelenk Beton-Holz - - -
6 Steifigkeiten Beton-Holz 82,8 bzw. 112,21 0 00
7 Gelenk-Gelenk Beton-Stahl - - -

Die in Tab. 6.6 angefiihrten Querschnitte werden in Abb.6.15 grafisch aufgezeigt.

Abb. 6.15: Querschnitte des Originaltrégers in RSTAB, [4]

Die Modellierung des Stabwerkmodells des Langzeittragers erfolgt ident zu jener des Original-

triagers. Die einzigen Unterschiede bestehen in der Linge des Tragers (4 m statt 6 m) und in

der Anzahl der Kerven (zwei statt drei). Des Weiteren miissen die Querschnitte der Materialien
angepasst werden, siche Tab. 6.7 und Abb. 6.16.

Fiir die Modellierung des Trégers ohne Stahl sind lediglich die Balkenstdbe des Stahltragers
und die dazugehorigen Koppel- bzw. Gelenkstédbe zu entfernen.
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Tab. 6.7: Verwendete Stabtypen und Querschnitte des RSTAB Modells des Langzeittriagers

geméfl Nummerierung aus Abb. 6.14b, [4]

.. . Quer- Querschnitt A; I;
Element | Balkenstibe | Material schnittstyp [mm] [mm? | [mmd]
1 Betonplatte C30/37 Rechteck 80x600 48000 | 25,6*10°
2 Stahlprofil S355 Rechteck 6x158 474 1,97*10°
. Rechteck OG 24070 %106
3 Holztrager GL24h Rechteck Steg 70x130 24864 | 76,8*%10
B ET" EA GA
Element Koppelstabe Kopplung [kNm?] [KN] [kN]
4 Steifigkeiten Beton-Stahl 312,0 00 00
5 Gelenk-Gelenk Beton-Holz - - -
6 Steifigkeiten Beton-Holz 31,80 bzw. 38,85 00 o0
7 Gelenk-Gelenk Beton-Stahl - - -

Abb. 6.16: Querschnitte des Langzeittriagers in RSTAB

Die Ermittlung der in den Tab. 6.6 und 6.7 angegebenen Werte fiir die Ersatzbiegesteifigkeit
EI" werden in Kapitel 6.2.2 noch genauer erldutert.

Fiir die Berechnung der Modelle ist keine Bewehrung in der Betonplatte beriicksichtigt, da
der Anteil dieser an der Gesamtbiegesteifigkeit der Platte wegen des geringen Bewehrungsgrades
vernachléssigbar klein ist. Die Holzquerschnitte des Originaltrigers sind im Gegensatz zum
SOFISTIK-Modell mit einer Aussparung, welche den Stahlflansch mit aufnimmt, modelliert.
Fir die Modellierung des Stahluntergurtes des Originaltriagers wird die Héhe aufgrund der
unterschiedlichen Dicken von 3 und 6 mm gemittelt und folglich mit 4,9 mm im Stabwerksmodell
gerechnet. Dadurch ist gewéhrleistet worden, dass das Tréagheitsmoment und somit auch die

Biegesteifigkeit zum Original ident bleiben.
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6.2.2 Verbindungssteifigkeiten des RSTAB Modells

Wie schon in Kapitel 6.2.1 erwahnt, werden die Verbindungen der Materialien mit Koppelstdben
implementiert. Diesen Koppelstdbe sind mit Steifigkeiten versehen, welche laut der Formel in
Abb. 3.11b aus Kapitel 3.4.3 berechnet werden. Die Werte der Verschiebungsmoduln werden, wie
schon bei der Modellierung des SOFISTIK-Modells, aus den Last-Verschiebungsbeziehungen aus
Abb. 5.17 aus Kapitel 5.5.3 entnommen.

Die Lage der Koppelstébe ist fiir den 6 m langen Trager in Abb. 6.17 und fiir den Langzeittréager
in Abb. 6.18 aufgezeigt.

Da die Kerven eine punktuelle Verbindung darstellen, ist es im Stabwerkmodell moglich, diese
in ihrer realen Lage im Trager abzubilden, also am dufleren Rand der Kerven. Durch Spriinge
im Momenten- bzw. Querkraftverlauf in diesen Koppelstdben ist es méglich, den Eintrag von
Schubkréften aus der Betonplatte in die Holz-Stahl-Elemente aufzuzeigen.

Die Modellierung der Stahlpuzzleleiste erfolgt als kontinuierliche Verbindung. Die Koppelstdbe
werden dafiir in einem Abstand von 0,50 m erstellt und sind iiber die gesamte Trigerldnge verteilt
[4].

Abb. 6.17: Anordnung der Koppelstdbe im 6 m langen Originaltrdger. Oben: Original Geometrie,
unten: Umsetzung des Stabwerkmodells [4]

Abb. 6.18: Anordnung der Koppelstdbe im 4 m langen Langzeittriager. Oben: Original Geometrie,
unten: Umsetzung des Stabwerkmodells
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In weiterer Folge werden die Koppelbiegesteifigkeiten der Beton-Holz und Beton-Stahl Verbin-

dung fiir den Originaltrager und den Langzeittriager ermittelt.
Ermittlung der Koppelbiegesteifigkeit Beton-Holz

Linearisierte Last-Verschiebungs-Beziehung: AF =450 kN, Au=1mm
Scherldnge Holzkerve: Ik =20 cm

Anzahl Holzkerven Abscherversuch: 4

Anzahl Holzkerven im Querschnitt des Deckenelements: 2

AF -2 450 kN -2
Au-4 0,001 m-4

Verschiebungsmodul Ky = = 225.000 kN/m (6.6)
Die Ergebnisse aus der Berechnung der Koppelbiegesteifigkeit fiir die Beton-Holz-Verbindung,
laut der Formel aus Abb. 3.11b, und die dazugehérigen Werte sind fiir den Originaltrdger in Tab.

6.8 und fiir den Langzeittrager in Tab. 6.9 aufgezeigt.

Tab. 6.8: Verbindungssteifigkeiten der Koppelstidbe Beton-Holz des Originaltriagers

Kerve ZB ZH e er K EI* Lage

[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?] | [mm]
14+ 6 40 100 150 300 225.000 82,82 150
2+ 5 40 100 300 300 225.000 82,82 650
3+ 4 40 100 300 1650 225.000 112,21 1150

Tab. 6.9: Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Holz des Langzeittrigers

Kerve ZB ZH €] er K EI* Lage

[(mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?| | [mm]
1+ 4 40 70 150 300 225.000 31,86 150
24+ 3 40 70 300 1150 225.000 38,42 650

Ermittlung der Koppelbiegesteifigkeit Beton-Stahl

Linearisierte Last-Verschiebungs-Beziehung: AF =450 kN, Au= 0,2 mm
Scherlange Holzkerve: Ik =20 cm

Anzahl Puzzleleisten Abscherversuch: 2

Abstand der Koppelstébe: 500 mm

Scherldnge im Abscherversuch: 550 mm

AF 450 kN - 500 mm
Au  0,0002 m -2 - 550 mm

Verschiebungsmodul Kg =

= 1.022.727 EN/m
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Die Ergebnisse aus der Berechnung der Koppelbiegesteifigkeit fiir die Beton-Stahl-Verbindung,
laut der Formel aus Abb. 3.11b, und die dazugehérigen Werte sind fiir den Originaltriger in Tab.
6.10 und fiir den Langzeittriger in Tab. 6.11 aufgezeigt.

Tab. 6.10: Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Stahl des Originaltrigers

ZB ZH e er K ET* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?3] | [mm]
| 40 [ 99 [ 500 [ 500 |1.022.727 | 715,53 | 500 |

Tab. 6.11: Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Stahl des Langzeittrigers

7ZB ZH e er K ET* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?3] | [mm]
| 40 | 69 [ 500 | 500 [1.022.727 | 312,00 | 500 |

6.3 Vergleich der SOFISTIK und RSTAB Modelle

Wie schon in den Kapiteln 6.1 und 6.2 erlautert, wird die Belastung der Trager in den Viertelspunk-
ten aufgebracht. Im Folgenden werden die wichtigsten Ergebnisse der SOFISTIK Berechnung
des FE-Modells und der RSTAB-Berechnung des Stabwerkmodells aufgezeigt. Die Auswertung
erfolgt mit einer Last von F' = 11,16 kN fiir den 6 m langen Originaltrager und mit einer Last
von F'= 7,70 kN fiir den Langzeittrager mit Stahl bzw. mit F' = 3,70 kN fiir den Langzeittrager
ohne Stahl. Fiir die Berechnung werden keine Sicherheitsbeiwerte fiir die Belastung und keine
Materialsicherheiten angesetzt, um in weiterer Folge auch einen Vergleich mit den Versuchser-
gebnissen aufstellen zu kénnen. Fiir alle Modelle wird der Beton C30/37, das Brettschichtholz
GL24h, der Baustahl S355 und der Bewehrungsstahl B500 verwendet.

Die Ergebnisse aus der Berechnung des Stabwerkmodells mittels RSTAB werden in Tab. 6.12
aufgezeigt. Der Zustand der Langzeittriager wird zum Zeitpunkt t=0, sprich zum Belastungsbeginn,

abgebildet.
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Tab. 6.12: Ergebnisse der Berechnungen der 6 m Triager und der Langzeittrager mit RSTAB

. Original- | Langzeit Langzeit
Ergebnisse trfiger mit gtahl ohnegStahl
Tragerlinge [m)] 6,00 4,00 4,00
Belastung [kN] 11,16 7,70 3,70
Durchbiegung Tragermitte [mm] 7,50 3,30 3,10
Betonspannung Oben [kN/cm?] -0,41 -0,36 -0,30
Betonspannung Unten [kN/cm?| 0,10 0,12 0,18
Holzspannung Oben [kN/cm?] -0,06 -0,03 -0,03
Holzspannung Unten [kN/cm?] 0,38 0,39 0,39
Stahlspannung Oben [kN/cm?] -0,04 -0,47 -
Stahlspannung Unten [kN/cm?] 6,38 7,01 -
Auflagerkraft [kIN] 19,30 10,45 6,30

Die Ergebnisse der FE-Berechnung mit SOFISTIK werden in Tab. 6.13 aufgezeigt. Die Berech-
nung wird anhand der neuen Modelle fiir den Tréger mit diskreten Federn an den Kerven und
fiir jenes mit durchgehenden verschmierten Federn iiber die gesamte Tragerlénge durchgefiihrt.
Die Werte fiir den Langzeittriager bilden ebenfalls den Zustand zum Zeitpunkt t=0 ab. Beide

Modelle sind ebenfalls mit diskreten Federn modelliert.

Tab. 6.13: Ergebnisse der Berechnungen der 6 m Tréger und der Langzeittrager mit SOFISTIK

. . . Langzeit Langzeit

Ergebnisse Originaltrager mit Stahl | ohne Stahl

Diskrete | Verschmierte Diskrete Federn

Federn Federn
Tragerlinge [m] 6,00 6,00 4,00 4,00
Belastung [kN] 11,16 11,16 7,70 3,70
Durchbiegung Trigermitte [mm] 7,63 7,18 3,52 3,45
Betonspannung Oben [kN/cm?] -0,41 -0,39 -0,38 -0,33
Betonspannung Unten [kN/cm?| 0,11 0,07 0,14 0,19
Holzspannung Oben [kN/cm?] -0,08 -0,07 -0,05 -0,04
Holzspannung Unten [kN/cm?] 0,37 0,37 0,39 0,40
Stahlspannung Oben [kN/cm?| 0,16 0,04 0,40 -
Stahlspannung Unten [kN/cm?] 6,50 5,67 6,71 -
Max. Kraft in Kerven [kN] 24,50 - 13,70 15,20
Max. Schubkraft Holz [kN] 12,40 11,70 5,42 4,25
Auflagerkraft [kIN] 19,80 19,80 10,70 6,50

Um die Ergebnisse der beiden Modellierungsprozesse miteinander vergleichen zu kénnen, werden
diese fiir den Originaltrager in Tab. 6.14 und fiir die beiden Langzeittrager in Tab. 6.15 und 6.16
gegeniibergestellt. Fiir das FE-Modell wird hier das SOFISTIK Modell mit diskreten Federn
gewdahlt. Obwohl die Abweichung in Prozent teilweise sehr hoch erscheint, ist in dieser Tabelle
trotzdem ersichtlich, dass die einzelnen Ergebnisse teils sehr nahe beieinander liegen und sich die
Stabwerksmodellierung ebenfalls als Basis fiir eine Modellierung eignet. Eine Beriicksichtigung

der Spannungen ist bei dieser GroBenordnung nicht von Relevanz.
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Tab. 6.14: Vergleich der Ergebnisse der SOFISTIK und RSTAB Berechnung fiir den 6 m Trager

Ergebnisse FE Modell | Stabwerk | Abweichung
SOFISTIK | RSTAB RSTAB [%]
Trigerlinge [m)] 6,00 6,00 -
Belastung [kIN] 11,16 11,16 -
Durchbiegung Tragermitte [mm] 7,63 7,50 -1,73
Betonspannung Oben [kN/cm?] -0,41 -0,41 0,00
Betonspannung Unten [kN/cm?] 0,11 0,10 -10,00
Holzspannung Oben [kN/cm?] -0,08 -0,06 -33,33
Holzspannung Unten [kN/cm?] 0,37 0,38 +2,70
Stahlspannung Oben [kN/cm?] 0,16 -0,04 -600,00
Stahlspannung Unten [kIN/cm?] 6,50 6,38 -1,88
Auflagerkraft [kIN] 19,80 19,30 -2,59

Tab. 6.15: Vergleich der Ergebnisse der SOFISTIK und RSTAB Berechnung fiir den Langzeit-
trager mit Stahl

Ergebnisse FE Modell | Stabwerk | Abweichung
SOFISTIK | RSTAB | RSTAB [%]
Trigerlinge [m] 4,00 4,00 -
Belastung [kN] 7,70 7,70 -
Durchbiegung Trigermitte [mm] 3,52 3,30 -6,67
Betonspannung Oben [kN/cm?] -0,38 -0,36 -5,56
Betonspannung Unten [kN/cm?] 0,14 0,12 -16,67
Holzspannung Oben [kN/cm?] -0,05 -0,03 -66,67
Holzspannung Unten [kN/cm?] 0,39 0,39 0,00
Stahlspannung Oben [kN/cm?] 0,40 -0,47 +270,21
Stahlspannung Unten [kIN/cm?] 6,71 7,01 +4,47
Auflagerkraft [kN] 10,70 10,45 -2,39

Tab. 6.16: Vergleich der Ergebnisse der SOFISTIK und RSTAB Berechnung fiir den Langzeit-
trager ohne Stahl

Ergebnisse FE Modell | Stabwerk | Abweichung
SOFISTIK | RSTAB RSTAB [%]
Triagerlinge [m] 4,00 4,00 -
Belastung [kIN] 3,70 3,70 -
Durchbiegung Trigermitte [mm] 3,45 3,10 -11,29
Betonspannung Oben [kN/cm?] -0,33 -0,30 -10,00
Betonspannung Unten [kIN/cm?| 0,19 0,18 -5,56
Holzspannung Oben [kN/cm?] -0,04 -0,03 -33,33
Holzspannung Unten [kN/cm?] 0,40 0,39 -2,56
Auflagerkraft [kN] 6,50 6,30 -3,18

Wie die Ergebnisse zeigen, ist der Einfluss der Nicht-Linearitdt im SOFISTIK-Modell mit
diskreten Federn sehr gering.
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Auch fiir die Modelle des Langzeittragers, welche am Anfang in RSTAB modelliert wurden und
mit Hilfe von SOFISTIK genauer iiberpriift wurden, ist ersichtlich, dass die angesetzten Initial-
spannungen so gering waren, dass das nicht-lineare zeitabhidngige Materialverhalten ausreichend
genau mit einem linear abgeminderten Elastizitatsmodul angenahert werden kann.

Auf Basis dieser Modelle kann in weiterer Folge eine Anpassung hinsichtlich Materialien, Be-
lastungstyp und Belastungsstéarke vorgenommen werden, um diese mit den Versuchen vergleichen

zu konnen.



Kapitel 7
Uberpriifung der statischen Modellierung

Da der zeit- und kostentechnische Aufwand fiir die Herstellung des 6 m langen Originaltragers
hoher war als jener des verkleinerten Tragers, wurde zuerst mit der Herstellung der beiden kleinen
Tréger begonnen. Ziel war es, die statischen Modelle aus Kapitel 6 zu iiberpriifen und bei stark
abweichenden Ergebnissen diese zu iiberarbeiten.

Der Versuchsaufbau der verkleinerten Trager wurde so gewédhlt, dass bei Bestdtigung der
Modellierung diese auch als Langzeittriager fiir die geplante Langzeitversuchsreihe verwendet
werden konnten. Daher werden diese Tréger in weiterer Folge auch als Langzeittrager bezeichnet.

In den folgenden Kapiteln werden die Entwurfskriterien, die Querschnittsfindung des Langzeit-

tragers, sowie die Herstellung und die Versuchsdurchfiihrung aufgezeigt.

7.1 Entwurfskriterien und Versuchskorper

Da dieser Tréger in weiterer Folge auch als Langzeittrager verwendet werden sollte, wurde jeweils
ein Trager mit Stahl und einer ohne Stahl hergestellt. Der Sinn besteht darin, die Auswirkung
des Stahltrégers auf das Kriech- und Schwindverhalten des Tragers aufzuzeigen. Eine genauere

Erklarung bzw. Auswertung dazu befindet sich in Kapitel 9.

(a) Querschnitt des Langzeittragers mit Stahl-(b) Querschnitt des Langzeittrigers ohne Stahl-
Puzzleleiste Puzzleleiste

Abb. 7.1: Querschnitte der beiden Langzeittrager, Mafle in mm
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Abb. 7.2: Aufbau des Langzeittriagers, Mafle in mm

Abb. 7.3: Verwendeter Stahltriger mit Puzzlleiste des Langzeittragers, Mafle in mm

Damit beide Trager im weiteren Verlauf auch als Langzeittrager nutzbar sind, war es wichtig,
eine Belastung zu finden, bei denen beide Trager eine nahezu idente Durchbiegung aufwiesen.
Dadurch wird eine dhnliche Spannungsverteilung in den Trigern gewéhrleistet.

Fiir den aufzustellenden Vergleich war es im ersten Schritt notig, die Querschnittsform des
Langzeittriager (siche Abb. 7.1) zu finden. Hierfiir wurde versucht, dass selbe Spannungsniveau
wie im 6 m langen Tréger (siehe Kap. 8) unter quasi-stindiger Belastung zu finden.

Dies wurde anhand eines Vergleichs der entstanden Spannungen, resultierend aus dem quasi-
stdndigen Belastungszustand, fiir den 6 m langen Trager ermittelt.

Obwohl es bei der Geometrie des Triagers zu Verdnderungen kam, war es wichtig, die Figen-
schaften der Verbindungmittel gleich zu halten. Daher wurden auch fiir die Langzeittrager die
selben Stahl-Puzzleleisten verwendet, lediglich der Untergurt des Tréagers wurde weggelassen.
Dies beeinflusst allerdings nicht die Verbindung zwischen Beton und Stahl und es kann daher
mit den selben Verbindungssteifigkeiten wie im Originaltrager gerechnet werden.

Fiir die Holz-Beton Verbindung kamen die gleichen Kerven wie beim Originaltriager zur
Anwendung, es wurde lediglich die Anzahl auf vier Kerven reduziert.

Der Entwicklungsprozess der Langzeittriager wird nachfolgend aufgezeigt.

7.1.1 Querschnittsfindung des Langzeittragers

Ziel fiir den angepassten Langzeittrager war es, trotz des verminderten Querschnitts ein dhnliches
Spannungsniveau und die gleiche Verbindungsmittelsteifigkeit aufrechtzuerhalten.

Aufgrund der ebenfalls verwendeten Stahl-Puzzleleiste kann die selbe Verbundmittelsteifigkeit
gewihrleistet werden.

Die Spannungen im Trager sind in erster Linie vom gewéhlten Material bzw. den Material-
eigenschaften wie Elastizitdtsmodul (E) oder Schubmodul (G) abhéngig. Des Weiteren haben
die Querschnittsfliche (A) und das aus dem Querschnitt resultierende Tragheitsmoment ()
einen Einfluss auf die Spannungsverteilung. Werden fiir beide Trégertypen die selben Materia-
lien verwendet, hiangen die Steifigkeiten, wie Biegesteifigkeit (EI), Schubsteifigkeit (GA) und
Dehnsteifigkeit (EA), nur mehr von der Flache und dem Tragheitsmoment ab.
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Fiir den Langzeittrager wurde versucht, die Querschnittswerte und Steifigkeiten um 50% im
Vergleich zum 6 m langen Trager zu reduzieren. Die Werte fiir diese werden in Tab. 7.1 aufgezeigt.
Wie in Tab. 7.2 zu erkennen ist, wurde die Abminderung auf 50% fiir Holz und Beton sehr
gut erreicht. Fiir den Stahl war diese Anndherung aufgrund des erschwerten Auffindens eines
optimalen Verhéltnisses von Flache und Trégheitsmoment in beiden Tragern schwieriger. Die

erreichten Werte stellen allerdings eine ausreichende Genauigkeit fiir den Test dar.

Tab. 7.1: Materialkennwerte der beiden Trégertypen

| Trigertyp | Material | A [cm?] | I [cm”] | GA [kN] | EI [kNcm?] | EA [kN] |

Beton 960 5120 1320000 16896000 3168000

Originaltriger Stahl 16,21 426 130912 8946000 340410

Holz 466 15713 27494 18227080 540560

Beton 480 2560 660000 8448000 1584000

Kriechtriger Stahl 9,48 197 76560 4137000 199080

Holz 248,64 7680 14670 8908800 288422

Tab. 7.2: Prozentuale Verhéiltnisse der Materialkennwerte
Material | Verhiltnis | Verhaltnis | Verhialtnis | Verhiltnis | Verhialtnis

A I GA EI EA
Beton 50% 50% 50% 50% 50%
Stahl 58% 46% 58% 46% 58%
Holz 53% 49% 53% 49% 53%

Ein weiterer Einflussfaktor ist der Hebelsarm gemessen vom Schwerpunkt des Betons zu den
anderen beiden Materialien. Wie in den Abb. 7.4 und 7.5 sind die Hebelsarme fiir Beton-Holz
(C-T) und Beton-Stahl (C-S) in beiden Triagern nah beieinander.

Abb. 7.4: Verwendete Geometrie fiir das statische Modell des 6 m langen Trégers, Mafle in mm
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Abb. 7.5: Verwendete Geometrie fiir das statische Modell des Langzeittriagers, Maflie in mm

7.1.2 Belastungsfindung des Langzeittragers

Fir den Belastungszustand des Langzeitversuches wurde versucht, die selben Spannungen in den
verkleinerten Tragern wie in den Originaltragern unter quasi-stéandiger Belastung hervorzurufen.

Die Grundlage fiir die weiteren Schritte bildete jene Belastung, welche in Kapitel 6.1 fir die
Ermittlung der Querschnitte herangezogen wurde und ist in Tab. 7.3 aufgelistet. Die Belastung

wurde ohne Sicherheitsbeiwerte erstellt.

Tab. 7.3: Lasten des Original Trégers

Eigengewicht | Gy - 2,71 kN/m
Standige Last | G | 1,60 kN/m? | 1,92 kN/m 4,63 kN/m | 44%
Nutzlast Q | 5,00 kN/m? | 6,00 kN/m | 6,00 kN/m | 56%
Summe: | 10,63 kN/m | 100%

Schritt 1 - Lastfall Tragfahigkeit fiir den Originaltrager
Fiir den ersten Schritt der Berechnung wurde die Belastung laut Tab. 7.3 verwendet.

Der Schnittgréfien- und Durchbiegungsverlauf sind in Abb. 7.6 abgebildet.
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Abb. 7.6: Schnittgroflen unter dem Lastfall Tragfahigkeit

Fiir die weitere Vorgehensweise war es wichtig, die Normalspannungen im jeweiligen Material

zu ermitteln. Dies erfolgt anhand der gewonnen Schnittgréflen und den Formeln 7.1 bis 7.4.

on=N-A (7.1)
M

oc=opton (7.3)
1

= (7.4)

on Normalspannung zufolge der Normalkraft

oy Normalspannung zufolge des Biegemoments

o Normalspannung zufolge des Biegemoments und der Normalkraft

M  Biegemoment des jeweiligen Materials

N Normalkraft des jeweiligen Materials

A Flache des jeweiligen Materials

1 Tragheitsmoment des jeweiligen Materials

W Widerstandsmoment des jeweiligen Materials

zs  Abstand vom Schwerpunkt des jeweiligen Materials zu dessen Ober- bzw. Unterkante

Die fiir die Berechnung notwendigen Querschnittswerte sind in Tab. 7.4 und die daraus

resultierenden Werte fiir die Normalspannungen in Tab. 7.5 aufgelistet.
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Tab. 7.4: Querschnittswerte fiir die Normalspannungsberechnung fiir den Lastfall Tragféhigkeit
des Originaltrigers

N M b h A I Zs W
[kN] | [kNm] | [cm] | [cm] | [cm?] [cm?] [cm)] [cm?3]
Beton gﬁf:n 236,67 | 5,71 | 120,00 | 8,00 | 960,00 | 5120,00 'i’(%) ‘1122885’(?8
Stahl 83;3;1 122,84 | 3,02 . - | 16,21 | 426,00 '2%0 'g’(i’g’f
Holz gﬁf:n 113,83 | 6,03 24,00 | 20,00 | 466,00 | 15706,80 1%?; 1155;)1;’5

Tab. 7.5: Normalspannungen fiir den Lastfall Tragfdhigkeit des Originaltrégers

ON oM o

[kN/cm?] | [kN/cm?] | [kN/cm?]
Boton | 0PN 0,24 -0,45 20,69
Unten | -0,24 0,45 0,19
Oben 7.58 7 87 20,29
Stahl 7 ron 7,58 3,33 10,91
Hol, |OPen 0,24 20,38 20,13
Unten 0,24 0,39 0,63

Die berechneten Spannungen sind in Abb. 7.7 abgebildet.

Abb. 7.7: Spannungsverlauf fiir den Lastfall Tragfdhigkeit des Originaltragers, in [kIN/cm?]

Schritt 2 - Quasi-Standige Belastung des Originaltragers

Der zweite Schritt sah vor den selben Trager unter quasi-sténdiger Belastung zu berechnen.
Hierfiir wurde die Nutzlast laut Eurocode 1991-1-1 [7] auf 30% abgemindert, wie in Tab. 7.6
ersichtlich.

Tab. 7.6: Lasten fiir den quasi-stdndigen Lastfall des Originaltréagers

G 4,63 kN/m
0,3%Q 1,80 kN/m
G10,3*Q | 6,43 kN/m
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Der Schnittgréfen- und Durchbiegungsverlauf sind in Abb. 7.8 abgebildet.

Abb. 7.8: Schnittgroflen unter quasi-standiger Belastung

Schritt 3 - Punktuelle Belastung des Originaltragers

Im dritten Schritt wurde ein dquivalenter Schnittgrofenverlauf, wie jener in Schritt 2, mit Hilfe
von zwei Einzellasten in den Viertelspunkten erzeugt. Die Lasten laut Tab. 7.7 wurden so gewéhlt,
dass die maximale Querkraft und das maximale Biegemoment gleich grofl wie jene unter Schritt

2 sind. Dieser Schritt war notig, da diese Belastung jener der geplanten Versuche entspricht.

Tab. 7.7: Lasten fiir die punktuelle Belastung des Originaltréigers

Gy | 2,71 kN/m
F | 11,16 kN

Der Schnittgréfien- und Durchbiegungsverlauf sind in Abb. 7.9 abgebildet.
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Abb. 7.9: Schnittgroflen unter punktueller Belastung

Um spéter einen Vergleich zwischen dem Originaltrager und dem Langzeittriger ziehen zu
kénnen, miissen die Normalspannungen der beiden Trager berechnet werden. Fiir die Berechnung
der Spannungen kamen die Formeln 7.1 bis 7.4 zum Einsatz. Die fiir die Berechnung notwendigen
Querschnittswerte sind in Tab. 7.8 und die daraus resultierenden Werte fiir die Normalspannungen

in Tab. 7.9 aufgelistet.

Tab. 7.8: Querschnittswerte fiir die Normalspannungsberechnung der punktuellen Belastung
des Originaltréigers

N M b h A I Zs W
[kN] | [kNm] | [cm] | [cm] | [cm?] [cm?] [cm)] [cm3]
Beton 835;1 -146,4 | 3,26 | 120,00 | 8,00 | 960,00 | 5120,00 'i’gg _11225(?,’8(?
Stahl gﬁfjn 72,46 | 1,73 ; -] 1621 | 426,00 '1:%0 g’ggf
Holz Sﬁffn 73,93 | 3,48 | 24,00 | 20,00 | 466,00 | 15706,80 i%’i; 11555?01;’26

Tab. 7.9: Normalspannungen fiir die punktuelle Belastung des Originaltragers

ON oM o

[kN/cm?] | [kN/cm?] | [kN/cm?]
Beton Oben -0,15 -0,25 -0,41
Unten -0,15 0,25 0,10
Oben 4,47 -4,51 -0,04
Stahl 7 ren 1,47 1,91 6,38
Holz Oben 0,16 -0,21 -0,06
Unten | 0,16 0.22 0.38
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Die berechneten Spannungen sind in Abb. 7.10 abgebildet.

Abb. 7.10: Spannungsverlauf fiir die punktuelle Belastung des Originaltriagers, in [kN/cm?]

Schritt 4 - Langzeittrager mit Stahl

Im vierten Schritt war es nétig, eine Belastung zu finden, welche einen dhnlichen Spannungszustand
wie unter Schritt 3 hervorruft. Als Bezugspunkt wurde die Spannung an der Holzunterseite
gewahlt, da es nicht méglich ist, alle Spannungen im Trager auf den exakt selben Wert zu bringen.

Die dafiir gewdhlten Lasten sind in Tab. 7.10 aufgelistet.

Tab. 7.10: Lasten fiir den Langzeittrager mit Stahl

Gy | 1,37 kN/m
F | 7,70kN

Der SchnittgréBen- und Durchbiegungsverlauf sind in Abb. 7.11 abgebildet.

Abb. 7.11: Schnittgroflen fiir den Langzeittrager mit Stahl
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Anhand dieser Schnittgréflen wurden die Normalspannungen mithilfe der Formeln 7.1 bis 7.4
berechnet. Die fiir die Berechnung notwendigen Querschnittswerte sind in Tab. 7.11 und die

daraus resultierenden Werte fiir die Normalspannungen in Tab. 7.12 aufgelistet.

Tab. 7.11: Querschnittswerte fiir die Normalspannungsberechnung des Langzeittriagers mit Stahl

N M b h A I Zs W
[kN] | [kNm] | [cm] | [em] | [em2?] | [em?*] | [em] | [cm3]
Beton gﬁf:n 59,69 | 1,55 | 60,00 | 8,00 | 480,00 | 2560,00 ‘i’gg 663838
Stahl 825:11 31,01 | 0,67 - - 948 | 197,00 '57’775) 2283311
Holz gﬁf:n 28,68 | 1,61 27‘%’0000 175?000 248,64 | 7680,00 12’7%% -22377%174

Tab. 7.12: Normalspannungen fiir den Langzeittrager mit Stahl

ON oM o

[kN/cm?] | [kN/cm?] | [kN/cm?]

Beton | Obe 20,12 20,24 20,36
Unten | -0,12 0,24 0,12

Oben 3,27 -3,74 -0,47

Stahl 7 ron 3,27 3,74 7.01
Holy |_Oben 0,12 20,15 20,03
Unten 0,12 0,27 0,39

Die berechneten Spannungen sind in Abb. 7.12 abgebildet.

Abb. 7.12: Spannungsverlauf fiir den Langzeittriager mit Stahl, in [kN/cm?|

Schritt 5 - Langzeittrager ohne Stahl
Im fiinften Schritt wurde das selbe Verfahren wie unter Schritt 4 fiir den Langzeittrager ohne
Stahl durchgefiihrt. Die dafiir gewédhlten Lasten sind in Tab. 7.13 aufgelistet.
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Tab. 7.13: Lasten fiir den Langzeittrager ohne Stahl

G1 | 1,30 kN/m
F | 3,70 kN

Der SchnittgréBen- und Durchbiegungsverlauf sind in Abb. 7.13 abgebildet.

Abb. 7.13: SchnittgroBen fiir den Langzeittrager ohne Stahl

Anhand dieser Schnittgréfien wurden die Normalspannungen unter Anwendung der Formeln
7.1 bis 7.4 berechnet. Die fiir die Berechnung notwendigen Querschnittswerte sind in Tab. 7.14

und die daraus resultierenden Werte fiir die Normalspannungen in Tab. 7.15 aufgelistet.

Tab. 7.14: Querschnittswerte fiir die Normalspannungsberechnung des Langzeittragers ohne

Stahl
N M b h A I Zs \%%
[kN] | [kNm] | [em] | [em] | [em?] | [em?*] | [cm] [cm3]
Oben 4,00 | -640,00
Beton (it 28,93 | 1,53 | 60,00 | 8,00 | 480,00 | 2560,00 |~
Oben 24,00 | 7,00 77,00 | -1097,14
Holz Tnten 28,93 1,59 700 13,00 248,64 | 7680,00 13.00 | 50077
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Tab. 7.15: Normalspannungen fiir den Langzeittrager ohne Stahl

ON oM o

[kN/cm?] | [kN/cm?] | [kN/cm?]
Beton Oben -0,06 -0,24 -0,30
Unten -0,06 0,24 0,18
Holz Oben 0,12 -0,15 -0,03
Unten 0,12 0,27 0,39

Die berechneten Spannungen sind in Abb. 7.14 abgebildet.

Abb. 7.14: Spannungsverlauf fiir den Langzeittrager ohne Stahl, in [kN/cm?]

Zusammenfassung der Belastungsfindung
Wegen des oben aufgezeigten Verfahrens konnten die endgiiltigen Belastungen der beiden Lang-

zeittrager laut Tab. 7.16 gefunden werden.

Tab. 7.16: Belastungen fiir beide Langzeittrager

2 x 7,7 kN | Langzeittrager mit Stahl
2 x 3,7 kN | Langzeittrager ohne Stahl

Dadurch kann eine Aussage iiber das Kriechverhalten des Originaltragers getroffen werden. Des
Weiteren kénnen die beiden Langzeittrager miteinander verglichen werden, um die Auswirkung

des Stahls auf das Kriechen des Trégers aufzuzeigen.

7.2 Herstellung der Trager

Fiir den Vergleich der beiden Trager ist es wichtig, dass deren Festigkeitseigenschaften nahezu
ident sind. Daher wurden die, in Abb. 7.15 ersichtlichen, 12 L-férmigen Holzteile bestellt und in
weiterer Folge sortiert, bearbeitet und zu dem geplanten T-férmigen Profil zusammengesetzt, um

sie weiteren Priifungen zu unterziehen.



7.2 Herstellung der Tréger 83

Abb. 7.15: Gelieferte Holzteile fiir die Herstellung der Langzeittrager

Der erste Schritt bestand darin, die erhaltenen Holzer zu sichten und auf Fehler, wie z.B.
Asteinschliisse oder Risse, zu untersuchen. Aufgrund der visuellen Sichtung wurden zwei der
Holztrager aussortiert. Die restlichen vier Tréger, K01-K04, wurden fiir weitere Untersuchungen
herangezogen.

Damit die Trager in weiterer Folge mittels Gewindestangen montierbar sind, mussten im

Abstand von einem Meter fiinf Locher mit einem Durchmesser von ¢ 35 mm eingebohrt werden
(siehe Abb. 7.16).

Abb. 7.16: Einbohren der Locher fiir die Gewindestangen
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Im néchsten Schritt wurden die Holzteile mit den Gewindestangen verbunden und diese mit
Hilfe einer hydraulischen Presse einem Drei-Punkt-Biegeversuch unterzogen. Hierfiir wurde der
Trager im Abstand von 4 m gelagert und in der Mitte punktuell belastet, wie in Abb. 7.17

ersichtlich.

Abb. 7.17: Versuchsanordnung zur Bestimmung des E-Moduls

Die Belastung des Trégers erfolgte in zwei Phasen. Der erste Schritt bestand darin, die
Priifmaschine so einzustellen, dass der Triger mit 2 kN belastet ist. Somit konnte gewahrleistet
werden, dass der Kolben bei Messbeginn direkt auf dem Trager aufliegt. Im zweiten Schritt
erfolgte die Belastung des Trégers bis zum Erreichen einer Durchbiegung von 10 mm. Dies wurde
fiir alle vier Trager nach dem selben Prinzip durchgefiihrt. Abb. 7.18 zeigt die zugehdrigen
Kraft-Weg-Diagramme der Trager K01-K04.
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(a) Kraft-Weg Diagramm Trager K01 (b) Kraft-Weg Diagramm Trager K02

(c) Kraft-Weg Diagramm Triger K03 (d) Kraft-Weg Diagramm Triager K04

Abb. 7.18: Kraft-Weg Diagramme zur Bestimmung des E-Moduls der Tréger K1-K4

Mit Hilfe dieser Diagramme konnten die E-Moduln riickgerechnet werden, welche in Tab. 7.17

aufgezeigt werden.

Tab. 7.17: Ermittelte E-Moduln der Trager K1-K4

E-Modul | E-Modul Ermitteltes
Trager | Versuch GL24h E-Modul im
[kIN] [kIN] Vergleich zu GL24h
KoO1 1283,77 111,6%
K02 1263,98 109,9%
KO3 1342,35 1150,00 116,7%

K04 1339,57 116,5%
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Wie in Tab. 7.17 ersichtlich sind die ermittelten E-Moduln der Triger K03 und K04 nahezu
ident. Die Abweichung betriagt nur 0,002%. Somit wurden diese beiden Holztrager fiir die
Herstellung der beiden Langzeittréager verwendet.

Fiir die Herstellung der Hybridverbundelemente war es weiters notwendig, die vier erforderlichen
Kerven in den Holztrdgern herzustellen. Diese wurden héndisch mittels Hammer und Stemmeisen
und in weiterer Folge auch mit Hilfe einer Holzfrédse ausgestemmt. Abb. 7.19 zeigt die Herstellung

sowie die fertigen Kerven.

(a) Ausstemmen der Kerve mittels Hammer und (b) Fertiggestellte Kerven
Stemmeisen

Abb. 7.19: Herstellung der Kerven des Langzeittragers

Als Néchstes folgte das Zusammensetzen der Triger mit Hilfe der Gewindestangen. Der Tréger
KO03 wurde hierfiir mit dem dafiir vorgesehenen Stahltrager kombiniert. Beim Trager K04 ist
kein Stahl verwendet worden. Durch die Gesamtbreite des Steges von 2x35 mm kam es beim
Trager mit Stahl zu einer leichten Verdnderung der Breite, welche fiir das statische Modell
verwendet wurde (siehe Abb. 7.1a), da keine Aussparung fiir den Stahltréger vorgesehen war.
Die Abmessungen, welche sich nach Zusammenbau der Trager ergeben, sind in Abb. 7.20a fiir
den Trager mit Stahl und in Abb. 7.20b fiir den Tréger ohne Stahl aufgezeigt.
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(a) Veranderter Querschnitt des Langzeittriagers mit (b) Verdnderter Querschnitt des Langzeittrégers oh-
Stahl nach der Herstellung ne Stahl nach der Herstellung

Abb. 7.20: Querschnitte der beiden Langzeittrager nach der Herstellung, Mafle in mm

Anschlieend wurden die zusammengesetzten Trager fiir die Herstellung der Schalung auf fiinf
Holzbalken gelagert (siche Abb. 7.22a). Als Material fiir die Schalung waren weitere Holzbalken
als seitliche Abstiitzungen, Holzbretter an der Stirnseite und Styroporplatten als horizontale
Schalflache geplant, wie in Abb. 7.21 zu sehen ist. Die Styroporplatten wurden zuerst mit Hilfe
eines Styroporschneiders auf eine Breite von 18 cm zugeschnitten. Des Weiteren mussten die
Trager KO3 und K04 um 4 cm aufgestockt werden. Dies erfolgte iiber kleine Holzstiicke, die unter
die Trager gelegt wurden. Fiir den Schutz der Styroporplatten und zum Erreichen einer glatten
Oberfliche wurde das Styropor noch mit einer Plastikfolie eingewickelt. Zum Schluss wurden
noch an den Stirnseiten der Trager Holzbretter befestigt und die gesamte Konstruktion seitlich
durch Schraubzwingen fixiert (siche Abb. 7.22b).

Abb. 7.21: Schalungsplan des Langzeittragers
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(a) Trager vor Aufbau der Schalung (b) Tréager mit fertiger Schalung und Bewehrung

Abb. 7.22: Herstellung der Schalung des Langzeittrégers

Der letzte Schritt bestand im Verlegen der Bewehrung und dem anschliefenden Betonieren
des Tragers. Die geplante Bewehrungsmatte hatte einen Durchmesser von g 6 mm mit einem
Rasterabstand von 15 cm. Diese Art der Bewehrung wurde aufgrund des 15 cm Abstandes der
einzelnen Puzzleteile gewahlt. Da in der Versuchsanstalt nur Bewehrungsmatten mit Durchmesser
¢ 6 mm und einem Abstand von 10 cm oder mit einem Durchmesser g 8 mm und einem Abstand
von 15 cm vorhanden waren, wurden jene mit ¢ 8 mm gewahlt.

Fiir beide Tréger wurde daher die Matte auf eine Breite von ca. 57 cm zugeschnitten, um auf
beiden Seiten eine ausreichende Betondeckung zu erreichen. Da die Bewehrung nicht bei jedem
Feld einen exakten Abstand von 15 ¢m aufwies, war es nicht moglich, diese beim Trager K03
passgenau in die Zwischenrdume der einzelnen Puzzleteile zu verlegen. Daher wurde die Matte
in der Mitte geteilt und ein Bewehrungsstof3 hergestellt. Fiir den Trager K03 wurde noch eine
zweite obere Bewehrungslage mit einer Breite von 25 cm iiber der Puzzleleiste verlegt.

Als Beton wurde ebenfalls ein SC-Beton verwendet. Dieser hatte die selbe Zusammensetzung
wie jener aus Tab. 5.3 in Kapitel 5.3. Der Beton wurde mittels einer Mischmaschine hergestellt
und mit Hilfe von Scheibtruhen auf die vorbereitete Schalung aufgebracht (sieche Abb. 7.23). Des
Weiteren wurde ein Betondruckwiirfel fiir die spétere Festigkeitsbestimmung hergestellt. Der

Betoniervorgang fand am 18.12.2017 statt.
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(a) Einbringen des Betons (b) Ausbetonierte Trager K3 und K4

Abb. 7.23: Betoniervorgang der Langzeitrager

Am 20.12.2017 waren die Betonplatten der Trager hart genug, um diese auszuschalen. Die

fertigen Betontrager sind in Abb. 7.24 zu sehen.

Abb. 7.24: Fertige Trager K3 und K4

7.3 Versuchsaufbau und Versuchsdurchfiihrung

In Anbetracht der in Kapitel 7.1 ermittelten Belastungen wurde in weiterer Folge der Versuchsauf-
bau fiir die Trager K03 und K04 laut Abb. 7.25 geplant.
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Abb. 7.25: Geplanter Versuchsaufbau der Trager K03 (1540 kg) und K04 (740 kg) inklusive
Belastung und Messpunkten

Nach erfolgtem Ausschalen der Trager wurden diese mit Hilfe von Betontrdgern, mit den
Abmessungen 2,35x0,25x0,25 m und einem Gewicht zwischen 350 und 370 kg, belastet. Um die
exakte Belastung von 740 und 1540 kg zu erreichen wurden zusétzlich Stahlplatten aufgelegt.
Der fertiggestellte Versuchsaufbau ist in Abb. 7.26 abgebildet.

Abb. 7.26: Versuchsaufbau mit aufgelegter Belastung, K3 links und K4 rechts

Die Messung erfolgte unter zur Hilfenahme des Messgerits ALMEMO® 5690-2 und den
dazugehorigen Messsensoren, welche schon in Kapitel 5.2 in Abb. 5.5 aufgezeigt wurden.

Die Messsensoren sind sowohl an den Viertelspunkten als auch an der Mitte des Tragers
montiert worden (siche Abb. 7.27).
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Abb. 7.27: Lage der Messsensoren an den Tragern K3 und K4

Um die Festigkeit des verwendeten Betons zu erhalten, wurde der beim Betoniervorgang mit
hergestellte Betonwiirfel am 12.01.2018, also nach 25 Tagen, abgedriickt. Die Ergebnisse sind in
Tab. 7.18 aufgezeigt.

Tab. 7.18: Ergebnisse des Betonwirfels

Masse | Rohdichte | Hochstkraft | Festigkeit | Betongiite
[g] [kg/m?] [kN] [MPa] It. [9]
| 7320 | 2170 | 12167 | 54 | C40/50 |

7.4 Versuchsergebnisse zu Belastungsbeginn und Interpretation

Auf Basis der gewonnenen Ergebnisse der Betonpriifung aus Tab 7.18 und der Bestimmung
der E-Moduln fiir die Holztrdger aus Tab. 7.17 wurden die FE-Modelle in SOFISTIK und die
Stabwerkmodelle in RSTAB fiir die Triager K03 und K04 mit den neuen Betongiiten und E-
Moduln fir Holz angepasst. Dadurch dndern sich die in Kapitel 7.1.2 ermittelten Durchbiegungen
und miissen mittels RSTAB und SOFISTIK neu berechnet werden.

Fiir das FE-Modell war es ausreichend, lediglich die Materialien zu d&ndern. Beim Stabwerks-
modell war es zusatzlich noch notwendig, die Verbindungssteifigkeiten neu zu berechnen, da
diese vom E-Modul des jeweiligen Materials abhéngig sind. Die Auswertung erfolgte laut der
Berechnungsmethode aus Abb. 3.11b und analog zur beschriebenen Vorgehensweise aus Kapitel
6.2. Die neu berechneten Verbindungssteifigkeiten sind in Tab. 7.19 und Tab. 7.20 aufgezeigt.
Die Nummerierung der Kerven bezieht sich auf jene aus Abb. 6.18 aus Kapitel 6.2.2. Die daraus
resultierenden neuen Durchbiegungen fiir den Triager mit Stahl (K03) sind in Abb. 7.28a und
7.28b auf Basis der RSTAB und SOFISTIK Berechnung abgebildet.
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Tab. 7.19: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Holz der Trager K03 und K04

Kerve ZB ZH €] er K EI* Lage

[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?] | [mm]
1+ 4 40 70 150 300 225.000 31,69 150
24+ 3 40 70 150 1150 225.000 37,26 650

Tab. 7.20: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstidbe Beton-Stahl des Tragers K03

ZB ZH €] er K, ETI* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] [kIN /m] [kN/m?| | [mm]
| 40 [ 69 [ 500 [ 500 |1.022.727,27 [ 308,68 [ 500 |

(a) Durchbiegung fiir den Langzeittrager mit Stahl (K3), RSTAB

(b) Durchbiegung fiir den Langzeittrager mit Stahl (K3), SOFISTIK

Abb. 7.28: Durchbiegungsverlauf auf Basis der neuen Materialeigenschaften

Die aus den neuen Verbindungssteifigkeiten resultierenden Durchbiegungen fiir den Trager
ohne Stahl (K04) sind in Abb. 7.29a und 7.29b auf Basis der RSTAB und SOFISTIK Berechnung

abgebildet
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(a) Durchbiegung fiir den Langzeittrager ohne Stahl (K4), RSTAB

(b) Durchbiegung fiir den Langzeittrager ohne Stahl (K4), SOFISTIK

Abb. 7.29: Durchbiegungsverlauf auf Basis der neuen Materialeigenschaften

Wie in Tab. 7.21 ersichtlich sind die neu berechneten Durchbiegungswerte sehr nah an den
tatsachlich gemessenen Werten. Bei jenen fiir den Trager K03 sieht man, dass die berechneten
Ergebnisse etwas geringer sind als die tatsédchlich gemessenen Werte. Die Abweichung liegt
allerdings bei 3,69 % fiir die FE-Modellierung und bei 8,71 % fiir die Stabwerksmodellierung.Bei
den Werten des Tragers K04 ist zu erkennen, dass die berechnete Durchbiegung des FE-Modells
hoher ist als die tatsichliche Durchbiegung und somit auf der sicheren Seite liegt. Der Wert des
Stabwerkmodells ist geringfiigiger hoher als der gemessene und ist mit einer Abweichung von
2,14 % sehr nah am Versuchsergebnis.

Die Ergebnisse zeigen, dass die Berechnungen das tatsédchliche Verhalten der Trager gut abbilden
kénnen. Vor allem die recht einfache Methode des Stabwerkmodells bietet sehr gute Ergebnisse
fiir den reinen Verbundquerschnitt aus Holz und Beton. Beim Hybridverbundquerschnitt aus
Holz, Stahl und Beton sieht man, dass die Berechnung mittels FE-Modell genauer ist. Allerdings

bietet auch hier das leichter zu handhabende Stabwerksmodell gute und realitdtsnahe Ergebnisse.
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Tab. 7.21: Versuchsergebnisse des Langzeitversuches der Trager KO3 und K04

SOFISTIK RSTAB Versuch

Winst,S [mm] Winst,R [mm] Winst [mm] WinSt/WinSt’S WinSt/WinSt,R
K3 3,31 3,30 3,37 101,81 % 102,12 %
K4 3,13 2,90 2,86 91,37 % 98,62 %

Es zeigt sich somit, dass die Durchbiegungen der statischen Modelle sehr nah an den Durchbie-
gungen zu Belastungsbeginn sind. Dadurch wurde aufgezeigt, dass die Modellierung funktioniert
und fiir die anderen Tréger bzw. die weiteren Versuche verwendet werden kann.

Des Weiteren konnte der hier aufgezeigte Versuchsaufbau fiir die Durchfithrung des Langzeit-

versuches (siehe Kapitel 9) weiterverwendet werden.



Kapitel 8

Biegeversuchsreihe der Rippendeckensysteme in
Hybridverbundbauweise

Die nachfolgend beschriebenen Versuche kénnen als dritte Versuchsreihe im Forschungsprojekt
Sparkling Science angesehen werden. Der Versuchsvorgang startete im Februar 2018 und endete
Anfang Juni 2018. Dabei wurden insgesamt drei 6,30 m lange Deckenelemente mit einer Spannweite
von jeweils 6 m geplant, hergestellt und dem Prifverfahren unterzogen.

Auf Basis der Abscherversuche wurde eine 2x3 mm dicke Variante des Stahlblechs, in Form

eines T-Trégers, mit Puzzleleiste im Steg gewéhlt.

8.1 Herstellung der Trager

Diese Versuchsreihe besteht aus drei zusammengesetzten Hybridtrdgern, welche nacheinander
hergestellt und getestet wurden. Tab. 8.1 zeigt die verwendeten Materialien sowie die Anzahl der

untersuchten Priifkérper.

Tab. 8.1: Priifkérper der Grofiversuche

Anzahl Material Material Material
der Holzquer- | Stahlquer- | Betonquer-
Priifkorper Schnitt Schnitt Schnitt
y 3 | Gl24h | 8355 | sCC |

8.1.1 Produktion, Lieferung und Montage

Die Holzbalken wurden vom Unternehmen Holz Hahn GmbH geliefert. Die Lieferung beinhaltete
insgesamt acht einzelne Holzer, bei denen sowohl die Kerven ausgefrist als auch die Nut fiir den
unteren Flansch des Stahltragers vorbereitet waren.

Die 6,30 m langen Stahltrédger mit Puzzleleiste aus 2x3 mm dicken Stahl wurden von der Firma
Gocke GmbH & Co.KG geliefert. Aufgrund der millimetergenauen Vorarbeit des Herstellers
waren keine zusétzlichen Bearbeitungsmafinahmen nétig.

Als Beton kam SCC (self compacting concrete) zum Einsatz, der schon in Kapitel 5.3 beschrie-

ben wurde. Dieser wurde vor Ort in der Camillo Sitte Lehranstalt Wien hergestellt.
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8.1.2 Uberpriifung der E-Moduln der Holzquerschnitte

Um beim eigentlichen Groiversuch moglichst fehlerfreie Holzer zu verwenden, wurden die Holzbal-
ken auf vorhandene Risse oder Aste untersucht. AnschlieBend erfolgte die paarweise Zuordnung.
Bevor jedoch der gesamte Hybridtrager mit Stahl und Beton zusammengebaut wurde, mussten
die Holzbalken einem Vier-Punkt-Biegeversuch unterzogen werden, um die Elastizitdtsmoduln zu
bestimmen. Dazu wurden die Holzbalkenpaare mit Hilfe von Gewindestangen, mit einem Durch-
messer von ¢ 30 mm im Abstand von 1,50 m, fest verschraubt. Beim Vier-Punkt-Biegeversuch
ist zu erwdhnen, dass die Belastung nicht in den Drittelspunkten erfolgte, wie es die Norm
EN 408 [21] vorschreibt, sondern in den Viertelspunkten (siche Abb.8.2). Grund dafiir war, die
schon in Kapitel 7.1.2, aufgezeigte Umstellung der Linienlast auf zwei dquivalente Punktlasten.
Dadurch wird gewéhrleistet, dass die Querkraft im Bereich der Kerven ident mit jener der
Linienlast bleibt. Des Weiteren ist das Biegemoment in Feldmitte bei beiden Belastungsverfahren
(Gleichstreckenbelastung und Viertelspunktbelastung) gleich. Abb. 8.1 zeigt den Vergleich des
Momenten- und Querkraftverlaufs am Beispiel einer kontinuierlichen Belastung von 5 kN/m
und der dquivalenten Einzelbelastungen von je 15 kN und einer Spannweite von 6,0 m. Dabei
sind die Ergebnisse der Momentverldufe in kNm und die Ergebnisse der Querkraftverlaufe sowie

Auflagerkréifte in kN angegeben.

(a) Gegeniiberstellung des Momentenverlaufs

(b) Gegeniiberstellung des Querkraftverlaufs

Abb. 8.1: Vergleich der Momenten-/Querkraftverlaufe bei Viertelspunktbelastung und kontinu-
ierlicher Belastung



8.1 Herstellung der Tréger 97

Abb. 8.2: Versuchsanordnung zur Bestimmung des E-Moduls

Nach EN 14080 [22] lautet der mittlere Elastizitdtsmodul parallel zur Faserrichtung fiir den
Holzwerkstoff GL24h 1150 kN/cm?2. Da Holz ein nattirlich gewachsener Rohstoff ist, unterliegen
dem Material auch grofiere Schwankungen hinsichtlich seiner Festigkeitswerte. Deshalb wurde die

Bestimmung des E-Moduls fiir das vorliegende Holz als sinnvoll erachtet.

Abb. 8.3: Versuchsanordnung zur Bestimmung des E-Moduls
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Abb. 8.3 zeigt den Brettschichtholztrager in der Priifmaschine. Zunéchst wird der Holztriger
bis auf 2 kN pro Kolben vorbelastet. Dadurch wird gewéhrleistet, dass die Kolben bei Beginn
der Messaufzeichnung direkt aufliegen. Danach wird die Messung fiir die Durchbiegung auf Null
gestellt. Das erkléart, warum bei den Messergebnissen in Abb. 8.4 die Graphen erst bei einer
Belastung von 2 kN beginnen, aber noch keine Verformung aufweisen.

Die Belastung des Tragers endete mit Erreichen einer Durchbiegung von 20 mm in Trégermitte.
Dieser Wert liegt bei der Verformung von 1/300, wie es im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit
maximal zulassig ist. Der selbe Prozess wurde bei allen vier Holztragern angewendet.

In Abb. 8.4 sind die Versuchsergebnisse zur Bestimmung der E-Moduln in Feldmitte aufge-
zeigt. Hierbei ist zu erwdhnen, dass die Verformungen wihrend des Versuchs sowohl in den

Viertelspunkten als auch in Feldmitte gemessen wurden.

(a) Kraft-Weg Diagramm Tréger T01 (b) Kraft-Weg Diagramm Tréger T02

(c) Kraft-Weg Diagramm Trager T03 (d) Kraft-Weg Diagramm Tréger T04

Abb. 8.4: Kraft-Weg Diagramme zur Bestimmung des E-Moduls der Trager T01-T04 in Feld-
mitte
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Tab. 8.2 zeigt die ermittelten Elastizitatsmoduln der Brettschichtholztrager und deren Vergleich
mit dem Wert 1t. EN 14080 [22]. Es zeigt sich, dass alle vier Versuchskorper einen héheren

Elastitzitatsmodul aufwiesen.

Tab. 8.2: Ermittelte globale Elastizitdtsmoduln der BSH-Priifkérper

E-Modul | E-Modul Ermitteltes
Trager | Versuch GL24h E-Modul im
[kIN] [kIN] Vergleich zu GL24h
TO01 1394,00 121,22%
T02 1326,20 115,32%
T03 1395,90 1150,00 121,38%
T04 1356,00 117,91%

Da insgesamt nur drei Groflversuche geplant waren, wurde Triger T02, aufgrund der gréfiten
Abweichung, fiir weitere Versuche nicht mehr herangezogen.

Eine Bestimmung des Elastizitdtsmoduls des Stahltrédgers wurde nicht durchgefiihrt. Bei Stahl
kann aufgrund der hohen Herstellungsgenauigkeit von einem E-Modul von 21000 kN/cm? und
einem Schubmodul von 8100 kN/cm? ausgegangen werden. Abb. 8.5 zeigt den Stahltréger mit

Puzzlleiste im Steg, welche bei den Probekoérpern eingebaut wird.

Abb. 8.5: Verwendeter Stahltriager mit Puzzleleiste im Steg, Mafle in mm

Da die Kerven des Holztragers bereits im Werk vorgefertigt wurden, konnte nach Bestimmung
der E-Moduln mit der Montage der Versuchskorper begonnen werden. Zunédchst wurde der
Stahltréager in die dafiir vorgesehene Einkerbung im Holz eingelegt, wie in Abb. 8.6a ersichtlich.
Dabei ist zu beachten, dass sich der mittlere Zahn der Puzzleleiste in der Mitte des Tragers
befindet. Anschlieflend erfolgte die Befestigung mittels Gewindestangen an den fiinf vorgesehenen
Lochern (siehe Abb. 8.6b) .
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(a) Einlegen der Puzzleleiste (b) Montage der Gewindestangen

Abb. 8.6: Montage des 6m-Tragers

Die fertig montierten Trager wurden auf Holzbalken im Abstand von ca. 1 m gelagert, welche
die Unterkonstruktion der Schalung darstellten. Die weitere Schalung besteht aus Styroporplatten
sowie aus 6,6 m langen Brettschichtholztridgern an den Léngsseiten. Unter zur Hilfenahme
eines Styroporschneiders wurden Styroporplatten auf eine Breite von 48 cm zugeschnitten. Des
Weiteren erfolgte ein zuséatzliches Aufstocken der 6 m-Trager mit kleinen Holzstiicken, um die
exakte Hohe mit den auflenliegenden Brettschichtholztriagern zu erreichen. Fiir die Stirnseiten
wurden LVL-Holzbretter verwendet. Abb. 8.7 zeigt den schematischen Aufbau der Schalung. Nach
Fertigstellung der Schalung wurde das Styropor mit Plastikfolie abgedeckt. Dadurch konnte eine
glatte Oberfliache erreicht und kleine Locher und Spalten abgedeckt werden. Abschlieend wurden

an den Stirnseiten der Triger Schraubzwingen fiir den Zusammenhalt der Schalung angebracht.
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Abb. 8.7: Schalungsplan des 6m-Trégers, Mafle in mm

Die letzten beiden Schritte bestanden im Einlegen der Bewehrung und dem darauf folgenden
Betonieren des Trégers. Fir die Bewehrung war urspriinglich eine Matte mit einem Durchmesser
von ¢ 6 mm in einem Rasterabstand von 15 cm vorgesehen. Der Abstand von 15 ¢m des Rasters
ergibt sich aufgrund des Abstandes der einzelen Puzzlezdhne von 15 cm. Da jedoch in der
Versuchanstalt keine Bewehrungsmatten mit einem Durchmesser von ¢ 6 mm verfiigbar waren,
wurden vorhandene Stahlmatten mit ¢ 8 mm verwendet.

Um eine ausreichende Betondeckung im Randbereich gewéhrleisten zu kénnen, wurden die
Matten mit Hilfe eines Bolzenschneiders auf eine Breite von 1,14 m zugeschnitten. Aufgrund der
nicht exakten Maschenweite war ein Verlegen der Bewehrung in einem Stiick nicht moglich. Diese
variierte zwischen 14,8 cm und 15,3 cm. Dadurch kam es zu zwei Uberlappungsstéfien in den
Drittelspunkten der jeweiligen Trager. Die einzelnen Matten wiesen nun jeweils eine Lange von
2,40 m auf. Die Uberlappungsbereiche sind in Abb. 8.8 zu sehen und sind mit 30 bzw. 40 cm

ausreichend grof§ gewahlt.
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(a) Uberlappungsstof 1 (b) Uberlappungsstofl 2

Abb. 8.8: Uberlappung der Bewehrung - untere Lage

Nach der unteren Bewehrungslage kam es noch zum Einbau einer oberen Lage. Diese wurde, wie
geplant, mit einer Bewehrungsmatte mit einem Durchmesser von ¢ 6 mm und einem Rasterabstand
von 10 cm realisiert. Bei dieser Bewehrungslage betrigt die Breite nur 50 cm. Sie wurde auf
die Puzzleleiste aufgelegt und mit Bewehrungsdraht in der richtigen Hohe gehalten. Ahnlich
der unteren Lage kam es zu einem Uberlappungsstof in den Drittelspunkten, wie in Abb. 8.8
ersichtlich.

Wie bei den Push-Out-Versuchen kam bei den 6 m-Tragern ein selbstverdichtender Beton
(SCC) zum Einsatz. Die Zusammensetzung ist in Kapitel 5.3 Tabelle 5.3 beschrieben. Mit Hilfe
einer Betonmischmaschine wurde der Beton hergestellt und anschliefend in die Schalung eingefiillt
(siehe Abb.8.9a). Gegen Ende des Betoniervorgangs sind noch zwei Betonwiirfel fiir die spatere
Uberpriifung der Druckfestigkeit produziert worden. Abb. 8.9b zeigt den fertig hergestellten
Holz-Stahl-Beton-Trager.
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(a) Einbringen des Betons

(b) Ausbetonierter Trager

Abb. 8.9: Betoniervorgang des 6m-Tragers

8.2 Versuchsaufbau und Versuchsdurchfiihrung

Wie bei der Bestimmung der Elastizitdtsmoduln der Brettschichtholztrager wird der Holz-Stahl-
Beton-Tréger in den Viertelpunkten belastet. Die Spannweite dieser Versuchsreihe betrug 6 m. In
Abb. 8.10 ist der schematische Aufbau skizziert, der fiir alle drei Hybridtriger ident ist. Da sich
zwischen den Versuchen kleine Anderungen in der Anordnung der Messgerite ergaben, werden

die detaillierten Versuchsanordnungen der jeweiligen Triager in den Kapiteln 8.2.1 ff. genauer

beschrieben.

Stab-Messpunkt
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Stab-Messpunkt
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Schraubenverbindung / Bet
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v1 5v
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Abb. 8.10: Schematischer Versuchsaufbau
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Die Trager wurden, zu Beginn kraftgesteuert, mit einer gewéhlten Geschwindigkeit von 0,4 kN /s
belastet. In Abb. 8.11 ist die Belastungsgeschichte zu sehen, die in Anlehnung an DIN EN 26891
festgelegt wurde. Die Lastaufbringung erfolgte ident bei allen drei Tragern.

Zunéchst wurde der Tréger bis auf 48 kN belastet. Auf dieser Belastungsstufe wurde die Kraft
ca. 30 Sekunden lang gehalten und danach bis auf 12 kN entlastet. Auch dort blieb diese ca. 30
Sekunden konstant. Es folgte erneut eine Belastung bis auf 48 kN. Wahrend der wiederholten
konstanten Belastung wurden die Seilzug-Messgeréte unter dem Tréger entfernt. Dadurch sollte
eine eventuelle Beschiadigung der Messsensoren wahrend des Bruches verhindert werden. Die
Messgerate im Bereich der Kerven blieben montiert. Die weitere Messung der Durchbiegung
erfolgte anschliefend nur noch iiber den Kolbenweg.

Nach Entfernung der Messgerdte dnderte sich die Art der Belastung. Die Trager wurden in

weiterer Folge weggesteuert mit einer Geschwindigkeit von 0,1 mm/s bis zum Bruch belastet.

Abb. 8.11: Belastungsverfahren der 6m-Trager

Als Priifmaschine kam jene der Firma Walter+Bai AG zur Anwendung, bei der die beiden
hydraulischen Pressen eine maximale Last von je 500 kN aufbringen kénnen. Um die Ergebnisse
der Messungen zu dokumentieren, wurde das ALMENO® 2890-9 Messgerit der Firma Ahlborn
Mess- und Regelungstechnik GmbH verwendet.

8.2.1 Versuchsaufbau Trager TO1

Die Durchfithrung des Versuchs des Trégers T01 fand in der Camillo Sitte Versuchsanstalt fiir
Bautechnik im 03. Wiener Gemeindebezirk am 09.03.2018 statt.
Wie in Abb. 8.12 zu erkennen ist, erfolgt die Lasteinleitung tiber die Kolben der Priifmaschine

in zwei I-Stahltrager, welche senkrecht zur Haupttragrichtung angeordnet sind. Dadurch wird
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das Einbringen der Kraft in Form einer Querlast gewéhrleistet. Um den Kontaktweg vom Kolben
zum Trager moglichst gering zu halten, wurden zusédtzlich Stahlplatten auf den Stahltréager
gelegt. An den Auflagern wurden unter dem Holztréger ebenfalls Stahlplatten angeordnet. Zur
Lagesicherung kamen an beiden Tradgerenden Holzstiicke, zwischen Stahlplatte und Betonplatte,

zur Anwendung.

Abb. 8.12: Versuchsanordnung Tréger T01

In Abb. 8.13 sind die genauen Bezeichnungen und Lokalitdten der Messpunkte dargestellt.
Dabei stehen die Messpunkte M02 bis M05 fiir die Durchbiegungsaufzeichnungen, wobei M02
und M04 in den Viertelspunkten und M03 und MO05 in Trégermitte messen. Die Messpunkte M06
und MO7 ermitteln die Abhebung (senkrechte Verschiebung) der Betonplatte vom Holztrager im
Bereich der Kerven.

. __ Prifkolben ___
l-Trager zur i B
Lastverteilung - stabilisierende
als Linienlast Holzstlicke,
\“\\_ beldseltlg
h
o} z SLEES TR RN NN R
20 0O
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Abb. 8.13: Messpunktanordnung Trager T01
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Damit die Festigkeit des beniitzten Betons ermittelt werden kann, sind die beim Betoniervorgang
hergestellten Wiirfel am 09.03.2018, somit 25 Tage nach deren Herstellung, gepriift worden.
Dadurch ist es moglich die Modellierung, im Nachhinein, auf exakt die Betongiite anzupassen.

Tab. 8.3 zeigt die Ergebnisse des Druckversuchs.

Tab. 8.3: Ergebnisse der Betonwiirfel Trager T01

Masse | Rohdichte | Hochstkraft | Festigkeit | Betongiite
[g] [kg/m?] [kN] [MPal] 1t. [9]
7700 2280 1250,9 55,5 C45/55
7600 2250 1277,5 57,0 C45/55

8.2.2 Versuchsaufbau Trager T03

Die Versuchsdurchfithrung des Tragers T03 fand am 17.04.2018 statt. Die Lasteinleitung erfolgte
identisch zu jener des Trager TO1. Jedoch ergab sich bei der Anordung der Messfiihler eine
Anderung. In Abb. 8.14 ist dies zu erkennen. An beiden Stirnseiten des Trigers wurden zusitzlich
Messfiihler montiert, um die Verschiebungsdifferenz zwischen Holz und Beton zu messen. Da das
Messgerét nicht gentigend Steckplétze aufwies, entfiel ein Messpunkt unter den Kerven. Dies war
moglich, weil bei Trager T01 keine Abhebung der Betonplatte vom Holz bei den Kerven messbar

war und somit auch bei diesem Trager keine Probleme in diesem Bereich erwartet wurden.

Abb. 8.14: Ansicht Stirnseite Trager T03
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Abb. 8.15: Messpunktanordnung Tréger T03

Bei Trager T03 wurden die Betonwiirfel am 20.04.2018, 32 Tage nach der Herstellung, gepriift.
Tab. 8.4 zeigt die Ergebnisse.

Tab. 8.4: Ergebnisse der Betonwiirfel Trager T03

Masse | Rohdichte | Hochstkraft | Festigkeit | Betongiite
[g] [kg/m?] [kIN] [MPa] It. [9]
7700 2280 1250,9 50,5 C40/50
7600 2250 1277.5 52,5 C40/50

8.2.3 Versuchsaufbau Trager T04

Am 01.06.2018 fand der Versuch des Tragers T04 statt. Im Gegensatz zu den ersten beiden
getesteten Tragern dnderte sich bei T04 die Art der Lasteinleitung. Anstelle der Querlast wurde die
Kraft in Form einer Punktlast auf den Versuchskorper tibertragen (siehe Abb.8.16). Da bei diesem
Versuch ein Messgerédt mit ausreichend Steckplédtzen fiir Messfithler zur Verfiigung stand, sind
zusétzlich zu den vier Durchbiegungsmesspunkten, die moglichen Abhebungen der Betonplatte
vom Holz im Bereich der Kerven (wie schon bei Triger T01) sowie die Verschiebungsdifferenz

zwischen Holz und Beton an den Stirnseiten aufgezeichnet worden.
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Abb. 8.16: Versuchsanordnung Tréger T04

Abb. 8.17: Messpunktanordnung Tréger T04

Bei Trager T04 wurden die Betonwiirfel am 04.06.2018, 28 Tage nach der Herstellung, gepriift.
Tab. 8.5 zeigt die Ergebnisse.

Tab. 8.5: Ergebnisse der Betonwiirfel Trager T04

Masse | Rohdichte | Hochstkraft | Festigkeit | Betongiite
(8] [kg/m?] [kIN] [MPa] It. [9]
7700 2280 1250,9 64,0 C50/60
7600 2250 1277,5 64,5 C50/60
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8.3 Versuchsergebnisse und Interpretation

Im folgenden Unterkapitel werden die Ergebnisse der Verbundtriger einzeln angefithrt und

anschlieBend einander gegeniiber gestellt.

8.3.1 Versuchsergebnisse Trager T01

Die Ergebnisse des ersten Triagers TO1 sind in den Abbildungen 8.18 und 8.19 dargestellt. Dabei
zeigt Abb. 8.18 den Verformungsverlauf des Kolbens wohingegen Abb. 8.19 die Durchbiegungen
der Messfithler abbildet. Die rote Linie stellt die Verformung im Viertelspunkt und die griine Linie
jene in Feldmitte dar. Da sowohl an beiden Viertelspunkten des Tréagers als auch in Tragermitte
zwei Messungen durchgefithrt wurden (s.a. Abb. 8.13), sind diese Ergebnisse fiir die graphische

Darstellung gemittelt worden.

Abb. 8.18: Kraft-Verformungsdiagramm Kolben - T01

In Abb. 8.18 ist ein deutlich linearer Verlauf bis zur ersten Bruchlast von 78,6 kN pro Kolben

zu erkennen. Bei dieser Belastung hat das Holz deutlich zuerst versagt.
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Abb. 8.19: Kraft-Verformungsdiagramm der Messfiihler

Bei der maximalen Kraft von 100,9 kN war die Hauptbiegetragfihigkeit des Tragers erreicht.
Abb. 8.20 zeigt den deutlichen Bruch am Untergurt des Holzes. Die nachfolgenden Kraftabfille
zeigen, dass weiterhin einige Holzfasern zerstért wurden. Die Tragfahigkeit des Stahltriagers
gewinnt somit immer mehr an Bedeutung, was im letzten Abschnitt des Kraftanstiegs zu

beobachten ist. Hier kristallisiert sich allméhlich die Flieeigenschaft des Stahls heraus.

Abb. 8.20: Holzbruch in Feldmitte
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Nach Erhalt der Ergebnisse wurden die statischen Modelle angepasst. Zunachst ist der Beton
auf die Festigkeitsklasse eingestellt worden, welcher bei der Wiirfeldruckprobe ermittelt wurde
(siehe Tab.8.3). Da die Verbindungsmittelsteifigkeitend des Stabwerkmodells abhéngig vom
E-Modul der Materialien sind, wurden diese in den Tab. 8.6 fiir die Verbindung Holz - Beton
und Tab.8.7 fiir die Verbindung Stahl - Beton neu berechnet. Fir das FE-Modell war eine
Anpassung der Materialien ausreichend. Die Vorgehensweise fiir die Berechnung wurde bereits in
den Kapiteln 6.1 und 6.2 erlautert.

Tab. 8.6: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Holz des Tragers T01

ZB ZH e er K EI* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?] | [mm]
14+6 40 100 150 300 225.000 82,31 150
24+ 5 40 100 300 300 225.000 82,31 650
3+ 4 40 100 300 1650 | 225.000 105,19 1150

Kerve

Tab. 8.7: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Stahl des Trégers T01

7ZB ZH €] er K ET* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?3] | [mm]
| 40 [ 99 [ 500 [ 500 |1.022.727 | 710,68 | 500 |

Mit den neu ermittelten Verbindungsmittelsteifigkeiten wurden die nachstehenden Werte
ermittelt und in Tab. 8.8 aufgelistet. Die dazugehorigen Grafiken sind in den Abbildung 8.21
und 8.22 dargestellt. Somit ist es moglich die linearen Bereiche aus dem Versuch mit denen
der Modellierungsprozesse zu vergleichen. Dabei ist noch zu erwéhnen, dass die entstandenen
Geraden so verschoben wurden, dass alle durch den Ursprung verlaufen ohne dabei die Steigung
zu verdndern. Dies wurde sowohl fiir die Tragermitte als auch fiir den Viertelspunkt durchgefiihrt.
Zu den Wertepaaren aus dem Versuch ist noch festzuhalten, dass diese von der Wiederbelastung

aus Abb. 8.19 entnommen sind.

Tab. 8.8: Durchbiegungen in Feldmitte und im Viertelspunkt bei Trager T01

o o | P | Dt
ROTAB i o 30
SOFISTIK ig 1557’2156 270,72892
VERSUCH 1112 156 ’5155 27£f5655
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Abb. 8.21: Kraft-Verformungsdiagramm im Viertelspunkt TO1

Abb. 8.22: Kraft-Verformungsdiagramm in Feldmitte T01

In Tab. 8.9 sind die Steigungen aus den adaptierten Modellierungen in Feldmitte mit der aus

dem Versuch gegeniibergestellt. Es kann festgestellt werden, dass die Softwareergebnisse etwas
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steifer sind und der Versuch zu 97,9% bei RSTAB und zu 96,9% bei SOFISTIK an die Resultate

heran kommt.

Tab. 8.9: Ergebnisse des Tragers T01 in Feldmitte

Steifigkeitsverhiltnis | Steifigkeitsverhiltnis | Erste Bruchlast | Maximale Last
Versuch - RSTAB Versuch - SOFISTIK [kIN] [kIN]

97,9 % 96,6 % \ 79,0 \ 100.,9 |

Des Weiteren wurden die Abhebung der Betonplatte vom Holz im Bereich der Kerven gemessen.
Die Ergebnisse sind in Abb. 8.23 zusammengefasst. Es zeigt sich, dass sich die Kerven unter-
schiedlich verhalten. Vergleicht man jedoch deren Formkurve unabhéngig von der Belastung, so
ist ein sehr dhnlicher Verlauf feststellbar. Es kann festgestellt werden, dass die Abhebungen mit
nicht einmal 0,7 mm, im Verhéltnis zur Kerventiefe von insgesamt 30 mm, sehr gering ausfallen.
Dies entspricht ca. 2,3 %.

Abb. 8.23: Kraft-Verformungsdiagramm fiir das Abheben der Betonplatte von den Kerven -
TO1

8.3.2 Versuchsergebnisse Trager T03

Die Ergebnisse des Tragers T03 sind in den Abbildungen 8.24 und 8.25 dargestellt. Dabei zeigt
Abb. 8.24 den Verformungsverlauf des Kolbens wohingegen Abb. 8.25 die Durchbiegungen der
Messfiihler aufzeigt. Die rote Linie stellt die Verformung im Viertelspunkt und die griine Linie
in Feldmitte dar. Da sowohl an beiden Viertelspunkten des Tréagers als auch in Tragermitte
zwei Messungen durchgefithrt wurden (s.a. Abb. 8.13), sind diese Ergebnisse fir die graphische

Darstellung gemittelt worden.
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In Abb. 8.24 ist ein nahezu linearer Verlauf bis zur ersten Bruchlast von 75,2 kN pro Kol-
ben zu erkennen. Bei dieser Belastung hat das Holz, wie auch schon bei Tréger TO01, erste

Versagenserscheinungen aufgezeigt.

Abb. 8.24: Kraft-Verformungsdiagramm Kolben - T03
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Abb. 8.25: Kraft-Verformungsdiagramm der Messfiithler - T03

Bei nahezu identer Maximalkraft, im Vergleich zum Trager TO1, von 99,8 kN war die Haupt-
biegetragfahigkeit des Holzes erreicht. Abb. 8.26 zeigt den deutlichen Bruch am Untergurt des
Holzes. Die weiteren Kraftabfille zeigen, dass weiterhin einige Holzfasern zerstért wurden. Die
Tragfiahigkeit des Stahltrégers gewinnt mit Fortdauer des Versuchs immer weiter an Bedeutung,
was im letzten Abschnitt des Kraftanstiegs zu beobachten ist. Hier kristallisiert sich allméhlich

die Flieleigenschaft des Stahls heraus.
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Abb. 8.26: Holzbruch in Feldmitte

Nach Erhalt der Ergebnisse wurden die statischen Modelle angepasst. Zunéchst ist der Beton
auf die Festigkeitsklasse eingestellt worden, welche bei der Wiirfeldruckprobe ermittelt wurde
(siehe Tab.8.4). Da die Verbindungsmittelsteifigkeiten des Stabwerkmodells abhédngig vom E-
Modul der Materialien sind, wurden diese in den Tab. 8.10 fiir die Holz-Beton und Tab. 8.11
fiir die Stahl-Beton Verbindung neu berechnet. Fiir das FE-Modell war eine Anpassung der

Materialien ausreichend. Die Vorgehensweise der Berechnungen ist in Kapitel 6 erlautert.

Tab. 8.10: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Holz des Tragers T03

ZB ZH e er K EI* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?] | [mm]
1+6 40 100 150 300 225.000 82,32 150
2+5 40 100 300 300 225.000 82,32 650
3+ 4 40 100 300 1650 225.000 105,34 1150

Kerve

Tab. 8.11: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstidbe Beton-Stahl des Tragers T03

7B ZH €] er K, ETI* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?| | [mm]
| 40 | 99 [ 500 | 500 [1.022.727 | 712,20 | 500 |
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Mit den neu ermittelten Verbindungsmittelsteifigkeiten sind nachstehende Ergebnisse erzielt
worden und in Tab. 8.12 aufgelistet. Die dazugehérigen Grafiken sind in den Abbildung 8.27 und
8.28 dargestellt. Somit kénnen die linearen Bereiche aus dem Versuch mit den Modellierungs-
prozessen verglichen werden. Dabei ist noch zu erwahnen, dass die entstandenen Geraden so
verschoben wurden, dass alle durch den Ursprung verlaufen, ohne dass sich dabei die Steigung
dndert. Dies wurde sowohl fiir Tragermitte als auch fiir den Viertelspunkt durchgefithrt. Zu den
Wertepaaren aus dem Versuch ist noch festzuhalten, dass diese von der Wiederbelastung aus

Abb. 8.25 entnommen sind.

Tab. 8.12: Durchbiegungen in Feldmitte und im Viertelspunkt bei Tréger T03

Kratt (kN | e e ] | Feldtattie (o]
RSTAB ﬁ 155; 745 271, ?41
SOFISTIK ig ?522 2;81
VERSUCH ig 156,64 21 ?5

Abb. 8.27: Kraft-Verformungsdiagramm im Viertelspunkt T03
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Abb. 8.28: Kraft-Verformungsdiagramm in Feldmitte T03

In Tab. 8.13 sind die Steigungen aus den adaptierten Modellierungen in Feldmitte mit jenen
aus dem Versuch gegeniibergestellt. Es kann festgestellt werden, dass die Softwareergebnisse
etwas steifer sind und der Versuch zu 96,2% bei RSTAB und zu 93,1% bei SOFISTIK an die

Resultate heran kommt.

Tab. 8.13: Ergebnisse des Tragers T03 in Feldmitte

Steifigkeitsverhiltnis | Steifigkeitsverhiltnis | Erste Bruchlast | Maximale Last
Versuch - RSTAB | Versuch - SOFISTIK [kIN] [kIN]

| 96,2 % \ 93,1 % \ 75,2 \ 99,8 |

Weiterhin wurde die Abhebung der Betonplatte an den Kerven gemessen. Das Ergebnis ist
in Abb. 8.29 dargestellt. Wie auch bei Trager T01 ldsst sich keine relevante Abhebung der
Betonplatte vom Holz feststellen. Mit nicht einmal 0,5 mm f&llt die Verschiebung noch geringer
als bei T01 aus.

Bei diesem Trager sind zusétzlich die Relativverschiebungen der Betonplatte zum Brettschicht-
holztrager an den Stirnseiten aufgezeichnet worden und in Abb. 8.30 zusammengestellt. Die
Kurven zeigen, dass bis zum ersten Bruch bei ca. 75 kN keine wesentlichen Verschiebungen zu
verzeichnen sind. Erst mit zunehmender Laststeigerung, bis zur Maximallast von knapp 100 kN,
steigen die Relativverformungen auf ca. 0,7 mm bzw. ca. 1,25 mm an. Bezogen auf die Versuch-
tragerlange von 6,30 m liegt die Relativverschiebung bei 0,02% und ist somit vernachlassigbar

gering.
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Abb. 8.29: Kraft-Verformungsdiagramm fiir das Abheben der Betonplatte von der Kerve - T03

Abb. 8.30: Kraft-Verformungsdiagramm der Relativverschiebung an den Stirnseiten des Trégers
TO03

8.3.3 Versuchsergebnisse Trager T04

Die Ergebnisse des letzten 6-Meter-Trégers T04 sind in den Abbildungen 8.31 und 8.32 darge-
stellt. Dabei zeigt Abb. 8.31 den Verformungsverlauf des Kolbens wohingegen Abb. 8.32 die
Durchbiegungen der Messfiihler aufzeigt. Die rote Linie stellt die Verformung im Viertelspunkt
und die griine Linie in Feldmitte dar. Da sowohl an beiden Viertelspunkten des Trégers als auch
in Tragermitte zwei Messungen durchgefiihrt wurden (s.a. Abb. 8.17), sind diese Ergebnisse fiir

die graphische Darstellung gemittelt worden.
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Abb. 8.31: Kraft-Verformungsdiagramm Kolben - T04

Im Unterschied zu den Kraft-Verformungsdiagrammen der Trager T01 und T03 lésst sich bis
zur ersten Bruchlast kein durchgehend linearer Verlauf feststellen (Abb. 8.31). Die Linearitét
ist beim Trager T04 bis ca. 80 kN gegeben. Danach zeigt sich Nicht-Lineares Verhalten bis zur
ersten Bruchlast von 105,2 kN. Die maximale Belastung ist bei 126,2 kN erreicht. Anschlielend

konnte kein signifikanter Lastanstieg aufgezeichnet werden.
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Abb. 8.32: Kraft-Verformungsdiagramm der Messfiihler - T04

Bei der maximalen Kraft von 126,2 kN war die Hauptbiegetrigfahigkeit des Holzes erreicht.
Abb. 8.33 zeigt den deutlichen Bruch am Untergurt des Holzes. Die weiteren Kraftabfélle zeigen,
dass weiterhin einige Holzfasern zerstort wurden. Die Tragfdhigkeit des Stahltrigers gewinnt erst
an Bedeutung, wenn der Versuch noch weiter fortgesetzt worden wére. Dann wiirde sich wohl
allméhlich auch die Flieleigenschaft des Stahls herauskristallisieren.



122 8 Biegeversuchsreihe der Rippendeckensysteme in Hybridverbundbauweise

Abb. 8.33: Holzbruch in Feldmitte

Nach Erhalt der Ergebnisse wurden die statischen Modelle angepasst. Zunéchst ist der Beton auf
die Festigkeitsklasse eingestellt worden, welche bei der Wiirfeldruckprobe ermittelt wurde (siehe
Tab.8.5). Da die Verbindungsmittelsteifigkeiten des Stabwerkmodells abhéngig vom E-Modul der
Materialien sind, wurden diese in den Tabellen 8.14 fiir die Verbindung Holz - Beton und Tab.
8.15 fiir die Verbindung Stahl - Beton neu berechnet. Fiir das FE-Modell war eine Anpassung
der Materialien ausreichend. Die Vorgehensweise fiir die Berechnung ist in den Kapiteln 6.1 und

6.2 erlautert.

Tab. 8.14: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstibe Beton-Holz des Tragers T04

ZB ZH e er K EI* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?] | [mm]
1+ 6 40 100 150 300 225.000 82,36 150
2+ 5 40 100 300 300 225.000 82,36 650
3+ 4 40 100 300 1650 225.000 105,87 1150

Kerve
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Tab. 8.15: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Stahl des Tragers T04

ZB ZH €] er K ET* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?| | [mm]
| 40 | 99 [ 500 | 500 [1.022.727 | 709,25 | 500 |

Mit den neu ermittelten Verbindungsmittelsteifigkeiten wurden nachfolgenden Ergebnisse erzielt
und in Tab. 8.16 aufgelistet. Die dazugehorigen Grafiken sind in den Abbildung 8.34 und 8.35

dargestellt. Somit kénnen die linearen Bereiche aus dem Versuch mit den Modellierungsprozessen

verglichen werden. Dabei ist noch zu erwidhnen, dass die entstandenen Geraden so verschoben

wurden, dass sie alle durch den Ursprung verlaufen, ohne dass sich dabei die Steigung dndert. Dies

wurde sowohl fiir Tragermitte als auch fiir den Viertelspunkt durchgefithrt. Zu den Wertepaaren

aus dem Versuch ist noch festzuhalten, dass diese von der Wiederbelastung aus Abb. 8.32

entnommen sind, welche dort auch hervorgehoben sind.

Tab. 8.16: Durchbiegungen in Feldmitte und im Viertelspunkt bei Trager T04

Kt 00 | Viectpue ] | Pelamite (]
RSTAB E 155, j15 271, ,41
SOFISTIK ﬁ 155?168 270,’3802
VERSUCH ig 167,’96 2392
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Abb. 8.34: Kraft-Verformungsdiagramm im Viertelspunkt T04

Abb. 8.35: Kraft-Verformungsdiagramm in Feldmitte T04

In Tab. 8.13 sind die Steigungen der adaptierten Modellierungsberechnungen in Feldmitte

mit der aus dem Versuch gegeniibergestellt. Es ist ersichtlich, dass die Softwareergebnisse etwas
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steifer sind und der Versuch zu 96,1% bei RSTAB und zu 94,9% bei SOFISTIK an die Resultate

heran kommt.

Tab. 8.17: Ergebnisse des Tragers T04 in Feldmitte

Steifigkeitsverhiltnis | Steifigkeitsverhiltnis | Erste Bruchlast | Maximale Last
Versuch - RSTAB Versuch - SOFISTIK [kIN] [kIN]

96,1 % 94,9 % \ 105,2 \ 126,2 |

Wie bei Tréager TO1 wurden die Abhebung der Betonplatte an den Kerven (Kerven 1 und 6)
vom Holz gemessen. Die Ergebnisse sind in Abb. 8.36 zusammengefasst. Wie auch bei Tréger
TO1 zeigt sich ein unterschiedliches Verformungsverhalten bei den Kerven. Es lésst sich allerdings
keine relevante Abhebung der Betonplatte vom Holz feststellen. Die grofite Verschiebung ist mit
ca. 1 mm zu verzeichnen wobei diese Verformung erst bei Entlastung auftritt. Somit tritt bei der
Kerve ein maximaler Abhub von 0,3% im Vergleich zur Kervenhohe auf.

Bei diesem Trager sind zusétzlich die Relativverschiebungen der Betonplatte zum Brettschicht-
holztrager an den Stirnseiten aufgezeichnet worden und in Abb. 8.30 zusammengestellt. Die
Kurven zeigen unterschiedlich starke Verformungen. Bei beiden Verldufen ist die Reaktion auf die
erste Bruchlast zu erkennen. Bei der Maximallast ergeben sich zum einen eine Verschiebung von ca.
2 mm und zum anderen von ca. 3,4 mm. Bezogen auf die Versuchtrigerlange von 6,30 m liegt die
Relativverschiebung beim Ansatz des grofieren Wertes bei 0,05% und ist somit vernachlassigbar

gering.

Abb. 8.36: Kraft-Verformungsdiagramm fiir das Abheben der Betonplatte von der Kerve - T04
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Abb. 8.37: Kraft-Verformungsdiagramm der Relativverschiebung an den Stirnseiten des Trégers
T04

8.3.4 Zusammenfassung der Versuchsergebnisse der 6 m Trager

Abschlielend wird die Versuchsreihe der 6 m Trager in den Abbildungen 8.38 und 8.39 zusam-
mengefasst.

Abb. 8.38: Kraft-Verformungsdiagramm Kolben - Zusammenfassung
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Es zeigt sich, dass alle drei Versuchskorper ein sehr dhnliches Verhalten aufweisen, sowohl in

der Steigung im linearen Bereich als auch bei den Maximallasten mit Ausnahme von T04.

Abb. 8.39: Kraft-Verformungsdiagramm Feldmitte - Zusammenfassung

In Tab. 8.18 sind die Steifigkeitsverhédltnisse zusammengestellt und es kann die Aussage

getroffen werden, dass im Mittel die Ergebnisse der Durchbiegung in Feldmitte des Versuch zu
96.7% an die modellierten Werte von RSTAB heran kommen. Die Resultate von SOFISTIK

werden im Mittel mit 94,9% erreicht. Beide Modellierungen konnten also eine hervorragende

Vorhersage treffen.

Tab. 8.18: Ergebnisse der 6 m-Tréger in Feldmitte

Trager Steifigkeitsverhiltnis | Steifigkeitsverhiltnis | Erste Bruch- | Maximale
Versuch - RSTAB | Versuch - SOFISTIK last [kN] Last [kN]
TO1 97,9 % 96,6 % 79,0 100,9
TO03 96,2 % 93,1 % 75,2 99,8
T04 96,1 % 94,9 % 105,2 126,2
[ Mittelwert | 96,7% \ 94,9% \

Bei den weiteren Messungen fiir die Abhebung der Betonplatte vom Holz im Bereich der Kerven

und jener fiir die Relativverschiebung der Betonplatte zum Holz, wurden verhéltnisméBig geringe

Werte festgestellt, die letztendlich aufgrund der vorhandenen Abmessungen zu vernachléssigen

sind.
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Um in weiterer Folge eine Aussage iiber das Verhalten der Materialien, insbesondere des Holzes,
zu erhalten, wurden die Normalspannungen der einzelnen Querschnitte berechnet. Hierfiir wurden
fiir den Trager T01 und T03 die erste Bruchlast des Holzes von 79,0 bzw. 75,2 kN gewéhlt. Fiir
den Trager T04 wurden ebenfalls 79,0 kN angenommen, auch wenn der erste Bruch bei 105,2 kN
erfolgte, da die Belastungskurve ab ca. diesem Punkt nicht mehr linear verlauft. Somit wére eine
linear elastische Berechnung nicht realistisch. Die Ermittlung der erforderlichen Schnittgréfien
erfolgte mittels des Stabwerkmodells in RSTAB.

Ziel dieser Berechnung ist es, aufzuzeigen ob das Holz bei dieser Last vollkommen ausgenutzt
war, oder ob der Bruch verfritht aufgrund von Materialfehlern (Asteinschluss, Risse, etc.) auf-
getreten ist. Die berechneten Spannungen werden, da die Berechnung ohne Sicherheitsbeiwerte
erfolgte, mit den charakteristischen Festigkeitswerten der jeweiligen Materialien abgeglichen. Die

verwendeten Materialien konnen Tab. 8.19 entnommen werden.

Tab. 8.19: Materialien der Versuchstréger

’ Material \ Trager TO1 \ Trager TO3 \ Trager T04 ‘

Beton C45/55 C40/50 C50,/60
Stahl S355 S355 S355
Holz GL24h GL24h GL24h

Die berechneten Ergebnisse inklusive Ausnutzungsgrad sind in Tab. 8.20 aufgezeigt. In den
Abb. 8.40 bis 8.42 sind die Spannungen grafisch abgebildet.

Tab. 8.20: Normalspannungen in den Trégern bei der ersten Bruchlast

. Mater- ON oM g O Norm
Trager | 1 Lage | N /em?] | [kN/em?] | [KN/cm?] | [kN/cm?] o/ONorm
Beton | OPen 20,69 111 1,80 4,50 40,00 %
Unten -0,69 1,11 0,42 0,27 Zustand II
Oben 18,32 18,03 0,29 0,82 %
Tor | Stahl | e 559 7.63 25,95 35,50 73,10 %
Oben 0,78 1,07 0,29 12,08 %
Holz 1 en 0,78 1,10 1,88 2,40 78,33 %
Beton |_OPen 20,66 1,04 1,70 4,00 42,50 %
eOn nten 20,66 1,04 0,38 0,25 Zustand 11
Oben 17,55 17,38 0,17 0,48 %
To3 Stahl o 17,55 7,36 24,01 35,50 70,17 %
Oben 0,75 1,03 0,28 11,67 %
Holz 1 en 0,75 1,06 1,81 2,40 75,41 %
Beton |_OPen 20,69 1,15 1,84 5,00 36,8 %
Unten | -0,69 .15 0,46 0,29 Zustand 11
Oben 18,49 18,08 0,41 L5 %
To4 | Stahl | e —+——8 19 7.66 6,15 35,50 73.66 %
Oben 0,78 1,04 0,26 10,83 %
Holz e 0,78 1,07 1,85 2,40 77,08 %
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Abb. 8.40: Normalspannungsverlauf des Trégers T01 beim ersten Bruch

Abb. 8.41: Normalspannungsverlauf des Trégers T03 beim ersten Bruch

Abb. 8.42: Normalspannungsverlauf des Trégers T04 beim ersten Bruch

Wie die Berechnungen zeigen sind alle Querschnitte zu diesem Zeitpunkt nicht vollstandig
ausgenutzt. Lediglich in der Unterkante des Betons wurde die Zugfestigkeit iiberschritten und
dieser befand sich rechnerisch bereits im gerissenen Zustand.

Der ermittelte Ausnutzungsgrad lag im Holz des Trégers TO1 bei Eintreten der ersten Bruchlast,
in der Hohe von 79,0 kN, bei ca. 78 %. Dies lasst eine Schwiachung des Materials in Form von
Asteinschliissen, Rissen usw. vermuten. Es zeigt sich aber, dass trotz dieses Bruches im Holz,
vor allem aufgrund des Stahltrégers, weitere Tragreserven in den Tragern vorhanden waren
und diese noch bis auf 100 kN pro Kolben belastet werden konnten. Da dies, im Vergleich
zur ersten Bruchlast, eine Laststeigerung von ca. 21 % bedeutet und noch 22 % Tragreserven
vorhanden waren, kann davon ausgegangen werden, dass das Holz zu diesem Zeitpunkt vollkommen
ausgenutzt war.

Der Tréager TO03 zeigt ein dhnliches Tragverhalten wie Trager T01. Die erste Bruchlast lag bei
75,2 kN und der berechnete Ausnutzungsgrad betrug ca. 76 %. Auch hier kann eine Schwichung
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des Materials vermutet werden. Das Versagen des Holzes trat ebenfalls bei ca. 100 kN ein. Die
Laststeigerung, gemessen von der ersten Bruchlast, betrug hier ca. 25 %. Aufgrund von 24 %
Tragreserven kann davon ausgegangen werden, dass der Holztrager zu diesem Zeitpunkt zu ca.
100 % ausgelastet war.

Bei Trager T04 wéren ebenfalls noch Tragreserven vorhanden gewesen. Da der erste Bruch
bei 105,2 kN und wie in der Kurve ersichtlich nicht mehr im linear elastischen Bereich Bereich
stattfand war eine lineare Spannungsberechnung nicht méglich. Da die Bruchlast von 105,2 kN
ca. 25 % hoher ist als die angesetzten 79,0 kN und anhand des berechneten Ausnutzungsgrades
ersichtlich ist, dass noch ca. 23 % Reserven vorhanden sind, kann davon ausgegangen werden,
dass der Holzquerschnitt beim ersten Bruch komplett ausgelastet war.

Die Nicht-Linearitdat der Kurve des Tragers T04 ab einer Last von ca. 79,0 kN lasst sich auf
das Mitwirken des Stahltragers und das Nicht-Lineare Verhalten des Holzes zuriickfiihren.

Es gilt jedoch zu beachten, dass obwohl die charakteristische Biegefestigkeit von f,, ,r =
2,4 kN/cm?, bei zwei von drei Triigern, nach Erreichen der ersten Bruchlast nicht erreicht war,

diese fiir den Grenzzustand der Tragfihigkeit jedoch bereits iiberschritten gewesen wére. Der
2,4
1,25
die berechneten Spannungen zum Zeitpunkt des ersten Bruches.

rechnerische Designwert betrégt f,, ,4=0,8- = 1,54 kN/em? und ist somit niedriger wie



Kapitel 9

Langzeitversuche der Rippendeckensysteme in
Hybridverbundbauweise

Aufgrund des zeitabhédngigen Materialverhaltens von Holz und Beton ist mit Kriechen und Schwin-
den in den Rippendeckenelementen zu rechnen. Daher wird in Form einer Langzeitversuchsreihe
das Verhalten der Hybribverbunddecken untersucht. Nach Abbruch des Langzeitversuches werden
die Langzeittrager ebenfalls einem Biegeversuch unterzogen.

Im Folgenden soll ein Einblick in das Verhalten der Versuchskérper auf Kriechen und Schwinden

gewidhrt werden.

9.1 Versuchstrager und Aufbau

Bei Holz und Beton ist bei stdndiger Belastung ein Kriechverhalten zu erwarten. Stahl weist
dahingegen kein zeitabhingiges Materialverhalten auf, weshalb zu vermuten ist, dass der Stahl
einen positiven Einfluss auf das Kriechverhalten ausiibt und dabei hilft, die daraus resultierende
Durchbiegung zu verringern.

Aus diesem Grund wurde ein Langzeitversuch mit den Hybrid-Verbunddecken durchgefiihrt.
Aufgrund des begrenzten Platzes fiir die lange Lagerung der Trager im Versuchslabor wurde
ein verkleinerter Trager mit 4 m anstelle von 6 m Lange entwickelt, wie in Kapitel 7 bereits
ausfiihrlich beschrieben.

Das Konzept des Langzeitversuches sieht vor, dass zwei Trager, einmal mit und einmal ohne
Stahl, hergestellt und unter Belastung miteinander verglichen werden. Dadurch soll getestet
werden, wie sich die Stahlteile auf das Kriechverhalten des Tréger auswirken. Der Aufbau des
Langzeittréager wurde bereits in Kapitel 7.1 in den Abb. 7.1 bis Abb. 7.3 abgebildet.

Der Versuchsaufbau ist bereits in Kapitel 7.3 in den Abb. 7.25 und 7.26 aufgezeigt und
beschrieben.

Im weiteren Verlauf werden die Versuchsergebnisse des Langzeittréagers nach Belastungsende

erlautert.
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9.2 Versuchsergebnisse und Interpretation

Der Belastungsstart fiir den Langzeitversuch war der 11.01.2018. Fiir die Auswertung der
Ergebnisse wurden die Daten vom 26.05.2018 herangezogen. Somit sind die Durchbiegungen der
Tréger nach ca. 20 Wochen verwendet worden. Der Verlauf der Durchbiegung fiir den gesamten
Zeitraum ist in Abb. 9.1 inklusive der Anfangsdurchbiegung (w;,s:) aufgezeigt. In Abb. 9.2 wird

nur die reine Kriechdurchbiegung (wereep) der beiden Tréger abgebildet.

Abb. 9.1: Durchbiegung der Langzeittrager mit Anfangsdurchbiegung

Abb. 9.2: Durchbiegung der Langzeittrager ohne Anfangsdurchbiegung
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Die oben grafisch wiedergegebenen Ergebnisse zum Zeitpunkt des Versuchsendes sind in
Tab. 9.1 numerisch aufgelistet. Es ist deutlich zu sehen, dass, obwohl sich die Anfangs- und
Enddurchbiegung (wins und wg,) um ca. 0,50 mm unterscheiden, die Durchbiegung zufolge

Kriechen (wereep) bei beiden Trégern ident ist.

Tab. 9.1: Versuchsergebnisse des Langzeitversuches der Triager K03 und K04

. Last Winst Wereep W fin ) . . .
Trédger [kg] | [mm] | [mm] | [mm] Wereep/Win | Wereep/Winst | Wfin/Wins
K3 1540,0 | 3,37 5,97 8,94 62% 165% 265%
K4 740,0 2,86 5,57 8,43 66% 195% 295%

Das Verhéltnis w g, JWinst zeigt, dass der Trager K04 eine um ca. 10 % hohere Enddurchbiegung
als der Trager K03 in Relation zur Anfangsdurchbiegung aufweist, obwohl die gleiche Kriech-
durchbiegung gemessen wurde. Somit kann ein positives Verhalten des eingebauten Stahltrigers
auf das Kriechverhalten dokumentiert werden.

Um eine weitere Aussage iiber die Auswirkung des Stahls auf das Kriechen bzw. Schwinden
treffen zu konnen, sind die Spannungen beider Trager zum Zeitpunkt ¢ = 0 berechnet. Dies
geschieht auf Basis der angepassten Modelle aus Kapitel 7.4. Die berechneten Spannungen werden
fir die FE- und Stabwerksmodellierung in den Tab. 9.2 und 9.3 fir beide Trager festgehalten.

Tab. 9.2: Normalspannungen des Langzeittragers mit Stahl auf Basis des Versuchstrégers zum
Zeitpunkt t=0

o o Abweichung
SOFISTIK | RSTAB RSTAB
[kKN/cm?] | [kN/cm?] [Y%0]

Beton | ODen 20,38 20,33 0,00 %
Unten 0,14 0,13 -7,69 %

Oben 0,39 -0,72 54,17 %

Stahl 7 ron 6,32 6,66 15,38 %

Hol, | Oben 20,05 20,02 150,00 %
Unten 0,41 0,40 -2,5 %
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Tab. 9.3: Normalspannungen des Langzeittrégers ohne Stahl auf Basis des Versuchstrigers zum
Zeitpunkt t=0

o o Abweichung
SOFISTIK | RSTAB RSTAB
[kN/cm?] | [kN/cm?] [%0]
Beton |OPCD 20,32 20,29 210,35 %
Unten 0,21 0,17 -23,53%
Holz Oben -0,05 -0,03 -66,67 %
Unten 0,41 0,40 -2,50 %

Damit eine Aussage iiber den Einfluss des Stahltragers bzgl. der Spannungen und deren
Resultierenden in der Betonplatte moglich ist, sind die Ergebnisse der beiden Tréger in Abb. 9.3
gegeniibergestellt. Die Durchbiegung gemafl Kriechen betrégt wereep = 5,57 mm, wie in Tab.
9.1 aufgezeigt. Sie ist somit in beiden Tragern exakt gleich grofl. Da fiir das Kriechen im Beton
lediglich die Druckbelastung mafigebend ist, geniigt es, die Resultierenden der Druckspannungen
miteinander zu vergleichen. Die Druckspannung des Trager K03 betragt Ryo3 = —113,25 kN/m
und jene des Trégers K04 betrigt Rxos = —73,13 kN/m. Um 54,86 % liegt die Resultierende
Druckspannung des Tragers K03 hoher als die von Tréger K04. Somit konnte durch den Einbau
einer Stahl-Puzzleleiste trotz 54,86 % hoherer resultierender Druckkraft in der Betonplatte die

gleiche Durchbiegung infolge Kriechen, wie im gleichen Tréger ohne Stahltrager erreicht werden.

(a) Resultierende Belastung fiir den Langzeittrager (b) Resultierende Belastung fiir den Langzeittrager
mit Stahl (K03) ohne Stahl (K04)

Abb. 9.3: Resultierende Belastung in der Betonplatte auf Basis der Versuchsergebnisse
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9.3 Vergleich der Versuchsergebnisse mit den Berechnungen It. EN
1995-1-1

Um die Versuchsergebnisse mit den berechneten Ergebnissen nach EN 1995-1-1 [14] vergleichen
zu konnen, sind die Materialkennwerte angepasst und im Stabwerksmodell adaptiert worden.
Hierfiir wird der Triager K04 herangezogen, da dieser einen reinen Verbundquerschnitt darstellt
und somit nach EN 1995-1-1 berechnet werden kann.

Die Berechnung fiir die abgeminderten Materialkennwerte zum Zeitpunkt ¢ = oo erfolgt nach
den Formeln 3.9 und 3.11. Die dazugehorigen Beiwerte wurden aus den jeweiligen Normen
herausgelesen und betragen fiir ¢ = 2,50, kgey = 0,8 und ¢ = 1,0. Fiir Holz wurde die
Nutzungsklasse 2 gewahlt. In den Formeln 9.1 und 9.2 sind die Materialkennwerte fiir Beton, in

den Formeln 9.3 und 9.4 jene fiir Holz und in Formel 9.5 fiir die Kervenverbindung aufgezeigt.

Eeoo = H;wp B, = 1+11250 -3.500 = 1.000 kN/cm? (9.1)
Geoo = Hiﬂo -G = 1+11250 -1.458, 33 = 416, 67 kN/cm? (9.2)
Eo.mean.co = 1+1/121kdf - Eo.mean = 1+1108 -1.340 = 446,67 kN/cm? (9.3)
Go.mean,co = szlkdf - Gomean = 1+11-0,8 .65 = 21,67 kN/cm? (9.4)

1

Ky = —— 9225000 = 75.000 kN 9.5
1+ 03 - kaey 1+1-0,8 /m (95)

ser,00 —

Hinsichtlich dieser neu ermittelten Werte mussten in weiterer Folge die Verbindungsmit-
telsteifigkeiten des Stabwerkmodells neu angepasst werden. Diese Resultate sind in Tab. 9.4

niedergeschrieben.

Tab. 9.4: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstiabe Beton-Holz auf Basis der Berechnung

nach Norm
Kerve ZB ZH €] er K ET* Lage
[(mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?| | [mm]
1+ 4 40 70 150 300 75.000 10,58 150
2+ 3 40 70 150 1150 75.000 12,55 650

In Tab. 9.5 wird die mit Hilfe der neuen Verindungsmittelsteifigkeiten und Materialkennwerten

ermittelte Durchbiegung zum Zeitpunkt ¢ = oo mit jener Verformung zu Versuchsende verglichen.
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Tab. 9.5: Vergleich der Durchbiegungen

Wt=co | WVersuch

[ 621 | 843 | 13575% |

wVeTsuch/wt:oo

Der Vergleich der Durchbiegungen zeigt, dass die Deformation des ca. 20 Wochen lang belasteten
Tragers ca. 35% grofier ist, als die berechnete Durchbiegung zum Zeitpunkt ¢ = co. Die Berechnung
nach Norm liegt somit auf der unsicheren Seite. Es gilt jedoch zu beachten, dass die gemessene
Durchbiegung bis zu diesem Zeitpunkt sehr stark zugenommen hat und im Laufe der Zeit nicht
mehr stark gestiegen wére, da die Kurve immer weiter abgeflacht wére.

Durch dieses Ergebnis wird der Vorteil des Einbaus eines Stahltrigers zusétzlich unterstrichen.
Denn wie die Werte aus Tab. 9.1 zeigen, ist die Enddurchbiegung des Tragers mit Stahl bei mehr
als der doppelten Belastung nahezu identisch mit jener des Trégers ohne Stahl. Die Durchbiegung
wére somit fiir einen Tréger mit Stahl bei einer Belastung von 2x3,7 kN niedriger und néher an

der berechneten Durchbiegung laut Norm.

9.4 Versuchsaufbau und Versuchsdurchfiihrung des Biegeversuches

der Langzeittrager

Uber einen Zeitraum von ca. 20 Wochen sind die Langzeittriger belastet worden. Um das
Verhalten nach deren Belastung zu ermitteln, wurden die Trager einem Vier-Punkt-Biegeversuch
unterzogen. Die Spannweite der Triger betrdgt 4 m und die Belastung ist in den Viertelspunkten
mit einer gewdhlten Geschwindigkeit von 0,2 kN/s bei K03 und mit 0,1 kN/s bei K04 aufgebracht
worden. Die weggesteuerte Belastung erfolgt bei beiden Trigern mit einer Geschwindigkeit von
0,05 mm/s. Die Belastungskurve wurde ebenfalls laut DIN EN 26891 festgelegt und in Abb. 9.5
fiir den Triger KO3 und in Abb. 9.6 fiir den Trager K04 aufskizzert.

Um die Durchbiegungen zu messen, Fiir die Messung der Durchbiegungen wurden je ein
Messsensor in den Viertelspunkten und einer in Tragermitte montiert. Zusétzlich zu diesen
Messpunkten sind auch an der Stelle der dufleren Kerven und an den Stirnseiten der Tréger
Messdaten erfasst, um eine mégliche Abhebung der Betonplatte bzw. eine Relativverschiebung
der Betonplatte zum Brettschichtholz aufzuzeichnen.

Als Priifmaschine kam wie schon bei den Originaltrégern die hydraulische Presse der Firma
Walter+Bai AG zur Anwendung. Zum Festhalten der Ergebnisse wurden die Messsensoren der
Marke ALMEMO® 5690-2 verwendet. Der schematische Versuchsaufbau inklusive Lage der
Messsensoren ist in Abb. 9.4 dargestellt.
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Abb. 9.4: Schematischer Versuchsaufbau inklusive Messpunktanordnung der Trager K03 und
K04

Abb. 9.5: Belastungsverfahren des Triagers K03
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Abb. 9.6: Belastungsverfahren des Tragers K04

9.4.1 Versuchsaufbau Trager K03

Der Biegeversuch des Tragers K03 fand am 05.07.2018 in der Camillo Sitte Versuchsanstalt fiir
Bautechnik statt. Wegen der Gesamtliange des Tréigers von 4,30 m sind die Auflager so gewéhlt,
dass eine Spannweite von 4,00 m erreicht wurde. Die Lagerung der Tréger erfolgte gelenkig, siehe
Abb. 9.7. Als Kontaktfliche zwischen Auflager und Trégerunterseite kam eine diinnes Stahlblech
je Lagerungsseite zum Einsatz. Zur Stabilisierung wurde der Trager mittels Holzstiicken zwischen
den Stahlblechen und der Betonplatte abgestiitzt. Die Lasteinleitung erfolgte als Punktlast.
Mittels zusatzlicher Stahlplatten unter den Kolben wurde eine Lasteinleitungsfliche hergestellt.
Diese erginzenden Stahlplatten dienten ebenfalls dazu, um den Weg vom Kolben zum Triger so

gering wie moglich zu halten.
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Abb. 9.7: Versuchsanordnung Triger K03

Der Trager wird nach der Belastungskurve in Abb. 8.11 belastet, lediglich die Belastungsstufen
wurden auf Basis des verminderten Querschnitts angepasst. Die Vorbelastung erfolgt zunéchst bis
zu einer Hohe von 2 kN je Kolben. Anschlielend wird die Last bis 24 kN gesteigert und auf diesem
Lastniveau gehalten und danach auf 6 kN entlastet. Auf beiden Belastungsstufen wird die Auflast
fiir ca. 30 Sekunden gehalten. Danach erfolgt eine erneute Belastung auf 24 kN. Beim zweiten
Erreichen dieses Lastniveaus wurden die drei Seilzug-Messgerédte unter dem Triger entfernt, um
sie vor einer moglichen Beschédigung zu schiitzen. Die weitere Durchbiegungsmessung erfolgt
somit nur noch iiber den Kolbenweg. Die restlichen Messgerite zum Aufzeichnen der Abhebung
bzw. Relativverschiebung der Betonplatte bleiben montiert. Anschliefend wird der Tréger so

lange belastet bis dieser bricht oder der maximale Kolbenweg erreicht wird.

9.4.2 Versuchsaufbau Trager K04

Der Biegeversuch des Tragers K04 fand am 05.07.2018 in der Camillo Sitte Versuchsanstalt fiir
Bautechnik statt. Der Versuchsaufbau des Tragers K04 erfolgte ident zu jenem des Tragers K03
und ist in Abb. 9.8 aufgezeigt.
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Abb. 9.8: Versuchsanordnung Trager K04

Die Belastung geschieht ebenfalls nach dem gleichen Muster wie bei K03. Lediglich die
Belastungsstéirken wurden an den Tréger angepasst, da dieser ohne Stahlpuzzleleiste hergestellt
wurde und somit eine niedrigere Grenzlast zu erwarten war. Die Kolbenkraft wurde bis auf 12 kN
gesteigert und danach auf 3,4 kN abgesenkt. Auf beiden Belastungsstufen wurde die Kraft fiir ca.
30 Sekunden gehalten. Danach wurde erneut bis auf 12 kN belastet. Zu diesem Zeitpunkt wurden
die Seilzug-Messgerite wieder entfernt und die Durchbiegungsmessung erfolgt nur noch iiber den
Kolbenweg. Die restlichen Messgerdte zum Aufzeichnen der Abhebung bzw. Relativverschiebung
der Betonplatte bleiben wieder montiert. Anschliefend wird der Trager so lange belastet bis

Versagen eintritt oder der maximale Kolbenweg erreicht wird.

9.5 Versuchsergebnisse und Interpretation des Biegeversuches der

Langzeittrager

9.5.1 Versuchsergebnisse Trager K03

Die Ergebnisse des Triagers K03 sind in Abb. 9.9 aufgezeigt. Hier wird der komplette Verlauf
des Versuches auf Basis des Verformungsverlaufes des Kolbens dargestellt. Bei 42,2 kN kommt
es zum ersten Bruch des Holzes. Bis zum Erreichen von 55,4 kN ist ein linearer Verlauf der

Kraft-Verformungsbeziehung zu erkennen.
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Abb. 9.9: Kraft-Verformungsdiagramm Kolben - K03

Die maximale Bruchlast und somit die Hauptbiegetragfahigkeit des Holzes tritt bei 62,6 kN ein.
Die weiteren Kraftabfélle zeigen, dass zunehmend einige Holzfasern zerstort wurden. Dariiber
hinaus ist deutlich zu erkennen, dass die aufgebrachte Kraft nahezu das selbe Niveau der
Bruchlast erreicht. Dies ist auf die zusétzliche Tragfahigkeit des Stahltragers zuriickzufithren. Die
Fliefleigenschaften des Stahls erlauben trotz Versagen des Holzes eine weitere Belastung bis zum

Erreichen des maximalen Kolbenweges und somit der maximalen Durchbiegung von 120 mm der

Priifmaschine.
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Abb. 9.10: Kraft-Verformungsdiagramm der Messfiihler - K03

Wie schon beim Versuchsaufbau erwahnt, sind Verformungsmessungen an der Tragerunterseite
durchgefiihrt worden. Die dazugehorigen Ergebnisse von Feldmitte und dem Viertelspunkt
sind in Abb. 9.10 dargestellt. Tab. 9.6 zeigt die gemittelten Durchbiegungen in Feldmitte
und den Viertelspunkten, die sich nach der erneuten Belastung von 6 kN eingestellt haben.
Weiterhin werden in der Tabelle die Kraft-Durchbiegungs-Wertepaare angefiihrt, die sich bei der
Modellierung mit RSTAB und SOFISTIK ergeben haben. Fiir die Entstehung der Werte der
RSTAB- und SOFISTIK-Berechnung wurden die ermittelten Resultate der E-Modul-Versuche
(siehe Tab. 7.17) und das Ergebnis der Betonwiirfelprobe (siehe Tab. 7.18) herangezogen und in
das statische Modell eingesetzt.
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Tab. 9.6: Durchbiegungen in Feldmitte und im Viertelspunkt bei Trager K03

Kraft (] | ] | Fetdmitte, fom]
RSTAB 264 228 228
SOFISTIK 264 zgé ;gg
VERSUCH 264 zgg 156,()900

Fir die Ersatzbiegesteifigkeiten der Koppelstdbe wurden die Werte aus Tab. 7.19 und 7.20 aus
Kapitel 7.4 herangezogen.

Der Vergleich des Versuches mit den Berechnungen laut RStab und SOFISTIK ist in Abb. 9.11
fiir die Viertelspunkte und in Abb. 9.12 fiir die Feldmitte dargestellt. Hierfiir wurden, wie schon
bei den Originaltrigern, die angegebenen Durchbiegungen in ein Excel-Diagramm eingetragen.
Die entstandenen Geraden wurden so verschoben, dass sie durch den Nullpunkt verlaufen, ihre

Steigung bleibt dabei allerdings unverdndert.

Abb. 9.11: Kraft-Verformungsdiagramm im Viertelspunkt K03
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Abb. 9.12: Kraft-Verformungsdiagramm in Feldmitte K03

In Tab. 9.7 sind die Steigungen aus den adaptierten Modellierungen in Feldmitte mit jener der
Versuche gegeniibergestellt. Es ist zu sehen, dass die berechneten Ergebnisse etwas steifer sind

als die Versuchsergebnisse. Beide Resultate liegen allerdings sehr nah an den Versuchsresultaten.

Tab. 9.7: Ergebnisse des Tragers K03 in Feldmitte

Steifigkeitsverhiltnis | Steifigkeitsverhiltnis | Erste Bruchlast | Maximale Last
Versuch - SOFISTIK | Versuch - RSTAB [kN] [kN]

99,83 % 98,31 % \ 422 \ 62,6 |

In Tab. 9.8 sind die Ergebnisse der Messpunkte M05 und M06 aufgelistet, welche die Abhebung
der Betonplatte im Bereich der Kerven aufzeigt. Wie ersichtlich verhalten sich die beiden
Seiten unterschiedlich. Bei Erreichen der maximalen Belastung von 62,6 kN kommt es zu einer
weiteren geringfiigigen Abhebung der Betonplatte, obwohl eine geringere Last beim geschwéchten
Querschnitt zu verzeichnen ist. Insgesamt lasst sich jedoch erkennen, dass die Abhebung der
Betonplatte mit ca. 0,63 mm sehr gering im Vergleich zur Kerventiefe von 30 mm ausféllt. Dies
ist auf die Verbundsicherung mit dem Stahltrager zuriickzufiihren, welche ein starkes Abheben

verhindert.
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In Tab. 9.9 sind die Ergebnisse der Messpunkte M07 und M08 aufgelistet, welche die Relativ-
verschiebung der Betonplatte im Vergleich zum Holztriager aufzeigt. Auch hier wird deutlich, dass
sich beide Seiten unterschiedlich verhalten. Eine Verschiebung der Betonplatte erfolgt jedoch
erst nach Erreichen der maximalen Last von 62,6 kN und dem Bruch des Holzes. Die Gesamtver-
schiebung der Betonplatte betrdgt zum Zeitpunkt des Bruches ca. 0,2 mm und ist im Vergleich
zur Trégerldnge von 4,00 m und einer Gesamtdurchbiegung von 120 mm vernachldssigbar klein.
Es ist auch zu erkennen, dass sich die Betonplatte, kurz vor Erreichen der Maximallast, starker

nach rechts verschoben hat.

Tab. 9.8: Abhebungen der Betonplatte des Tragers K03

Lage Zeitpunkt I[(l:;f]t Ab[}:r?rt::fng
Erster Bruch 422 0,16

Kerve links Zweiter Bruch | 554 0,29
Versuchsende 62,6 0,63
Erster Bruch 422 0,32

Kerve rechts | Zweiter Bruch | 554 0,44
Versuchsende 62,6 0,45

Tab. 9.9: Relativverschiebung der Betonplatte zum Brettschichtholztriager des Tragers K03

Lage Zeitpunkt I[i:;tit Vers[cmh i::l';)ung
Erster Bruch 42,2 0,15

Links Zweiter Bruch | 55,4 0,15
Versuchsende 62,6 0,12
Erster Bruch 42,2 0,20

Rechts | Zweiter Bruch | 55,4 0,21
Versuchsende 62,6 0,20

9.5.2 Versuchsergebnisse Trager K04

Die Ergebnisse des Tragers K04 sind in Abb. 9.13 dargestellt. Hier wird der komplette Verlauf
des Versuches auf Basis des Verformungsverlaufes des Kolbens abgebildet. Bei 31,5 kN kam es
zum ersten Bruch des Holzes und auch gleichzeitig zum Erreichen der maximalen Bruchlast. Bis

zu dieser Last ist ein eindeutiger linearer Verlauf der Kraft-Verformungsbeziehung zu erkennen.
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Abb. 9.13: Kraft-Verformungsdiagramm Kolben - K04

Es ist festzustellen, dass nach Erreichen der ersten Bruchlast weitere Kraftreserven im Holz
vorhanden waren, da mit 31,4 kN eine nahezu idente Belastung wie die erste Bruchlast erreicht
werden konnte. Dies ist darauf zuriickzufiihren, dass bei 31,5 kN die maximale Traglast des
Holzes vermutlich nicht erreicht wurde und dieser Bruch wegen einer Schwéchung im Holz auftrat.
In den weiteren Kraftabfallen ist zu erkennen, dass weitere Holzfasern zerstort wurden. Da
in diesem Trager kein Stahl vorhanden war, fehlt die plastische Resttragfihigkeit des Trégers.
Beim Erreichen von 28 kN kommt es zum ersten Bruch in den Kerven und es kommt zu einem
geringen Kraftabfall. Danach ist keine signifikanten Kraftsteigerung zu beobachten und kurz
darauf stellt sich bei 27,0 kN der endgiiltige Bruch in der Kervenflanke ein und ein massiver
Abfall der Belastung auf ca. 4 kN ist die Folge.

Im weiteren Verlauf wird die Belastung hauptséchlich durch die Betonplatte aufgenommen und
es ist ein rascher Anstieg der Verformung in Relation zur Kraft zu erkennen. Trotz Versagen des
Holzes kann kein Bruch der Betonplatte hervorgerufen werden und der Versuch wurde aufgrund
des Erreichens des maximalen Kolbenweges der Priifmaschine von 120 mm beendet.

In Abb. 9.14 sind die Messergebnisse der Trigerunterseite ersichtlich. In Tab. 9.10 werden,
wie schon in Kapitel 9.5.1 erwéhnt, die gemittelten Durchbiegungen in Feldmitte und den

Viertelspunkten aufgezeigt.
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Abb. 9.14: Kraft-Verformungsdiagramm der Messfiihler - K04

Tab. 9.10: Durchbiegungen in Feldmitte und im Viertelspunkt bei Trager K04

Kraft (] | 4 e o] | Fetdmitte, fon]
RSTAB 31;1 2‘11(75 212
SOFISTIK ?1;1 ;ég gzz
VERSUCH 31;1 ?;18 ;128

Der Unterschied zum Trager K03 besteht lediglich in den Belastungen von 3,4 kN und 12,0 kN.
Die RSTAB- und SOFISTIK-Modelle wurden nach den gleichen Verfahren angepasst. Die neuen
Verbindungssteifigkeiten der Koppelstidbe fir die Kerven kénnen Tab. 7.19 aus Kapitel 7.4
entnommen werden.

Der Vergleich des Versuches mit den Berechnungen laut RSTAB und SOFISTIK ist in Abb. 9.15
fiir die Viertelspunkte und in Abb. 9.16 fiir die Feldmitte aufgezeigt. Hierfir wurden, wie schon

bei den Originaltragern, die angegebenen Durchbiegungen in ein Excel-Diagramm eingetragen.
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Die entstandenen Geraden wurden so verschoben, dass sie durch den Nullpunkt verlaufen, ihre
Steigung allerdings ident bleibt.

In Tab. 9.11 sind in weiterer Folge die Steigungen aus den adaptierten Modellierungen in
Feldmitte mit jener der Versuche gegeniibergestellt. Es ist zu sehen, dass die Berechnung aus
RStab um ca. 12 % steifer ist als die Werte des Versuches. Die Berechnung mit SOFISTIK zeigt,
dass die FE-Berechnung etwas weicher als das Versuchsergebnis ist. Die Abweichung liegt hier

allerdings nur bei ca. 1 % und ist somit sehr gering.

Abb. 9.15: Kraft-Verformungsdiagramm im Viertelspunkt K04
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Abb. 9.16: Kraft-Verformungsdiagramm in Feldmitte K04

Tab. 9.11: Ergebnisse des Tragers K04 in Feldmitte

Steifigkeitsverhiltnis | Steifigkeitsverhiltnis | Erste Bruchlast | Maximale Last
Versuch - SOFISTIK | Versuch - RSTAB [kN] [kN]

] 101,53 % \ 88,26 % \ 31,5 \ 31,5 \

In Tab. 9.12 sind die Ergebnisse der Messpunkte M05 und M06 aufgelistet, welche die Abhebung
der Betonplatte im Bereich der Kerven aufzeigen. Wie ersichtlich, verhalten sich die beiden Seiten
leicht unterschiedlich. Insgesamt lésst sich jedoch eine Abhebung der Betonplatte mit maximal
ca. 3,6 mm erkennen. Diese Abhebung wird vor dem Bruch der Kerve bei ca. 27 kN abgelesen.
Nach dem Kervenbruch kommt es zu einem starken Anstieg der Abhebung auf ca. 7,0 mm. Die
zum Zeitpunkt des Bruchs gemessenen 3,6 mm betragen ca. 12 % der Kerventiefe von 30 mm.
Auch in Relation zum Triger K03 ist diese Abhebung 5 mal so hoch. Diese Feststellung lasst
sich auf das Fehlen der Verbundsicherung zuriickfiihren, welche bei den anderen Trégern in Form
der Stahl-Puzzleleiste gewéahrleistet worden ist. Es zeigt sich auch, dass bei Versuchsende die
Abhebung an der linken Kerve hoher ist als rechts.

In Tab. 9.13 ist das Ergebnis des Messpunktes M07 aufgelistet, welcher die Relativverschiebung
der Betonplatte im Vergleich zum Holztrager aufzeigt. Der Messpunkt M08 wird nicht mit
angefiihrt, da dieser keine aussagekréftigen Ergebnisse liefert. Die maximale Relativverschiebung

vor dem Bruch der Kerve betragt ca. 0,65 mm und ist somit nahezu ident mit jener des Tragers
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KO03. Auf eine Tragerlinge von 4,00 m und einer Gesamtdurchbiegung von 120 mm ist diese

Verschiebung vernachléassigbar klein.

Tab. 9.12: Abhebungen der Betonplatte des Tragers K04

Lage Zeitpunkt I[iz‘;f].t Ab[}rfrl:]lng
Erster Bruch 31,5 0,25
Kerve links Zweiter Bruch 31,4 0,48
Erster Bruch der Kerve | 28,0 0,62
Versuchsende 27,0 3,6
Erster Bruch 31,5 0,57
Kerve rechts Zweiter Bruch 31,4 1,34
Erster Bruch der Kerve | 28,0 1,54
Versuchsende 27,0 1,16

Tab. 9.13: Relativverschiebung der Betonplatte zum Brettschichtholztrager des Tragers K04

Lage Zeitpunkt I[i:;f].t Vers[cmh iiﬁ)ung
Erster Bruch 31,5 -0,16
Links Zweiter Bruch 31,4 -0,17
Erster Bruch der Kerve | 28,0 -0,14
Versuchsende 27,0 0,62

Nach Erreichen von 27 kN und dem Bruch der Kerven ist ein starker Anstieg der Relativ-

verschiebung zu verzeichnen. Die verschobene Stirnseite des Holzes zufolge des Abscherens im

Kervenberich ist in Abb. 9.17 aufgezeigt.
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Abb. 9.17: Abscheren des Holzes im Bereich der Stirnseite aufgrund des Schubversagens der
Kerven

9.5.3 Zusammenfassung der Ergebnisse der Biegeversuche

Wie die Ergebnisse in den Tab. 9.7 und 9.11 zeigen, sind die Berechnungen mittels RSTAB und
SOFISTIK auch fiir den Langzeittrager sehr nah an den Versuchsergebnissen. Somit kann auch
hier die Modellierung bestéatigt werden.

Des Weiteren wurden wie schon in Kapitel 8.3.4 die Normalspannungen in den einzelnen Quer-
schnitten berechnet. Hierfiir wird die erste Bruchlast der Trager K03 und K04 mit 42,2 kN bzw.
31,5 kN gewéhlt. Die Berechnung der Schnittgrofien erfolgt erneut anhand des Stabwerkmodells
in RSTAB.

Ziel dieser Berechnung ist, wie schon in Kapitel 8.3.4, aufzuzeigen, ob das Holz bei dieser Last
vollkommen ausgenutzt ist, oder ob der Bruch verfritht wegen Materialfehlern (Asteinschluss,
Risse, etc.) aufgetreten ist. Die berechneten Spannungen werden, da die Berechnung ohne
Sicherheitsbeiwerte erfolgt, mit den charakteristischen Festigkeitswerten der jeweiligen Materialien

abgeglichen. Die verwendeten Materialien konnen Tab. 9.14 entnommen werden.

Tab. 9.14: Materialien der Versuchstréiger

’ Material \ Trager K03 \ Trager K04 ‘
Beton C40/50 C40/50
Stahl 5355 -
Holz GL24h GL24h
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Die berechneten Ergebnisse inklusive Ausnutzungsgrad sind in Tab. 9.15 aufgezeigt. In Abb.

9.18 sind die Spannungen grafisch abgebildet.

Tab. 9.15: Normalspannungen in den Langzeittridgern bei der ersten Bruchlast

Mater-

g

O Norm

o ON OM

Trager | o | T28 | iN/em?] | [KN/em?] | [KN/em?] | [kN/em?] | 7/7Norm
Beton |_OPen 0,53 1,06 1,59 4,00 39,75 %

Unten 0,53 1,06 0,53 0,25 Zustand 11
Oben 14,07 15,46 1,39 3,92 %
K03 Stahl 14,07 15,46 29,53 35,50 83,18 %
Oben 0,50 0,62 0,12 1,80 %
Holz - e 0,50 .15 1,65 2,40 68,75 %
Beton |_OPen 0,34 1,17 1,51 4,00 37,75 %

K04 Unten -0,34 1,17 0,83 0,25 Zustand II
Hol, |_oben 0,65 0,80 0,15 510 6,25 %
Unten 0,65 1,49 2,14 ’ 89,16 %

Abb. 9.18: Normalspannungsverlauf der Tréger K03 und K04 beim ersten Bruch

Wie die Berechnungen zeigen, sind alle Querschnitte zu diesem Zeitpunkt nicht vollstandig

ausgenutzt. Lediglich an der Unterkante des Betons ist die Zugfestigkeit tiberschritten und der

Beton befindet sich bereits im gerissenen Zustand.

Bei Trager K03 zeigt sich, dass der Holzquerschnitt beim ersten Bruch rechnerisch lediglich zu
69 % ausgenutzt ist. Wie schon bei den Tragern T01 und T03 lasst sich das auf eine Schwéichung

des Holzes in Form von Asteinschliissen, Rissen usw. zuriickfithren. Die Haupttragfahigkeit des

Holzes ist bei einer Last von 62,6 kN erreicht und liegt somit ca. 33 % hoher als jene der ersten

Bruchlast. Da noch ca. 31 % Tragreserven im Holzquerschnitt vorhanden sind, kann man davon

ausgehen, dass das Material zu diesen Zeitpunkt tatséchlich vollsténdig ausgenutzt ist. Die weitere

Laststeigerung ist wiederum wegen des Stahltragers moglich. Beim Stahl ist davon auszugehen

)

dass er sich bei Bruch bereits im plastischen Bereich befindet, da die Ausnutzung bei 42,2 kN

schon bei ca. 83 % liegt und die Belastung noch um 33 % gesteigert wurde. Der berechnete Wert
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von o = 1,65 kN/cm? liegt jedoch, wie schon in Kapitel 8.3.4 bei den Trigern T01 und T03,
iber dem Designwert von f, ,, 4 = 1,54 EN/cm?.

Bei Tréger K04 zeigt sich, dass der Holzquerschnitt beim ersten Bruch rechnerisch bereits zu
89 % ausgelastet ist. Da die Last danach allerdings mit 31,4 kN nahezu wieder den selben Wert
erreicht, ist ebenfalls davon auszugehen, dass der erste Bruch aufgrund einer Schwichung im
Material aufgetreten ist. Da kein Stahltrdger verbaut ist, kann die Belastung aufgrund fehlender
plastischer Tragfahigkeit nicht iiber diesen Punkt hinaus gesteigert werden. Der berechnete Wert

der Spannung liegt allerdings nahe an der charakteristischen Biegefestigkeit des Holzes.



Kapitel 10

Nachweis der Tragfahigkeit und
Gebrauchstauglichkeit laut Norm

Aufgrund der Biegeversuche aus Kapitel 8 kann die prinzipielle Anwendbarkeit des Rippen-
deckenelements bewiesen werden. Um jedoch auch die Verwendung in der Praxis aufzuzeigen,
miissen in weiterer Folge Nachweise nach den jeweiligen Normen gefithrt werden. Wie Abb.
10.1 zeigt, wéren fiir eine Belastung 1t. EN 1991-1-1 [7] fiir die Kategorie B (Biiro) und C5
(Versammlungen) noch Tragreserven vorhanden. Dafiir werden die Belastungen der jeweiligen
Kategorie auf die Kolbenkraft umgerechnet, um einen Vergleich ziehen zu kénnen. Die mit
Teilsicherheitsbeiwerten beaufschlagten Lasten pro Meter aus Tab. 10.1 sind mit der halben

Trégerldnge von 3 m multipliziert.

Abb. 10.1: Gegeniiberstellung der Belastung und Grenzdurchbiegung mit den Versuchen
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hohen Lasten erreicht werden. Dafiir wurden die quasi-standigen Lasten aus Tab. 10.3 ebenfalls

Auch die maximale Durchbiegung von w = = 20,0 mm zeigt, dass diese Reserven erst bei
mit der halben Trigerlinge von 3 m multipliziert. Die detaillierte Aufstellung der Belastung ist
dariiber hinaus in Kapitel 10.2 aufgezeigt.

Fiir die Ermittlung der Belastung nach Kategorie B und C5 wurden die daraus gewonnenen
Linienlasten auf zwei Punktlasten, wie jene aus dem Biegeversuch, umgewandelt.

Alle in den folgenden Kapiteln gefithrten Tragfihigkeitsnachweise (GZT) werden mit den
Schnittgréfen zum Zeitpunkt ¢ = 0 durchgefithrt. Es wird jedoch auf Untersuchungen von Prof.
Dr.-Ing. habil. J. Schénzlin [36] zum Thema Kriechverhalten bei Holz-Beton-Verbunddecken
verwiesen. In dieser Arbeit werden neue Berechnungsmethoden auf Basis von im Vorfeld durch-
gefiihrten Versuchen entwickelt und vorgestellt.

Alle, in den weiteren Kapitel, verwendeten Schnittgrofen sind detailliert im Anhang A aufge-

zeigt.

10.1 Statische Modellierung fiir die Berechnung

Fiir dieses Rippendeckenelement bieten sich in der Praxis mehrere Moglichkeiten der Lagerung

an, die einfachsten sind:
a) Lagerung tiber den Holztriger
b) Lagerung iiber zwei Materialien (Holz-Beton und Holz-Stahl)
c) Lagerung tiber alle drei Materialien (Holz, Stahl und Beton)

Fiir die folgenden Nachweise wurde Variante ¢ gewahlt. Dafiir war es notwendig, das Stabwerks-
modell, welches fiir die Berechnungen genutzt wird, geringfiigig anzupassen. Das Deckenelement
wird hierfiir an einem Ende des Holzes gelenkig und am anderen verschieblich gelagert. Des
Weiteren sind der Stahltrdger und die Betonplatte iiber jeweils zwei verschiebliche Lager fixiert.

Der Vollstédndigkeit halber sind auch die anderen beiden Varianten (a und b) kontrolliert
worden. Dabei stellt sich heraus, dass diese Varianten fiir Lasten nach Kategorie B (Biiro)
ohne Probleme funktionieren. Fiir hohere Belastungen nach Kategorie C5 (Versammlungen)
sind bei reiner Lagerung am Holztrager die auftretenden Querkrifte im Holz zu grofl. Hier
miissten noch Zusatzmafinahmen vorgenommen werden, z.B. die Verstiarkung des Holzes durch
Stahlnédgel, Verbreiterung der Auflagerfliche usw.. Eine andere Moglichkeit wére die anderen

beiden Lagerungsvarianten fiir hohe Belastungen zu verwenden.

10.2 Materialkennwerte und Belastung fiir die Nachweise

Um auf Basis der oben genannten Modellierung die Anwendbarkeit des getesteten Trégers
mit 6 m Spannweite in der Praxis zu tberpriifen, werden im Anschluss die Nachweise fiir den
Grenzzustand der Tragfihigkeit sowie fiir den Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit gefiihrt.

Dafiir werden die Belastungen und Materialkennwerte beschrieben.
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10.2.1 Belastung nach EN 1991-1-1 [7]

Die Ermittlung der dafiir notwendigen Lasten erfolgt anhand der EN 1991-1-1 [7]. Diese setzen
sich aus dem Eigengewicht (EG) der Konstruktion, einer stdndigen Auflast in Form eines Fufibo-
denaufbaus, in welcher eine 5 cm Dicke Estrichschicht mit eingerechnet wird (7 = 20kN/m3),
und der notwendigen Nutzlast fiir die Nutzungskategorie B (Biiro) und der Nutzlast fiir die
Nutzungskategorie C5 (Versammlungen) zusammen.

Fiir die Nutzlast der Kategorie B (qx = 3,00 kN/m?) gilt es noch zu erwiihnen, dass diese
um g = 0,80 kN/m? erhoht wird. Grund dafiir ist der Trennwandzuschlag welcher 1t. EN
1991-1-1 [7] angesetzt werden muss. Die Nutzungskategorie C5 wird exemplarisch fiir hohere
Lasten im Hochbau aus den Kategorien mit Belastungen von ¢, = 5 kN/m? gewihlt. Ein
Trennwandzuschlag kommt bei dieser Belastung nicht zur Anwendung, da dieser 1t. nationalem
Anhang des EN 1991-1-1 fiir Deutschland [8] ab Lasten von 5 kN/m? nicht angewendet werden
muss.

Die daraus resultierenden Einwirkungskombinationen werden nach Formel 10.1 fiir den Grenz-
zustand der Tragfdhigkeit berechnet. Fiir die Lastkombinationen im Grenzzustand der Gebrauch-
stauglichkeit, in Form der charakteristischen Lastkombination, werden diese mit der Formel 10.2
ermittelt und fiir den Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit, in Form der quasi-stdndigen
Lastkombination mit der Formel 10.3. Sdmtliche Einwirkungen sind auf Basis der EN 1990-1-1
[16] definiert.

Die gesamten Lasten inklusive Sicherheitsbeiwerten kénnen Tab. 10.1 fiir den Grenzzustand
der Tragfahigkeit, Tab. 10.2 fir die charakteristische Lastkombination und Tab. 10.3 fir die

quasi-stdndige Lastkombination, entnommen werden.

Eq=FE | 765 Grj+01 Qri+ D701 - toi - Qu (10.1)
i>1 i>1

Eqchar = E > Grj+ Qi+ > o, - Qk,i] (10.2)
Jj=1 i>1

Ed,perm =F

> Grj+ Y e Qk,i:| (10.3)

j>1 i>1
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Tab. 10.1: Belastung des Trégers fiir den Grenzzustand der Tragfahigkeit

Nutzungskategorie B Nutzungskategorie C5
[kN/m?] | [kN/m] [ v | [kN/m] [| [kN/m?] [ [kN/m] | ~ [ [kN/m]
EG - 2,72 1,35 3,67 - 2,72 1,35 3,67
Aufbau 1,60 1,92 1,35 2,59 1,60 1,92 1,35 2,59
Nutzlast 3,80 4,56 1,50 6,84 5,00 6,00 1,50 9,00
y Summe 920 [ - | 13,10 | - 1064 | - [ 1526

Tab. 10.2: Belastung des Tréagers fiir den Grenzustand der Gebrauchstauglichkeit (Charakteris-
tische Lastkombination)

Nutzungskategorie B Nutzungskategorie C5
[kN/m?] [ [kN/m] | 7 [ [kN/m] || [kN/m?] | [kN/m] [ 7 [ [kN/m]
EG - 2,72 1,00 2,72 - 2,72 1,00 2,72
Aufbau 1,60 1,92 1,00 1,92 1,60 1,92 1,00 1,92
Nutzlast 3,80 4,56 1,00 4,56 5,00 6,00 1,00 6,00
y Summe 920 [ - | 920 ] - 1064 | - [ 10,64

Tab. 10.3: Belastung des Trigers fir den Grenzustand der Gebrauchstauglichkeit (Quasi-
Sténdige Belastung)

10.2.2 Anpassung der Material- und Verbindungsmittelkennwerte

Nutzungskategorie B

Nutzungskategorie C

[kN/m] [ v [ ¢ [[kN/m][[[kN/m]| v | ¢ [ [kN/m]
EG 2,72 [100] - 2,72 2,72 [100] - 2,72
Aufbau 1,92 [100] - 1,92 1,92 [ 1,00 - 1,92
Nutzlast | 4,56 [ 1,00 [ 030 [ 1,37 6,00 ] 1,00 | 0,60 | 3,60
[Summe | 824 [ - [ - | 601 [ 1064 | - | - [ 824 |

Im Folgenden werden die Materialkennwerte fiir den Grenzzustand der Tragfahigkeit (GZT) und

den Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit (GZG) angefiihrt. Die gewédhlten Materialien sowie

die dazugehorigen Materialeigenschaften sind in Tab. 10.4 aufgezeigt. Die Ermittlung der Werte

erfolgt anhand folgender Normen:

Holz: ONORM EN 1995-1-1 [15], ONORM B 1995-1-1 [15], DIN EN 14080 [22]

Beton: ONORM EN 1992-1-1 [9], ONORM B 1992-1-1 [10]

Stahl: ONORM EN 1993-1-1 [11], ONORM B 1993-1-1 [12]

Verbindungsmittel: ONORM EN 1995-1-1 [15], ONORM B 1995-1-1 [15]
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Tab. 10.4: Zusammenfassung der Material- und Verbundkennwerte der Decke

’ Element ‘ Grenzzustand ‘ Materialwerte ‘

BSH Eomean = 1.150 kN/cm?

GL24h GZT/GZG Go.mean = 65 kN/cm?
Beton E = 3.600 kN/cm?

C45/55 GZT/GZG G = 1.500 kN/cm?
Stahl E = 21.000 kN/cm?
S355 GZT/GZG G =8.076,92 kN/cm?

Kerven GZG Kger = 225 EN/mm

18/20 cm GZT K, = %-225 =150 kN/mm
Stahl
Verbindung GZT/GZG Ky =1.023 kN/mm

10.3 Grundlagen fiir den Grenzzustand der Tragfahigkeit (GZT)

10.3.1 Nachweis der Normalspannungen

Fiir den Tragfédhigkeitsnachweis werden die Spannungen auf Basis der im Triger entstehenden

Schnittgrofien berechnet. Dafiir ist ein Abgleich mit den Grenzwerten der jeweiligen Materialien

laut Norm notwendig.

Die Spannungen setzen sich aus Normal- und Schubspannungen zusammen. Fiir die Berechnung

der Normalspannungen konnen, analog zur Berechnung in Kapitel 7.1.2, die Formeln 7.1 bis 7.4

herangezogen werden. Die fiir die Berechnung notwendigen Querschnittswerte konnen Tab. 10.5

entnommen werden.

Tab. 10.5: Querschnittswerte fiir die Ermittlung der Normalspannungen des Tragers

b h A I Zs W
[cm] | [cm] | [cm?] [cm?] [cm] [cm3]
Beton Sﬁf:n 120,00 | 8,00 | 960,00 | 5120,00 ’i’&? '1122883’8(?
Stahl SEE’:D ; - | 16,21 | 426,00 '2%0 'g’(i’g’f
Holz Sﬁfenn 24,00 | 20,00 | 466,00 | 15706,80 1?)’,81; 11555901;’5

Die berechneten Spannungen werden in weiterer Folge mit den Festigkeitswerten des jeweiligen

Materials verglichen. Der Festigkeitswert fiir die Bemessung des Holzes wird in Formel 10.5
fiir die Nutzungskategorie B und in Formel 10.6 fiir die Nutzungskategorie C5 laut [14] angegeben.
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Brettschichtholz G124h NKL 1 + 2

Frnk = 24 N/mm® (10.4)
Sk 24 2

fm,y,d = kmod : 7;7]5[ = 0, 8- 1’ 25 = 1, 54 k:N/cm (10,5)
Jmy k 2

Fingpd = Kmod - T2 = 0,9 750 = 1,73 kN/em (10.6)

fmyk charakteristische Biegefestigkeit nach EN 14080 [22]

fmy,a Designwert der Biegefestigkeit

kmoqa  Beiwert zur Beriicksichtigung der Lasteinwirkungsdauer nach EN 1995-1-1 [14]
Y™ Teilsicherheitsbeiwert fiir Brettschichtholz nach EN 1995-1-1 [14]

Der Festigkeitswert fiir die Bemessung des Betons auf Druck wird in der Formel 10.9 und jener

fiir Zug in der Formel 10.10 laut [9] angegeben.

Betongitite C45/55

fex =45 N/mm? (10.7)

fetk = 2,7 N/mm® (10.8)
45

Fod = Qe - fc’j =100 7 =3.00 kN/em? (10.9)
2,7

foa = e+ 2 1,0 28— 0,158 kN fen? (10.10)

fer  charakteristische Betondruckfestigkkeit nach EN 1992-1-1 [9]

fea  Designwert der Betondruckfestigkeit

fetk  charakteristische Betondzugfestigkkeit nach EN 1992-1-1 [9]

feta Designwert der Betondruckfestigkeit

ae.  Beiwert zur Berticksichtigung von Langzeitauswirkungen auf die Betondruckfestigkeit
nach EN 1992-1-1 [9]

vc  Teilsicherheitsbeiwert fiir Beton nach EN 1992-1-1 [9]

Der Festigkeitswert fiir die Bemessung des Stahls auf Zug und Druck wird in der Formel 10.12
laut [11] angegeben.

Stahlgiite S355

fur = 355 N/mm? (10.11)

f _@_355
M s T L0

= 35,5 kN/cm? (10.12)
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fyr  charakteristische Zugsfestigkeit nach EN 1993-1-1 [11]
fya Designwert der Zugfestigkeit
vs  Teilsicherheitsbeiwert fiir Stahl nach EN 1993-1-1 [11]

10.3.2 Nachweis der maximalen Kraft in der Kervenflanke

Weitere Nachweise, welche fiir die Tragfahigkeit gefithrt werden miissen, sind jene im Bereich der
Kerven. Fiir die Tragfahigkeit der Kerve auf Druck in Faserrichtung steht laut EN 1995-1-1 [14]
die Formel 10.13 zur Verfiigung. Die charakteristische Tragféhigkeit wird fiir den untersuchten
Tréger berechnet. Die Bemessungswerte fiir die Nutzungskategorie B ist in Formel 10.14 und

jene fiir die Nutzungskategorie C5 in Formel 10.15 ermittelt.

Freok=Arx - feor =to bn- feor =30-180-24 = 129,60 kN (10.13)
F 100, 80
Fre0d = kmod - —25%% — 0,80 == = 82,94 kN (10.14)
o ™ 1,25
Fk . 100, 80
Frend = kmoa - —2% = 0,90 — 93,31 kN (10.15)
T ™ 1,25
bn Breite der Kerve im Holz [mm]
ty Tiefe der Kerve [mm]

feo charakteristische Druckfestigkeit in Faserrichtung [N/mm?| nach DIN EN 14080 [22]

Die Tragféhigkeit der Kerve auf Abscheren im Vorholzbereich wird mit Formel 10.16 berechnet.
Fiir den Nachweis auf Abscheren darf laut ONORM B 1995-1-1 [15] eine maximale Vorholzlinge
von [, = 8 - t,, angesetzt werden. Die Bemessungswerte fiir die Nutzungskategorie B ist in Formel

10.17 und jene fiir die Nutzungskategorie C5 in Formel 10.18 errechnet.

Fiwk =1lybef- fox =8 ty-bi - ker for =8-30-180-0,67-3,5 = 101,30 kN (10.16)
Fre ok 78,79

Fy = kmoa - —22E = 0,8 = 64,83 kN 10.17

d mod oy 5 1’25 ; ( )
F 78,79

Fy = kmod - —2% —0,9. 22207 — 72 94 kN (10.18)
YM 1,25

b, Breite der Kerve im Holz [mm]

ty,  Tiefe der Kerve [mm]

ke Rissfaktor fiir Beanspruchbarkeit auf Schub nach EN 1995-1-1 [14]
fu  charakteristische Schubfestigkeit [N/mm? nach DIN EN 14080 [22]
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Die Tragfiahigkeit des Betons auf Druck in der Kerve wird nach Formel 10.19 berechnet. Der

Bemessungswert ist in Formel 10.20 angegeben.

Foo = Ak - fer =ty by - for, =30-180-45 = 243 kN (10.19)
Fre 1
Fog = oo - 2K — 1 0. 189 69 1y (10.20)
glel 1,5

b,  Breite der Kerve im Holz [mm]
t,  Tiefe der Kerve [mm]
fer  Zylinderdruckfestigkeit [N/mm? nach EN 1992-1-1 [9]

10.3.3 Nachweis der Schubspannungen im Holz

Den letzten Nachweis stellt die Berechnung der Schubspannungen dar. Fir diesen ist es not-
wendig den Einfluss des Schubs in der Verbundfuge zu beriicksichtigen. Da zu diesem Fall, in
Kombination mit Stabwerkmodellen, keine Berechnungsverfahren vorliegen, wird eine Berechnung
zur Ermittlung von Schubspannungen zufolge Querkraft bei einachsiger Biegung durchgefiihrt.
Diese beruht auf der Bernoulli-Hypothese und somit auf der Theorie des Ebenbleibens der
Querschnitte. Es gilt jedoch zu beachten, dass diese Methode eine Vereinfachung darstellt und
fir eine genauere Aussage weitere Untersuchungen im Bereich der Kerven und dem dortigen
Schubverhalten durchzufithren wéren.

Fir diese Berechnung wird fir die Trager jeweils ein Teilstiick im Bereich der letzten Kerve

mit einer Lange von 50 cm untersucht. Dieser Bereich ist in Abb. 10.2 abgebildet.

Abb. 10.2: Untersuchtes Teilstiick fiir die Berechnung der Schubspannungen
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Um in weiterer Folge die Schubspannungen berechnen zu kénnen, miissen im ersten Schritt die
Biegemomente und Normalkréfte an den Schnitten des Teilstiicks ermittelt werden. Anhand dieser
konnen anschliefend die Normalspannungen in diesen Bereichen berechnet werden. Abb. 10.3

zeigt den schematischen Aufbau des Teilstiicks mit den dazugehérigen Kraften und Spannungen.

Abb. 10.3: Normalspannungen aufgrund Normalkraft und Moment in den Schnittflichen

Auf Basis der ermittelten Normalspannungen kann in weiterer Folge die Schubkraft T,
in jedem beliebigen Punkt des Querschnittes berechnet werden. Fiir die Berechnung von 7|,
wird die Formel 10.22 herangezogen. Die Ermittlung der Schubkraft erfolgt iiber die Summe
der horizontalen Kréfte in dem untersuchten Flachenabschnitt. Um einen aussagekréftigen
Schubspannungsverlauf abbilden zu kénnen, werden fiir die berechneten Trager die Schubkrafte

fir Flachenabschnitte mit einer Hohe von 1 cm berechnet.

> H=0 (10.21)
—op- A op- A* =T, =0 (10.22)

Im Bereich der Verbundfuge sind bereits Schubkrifte vorhanden. Diese werden auf Basis
der vorhandenen Normalkréfte ermittelt (Formel 10.23). Die Kraft R ist jene Kraft, welche im

Stabwerksmodell in dem jeweiligen Koppelstab der Kerve ermittelt wurde.
R =Ny — Np (10.23)

Auf Basis der genannten Schubkréifte kénnen in weiterer Folge die Schubspannungen im
Holzquerschnitt berechnet werden. Eine ausfiihrliche Erklarung dazu befindet sich in Kapitel
10.5.1.

Die ermittelten Schubspannungen werden anschliefend mit den Festigkeitswerten fiir Brett-
schichtholz abgeglichen. Diese werden in Formel 10.25 fiir die Nutzungskategorie B und in Formel

10.26 fiir die Nutzungskategorie C5 angegeben.
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Brettschichtholz G124h NKL 1 + 2

for =2,5 N/mm? (10.24)
v 2,5

Foa = kmod - ok _ 0,8 = 0,16 kN/cm? (10.25)
’ YM , 25
; 2,5

Jok _ 0,9- = 0,18 kN/cm? (10.26)

=k .
fv,d mod oy 1’25

for  charakteristische Schubfestigkeit nach ONorm B 1995-1-1 [15]

fv.a  Designwert der Schubfestigkeit

kmoq Beiwert zur Beriicksichtigung der Lasteinwirkungsdauer nach EN 1995-1-1 [14]
vm  Teilsicherheitsbeiwert fiir Brettschichtholz nach EN 1995-1-1 [14]

10.4 Grundlagen fiir den Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit
(GZG)

10.4.1 Nachweis der Durchbiegungen

Fiir den Gebrauchtauglichkeitsnachweis wird im Folgenden die elastische Anfangsdurchbiegung,
Enddurchbiegung und die Netto Enddurchbiegung ermittelt und mit den Grenzwerten laut EN
1995-1-1 [14] abgeglichen. Der Nachweis fiir die Anfangsdurchbiegung ist in Formel 10.27 und
die Ermittlung der Grenzdurchbiegung in Formel 10.28 aufgezeigt. Fiir die Enddurchbiegung ist
der Nachweis mit Formel 10.29 und 10.30 und fiir die Netto-Enddurchbiegung mit Formel 10.31
und 10.32 gefiihrt. Da fiir die Berechnung der End- und Netto-Enddurchbiegung Kriecheinfliisse
mitberticksichtigt werden, wird der Verformungsbeiwert k4. s fiir Nutzungsklasse 2 verwendet, da

die Berechnung somit auf der sicheren Seite liegt.

Winst = Z Winst < Wyrenz (1027)
%o
l 600
Wygrenz = % = ﬁ = 20,00 mm (1028)

Wfin = Z Winst + Z Wereep < Wyrenz (1029)
%o
l 600
Wyrenz = % = % = 30,00 mm (1030)
Wnet, fin = Z Winst,qgs 1 Z Wereep — We < Wgrenz (1031)
l 600
Wyrenz = % = 2750 = 24,00 mm (10.32)
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10.4.2 Nachweis der Schwingungen

Ein weiterer Nachweis, welcher gefithrt wird, ist jener gegen Schwingungen. Hierfiir miissen das
Eigenfrequenzkriterium und das Steifigkeitskriterium erfillt werden. Die erste Eigenfrequenz
fiir die Berechnung des Eigenfrequenzkriteriums,wird mittels RSTAB und dem Zusatzmodul
DYNAM PRO ermittelt. Fiir das Steifigkeitskriterium wird eine punktelle Last von 1 kN in
Tragermitte aufgebracht und die Durchbiegung errechnet. Die Resultate werden in weiterer
Folge mit den Grenzwerten, It. ONORM B 1995-1-1 [15], welche in Tab. 10.6 aufgezeigt sind,
abgeglichen.

Tab. 10.6: Grenzwerte des Frequenz- und Steifigkeitskriteriums fiir Deckenklassen 1 und 2, It.
[15]

’ ‘ Deckenklasse 1 ‘ Deckenklasse 11

Grenzwert fiir das
Frequenzkriterium

lefnggHZ flEfngGHz

Grenzwert fiir das

Steifigkeitskriterium Wstat 2 War = 0,25 mm | Wstar 2 wer = 0,50 mm

Grenzwert fiir die
Schwingbeschleunigung | a;ms > a4 = 0,05 m/s? | arms > agr = 0,10 m/s?
wenn 4,5 Hz < fi1 < fgr

Die Einteilung der Deckenklassen und deren Grenzwerte werden zusétzlich in Abb. 10.4

veranschaulicht.
4,5 Hz 6 Hz 8 Hz
fi
— >
o
X NS
N ! ayme < 0,05 m/s?
> VAV
0,25 mm— ]
arms < 0,10 m/s?
0,50 mm—{
wslu! \

Abb. 10.4: Grenzwerte der jeweiligen Deckenklassen 1t. ONORM B 1995-1-1, [38]
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10.5 Berechnungen fiir den GZT und GZG

In den folgenden Kapiteln werden die Nachweise auf Basis der oben genannten Formeln und
Querschnittwerte fir den Versuchstrager mit 6 m Spannweite und insgesamt sechs Kerven
durchgefithrt. Des Weiteren wird gepriift, ob eine Reduktion der Kervenanzahl moglich wére. Die
Berechnung der Schnittgréfien erfolgt mit Hilfe des Stabwerkmodells in RSTAB.

10.5.1 Trager mit sechs Kerven

Auf Basis der Materialeigenschaften in Tab. 10.4 fiir den Grenzzustand der Tragfahigkeit und
den Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit mussten die Verbindungsteifigkeiten (EI*) der
Koppelstibe neu berechnet werden und im Stabwerkmodell adaptiert werden. Die angepassten
Werte fiir die Beton-Holz-Verbindung sind in Tab. 10.7 und jene fiir die Beton-Stahl-Verbindung
in Tab. 10.8 aufgelistet.

Tab. 10.7: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstibe Beton-Holz des Tragers mit sechs
Kerven den GZT und GZG

7B ZH e; er K EI* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?] | [mm]
Grenzzustand der Tragfahigkeit
1+6 40 100 150 300 150.000 54,51 150
245 40 100 300 300 150.000 54,51 650
3+ 4 40 100 300 1650 | 150.000 65,66 1150
Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit
1+ 6 40 100 150 300 225.000 82,77 150
245 40 100 300 300 225.000 82,77 650
3+ 4 40 100 300 1650 | 225.000 111,54 1150

Kerve

Tab. 10.8: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Stahl des Trégers mit sechs
Kerven fiir den GZT und GZG

7B ZH €] er K, EI* Lage
[(mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?| | [mm]
| 40 [ 99 [ 500 [ 500 |1.022.727 | 710,68 | 500 |

Nachweis der Normalspannungen
Die maximalen Schnittgréfien des Stabwerkmodells, bestehend aus Normalkraft und Moment, sind

fiir die beiden Nutzungskategorien, aufgeteilt auf alle drei Materialien, in Tab. 10.9 aufgezeigt.
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Auf Basis dieser Werte sind in weiterer Folge mit Hilfe der Querschnittswerte aus Tab. 10.5

und den Formeln 7.1 bis 7.4 die Normalspannungen berechnet worden. Die Ergebnisse sind in

Tab.

10.9: Schnittgréfen des Tragers mit sechs Kerven

. Nutzungs- N M
Material kategorie | [kN] | [kNm]
Beton B 285,78 | 7,84

C5 332,90 | 9,13
B 156,35 | 4,26
Stahl Ch 182,13 | 4,96
B 12047 | 7.43
Holz C5 150,82 | 8,65

Tab. 10.10 aufgelistet und werden dem maximalen Wert der jeweiligen Norm [9], [11] und [14]

gegeniibergestellt.

Tab. 10.10: Normalspannungen fiir den Grenzzustand der Tragfihigkeit fiir den Trager mit
sechs Kerven

Nutzungs- | Mater- Lage oN oM o O Norm /
kategorie ial g [kN/cm?] | [kN/cm?] | [kN/cm?] | [kN/cm?] 9/9Norm
Beton |_OPen ~0,30 -0,61 0,01 3,00 30,33 %
Unten -0,30 0,61 0,31 0,18 Zustand II
Oben 9,65 11,10 1,45 1,08 %
B Stahl 7 T 9.6 170 1135 35,50 1012 %
Oben 0,28 0,47 0,19 12,34 %
Holz 1 en 0,28 0,48 0,76 1,54 19,35 %
Boton |_OPen 20,35 0,71 1,06 3,00 35,33 %
Unten -0,35 0,71 0,37 0,18 Zustand II
Oben 11,24 12,92 1,68 473 %
C5 Stahl o T 1124 5.7 16,71 35,50 17,07 %
Oben 0,32 0,54 0,22 12,72 %
Holz | fen 0,32 0,56 0,88 1,73 50,87 %

Da fiir den Beton an der Unterkante die maximale Zugspannung iiberschritten wird und sich

dieser somit im Zustand II, sich also im gerissenen Zustand befindet, muss die erforderliche

Bewehrungsflache unter Beriicksichtigung der mitwirkenden Plattenbreite laut EN 1992-1-1 [9]

ermittelt werden. Dies wird fiir beide Nutzungskategorien durchgefiihrt.
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Berechnung der effektiven Breite
lp = 600 cm (10.33)
b =120 cm (10.34)
bw = 24,0 cm (10.35)
120 — 24
by = OT =48,0 cm (10.36)
befr1=0,2-48+0,1-600 = 69,6 cm <0,2-600 = 69,6 cm < 120 cm (10.37)
befr1 < by =69,6 cm < 48,0 em  nicht er fillt (10.38)
befr =b=120,0 cm (10.39)
Berechnung der erforderlichen Bewehrung in der Zugzone Nutzungskategorie B
Med Fela = 7,84 kNm (10.40)
dy =3 cm (10.41)
d=8-3=5cm (10.42)
2-784
=5—4/p2——7—=0,4 10.4
rp=5—,/5 190.3.0 0,46 cm (10.43)
0,46 - 120 - 3,0
Ag = T = 3,44 em? — @10/15 em = 5,24 em?/m (10.44)
Berechnung der erforderlichen Bewehrung in der Zugzone Nutzungskategorie C5
Med,Feld = 9, 13 kNm (10.45)
dy =3 cm (10.46)
d=8—-3=5cm (10.47)
2-913
=5—4/62————=0,54 10.48
s \* " 120-30 " (1048)
0,54-120- 3,0
Ag = W = 4,04 cm? — @10/15 em = 5,24 em?/m v (10.49)

Nachweis der maximalen Kraft in der Kervenflanke

Der Nachweis in den Kerven vergleicht die maximale Kervenkraft mit den ermittelten Grenzwerten
aus den Formeln 10.13 bis 10.20. Eine Gegeniiberstellung der Ergebnisse ist in Tab. 10.11

aufgezeigt.
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Tab. 10.11: Maximale Kervenkraft Rq fiir den Trager mit sechs Kerven

Nutzungs- Ry Fy
kategorie | [kIN] | [kN]
45,50 | 82,94 54,86 %

Ausnutzung

B 15,50 | 64,83 70,18 %
15,50 | 162 28,00 %
53,02 | 93,31 56,82 %
C5 53,02 | 72,04 72,60 %
53,02 | 162 32,73 %

Nachweis der Schubspannungen im Holz

Fiir die Ermittlung der Schubspannungen wird das aufgezeigte Verfahren aus Kapitel 10.3
angewendet. Hierfiir wird das in Abb. 10.2 definierte Teilstiick verwendet. Die im Teilstiick
vorhandenen Schnittgréfen werden an den jeweiligen Schnittflichen aus dem Stabwerksmodell
entnommen. Die daraus resultierende Kraft R in der Verbundfuge ergibt sich aus der Differenz der
beiden Normalkrifte (siehe als Bsp. Formel 10.50 fiir die Nutzungskategorie B). Diese entspricht

ebenfalls der Kraft in der Flanke der rechten Kerve im Teilstiick.
R =Nk — Np =129,47 — 83,98 = 45,50 kN (10.50)

Die Ermittlung der Normalspannungen an der Ober- bzw. Unterkante in den Schnittflichen
des Teilstiicks erfolgte ident zur Berechnung der maximalen Normalspannungen im Trager. Die
Querschnittswerte kénnen deshalb ebenfalls Tab. 10.5 in Kapitel 10.3 entnommen werden.

Die ermittelten Schnittgroffen und die daraus resultierenden Normalspannung werden in Tab.

10.12 aufgezeigt und in Abb. 10.5 exemplarisch fiir die Nutzungskategorie B dargestellt

Tab. 10.12: Schnittgréfien und Normalspannungen zur Ermittlung der Schubspannungen im
Holz des Tragers mit sechs Kerven

Nutzungs- Material N M R Oo Ou
kategorie [kIN] | [kNm] | [kN] | [kN/cm?] | [kN/cm?]
Links 83,98 0,29 0,162 0,199
B Rechts | 12947 | 1,20 45,50 0,202 0,355
Cs Links 97,83 0,39 53,02 0,191 0,235

Rechts | 150,82 1,40 0,236 0,414
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Abb. 10.5: Schnittgréfien und daraus resultierende Normalspannungen im betrachteten Teilstiick
des Holzes mit Az = 50 em, Nutzungskategorie B

Der néchste Schritt sieht vor, anhand der ermittelten Normalspannungen, die Schubkréfte im
Teilstiick zu ermitteln. Hierfiir wird der Holzquerschnitt in Lamellen mit einer Hohe von 1 cm
unterteilt. Anhand der dadurch entstehenden Fliche A* = 24 -1 = 24 ¢m? kann die Schubkraft
Ty anhand Formel 10.22 aus Kapitel 10.3 berechnet werden. In Abb. 10.6 werden die dazu
notwendigen Spannungen exemplarisch fiir die erste und zweite Lamelle der Nutzungskategorie

B aufgezeigt.

(a) Ermittlung der Schubkraft in der ersten Lamelle (b) Ermittlung der Schubkraft in der zweiten Lamelle

Abb. 10.6: Beispielhafte Ermittlung der Schubkraft im betrachteten Teilstiick des Holzes mit
Az = 50 cm, Nutzungskategorie B

Anhand dieser Werte werden in Formel 10.51 und 10.52 die Schubkrafte fiur die erste und

zweite Lamelle berechnet.

Ty =op - A* — o1 - A* = 0,351 -24 — 0,198 - 24 = 3,68 kN (10.51)
Ty = opo- A* — o9+ A* = 0,344 -24 — 0,196 - 24 = 3,54 kN (10.52)

Die ermittelten Schubkréfte bilden nun die Basis fiir die Berechnung der vorhandenen Schub-
spannung in der jeweiligen Lamelle. Die Flache zur Ermittlung dieser setzt sich zum einen aus
der Breite b = 24 ¢m des Holzquerschnitts und zum anderen aus einer gewahlten Einflussldnge

Al zusammen. Diese Lénge wird im hier aufgezeigten Beispiel mit Al = Az = 50 ¢m gewihlt.
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Die Berechnungen der Schubspannungen werden in Formel 10.53 und 10.54 exemplarisch fiir die

erste und zweite Lamelle der Nutzungskategorie B aufgezeigt.

T 3,68 ,

M= = 51 = 0003 kN/em (1053)
b 3,54 9

= _Z = = N 10.54

T2 Tl+b-Al 0,003—1—24'50 0,006 kN/cm (10.54)

Dieses Verfahren wird bis zum Erreichen der Holzoberkante fortgesetzt und ergibt an der Fuge,

fiir Nutzungskategorie B, den Wert laut Formel 10.55.

R 45,50

= = EN/em?2 10.
TA] = o150 = 038 /em (10.55)

TFuge =

Es gilt noch zu erwéhnen, dass die Schubspannungen im Bereich der Aussparung, welche den
Stahluntergurt aufnimmt, lokal erhoht sind. In diesem Bereich wird die Breite bei der Ermittlung
der Schubspannungen von 24 cm auf 10 cm reduziert.

Da die in der horizontalen Ebene berechneten Schubkréifte abhingig von der Koordinate z sind
(siehe Abb. 10.3), variieren auch die Schubspannungen in Abhéngigkeit zu dieser. Um diese somit
abbilden zu koénnen, muss die vertikale Ebene und somit der Holzquerschnitt betrachtet werden.

Der aus den Berechnungen resultierende vertikale Schubspannungsverlauf der Nutzungskatego-

rie B wird in Abb. 10.7 dem Holzquerschnitt gegeniibergestellt.

Abb. 10.7: Schubspannungsverlauf inklusive Maximalwerte fiir die Nutzungskategorie B, Al =
50 cm

Fiir einen weiteren Beweis dieser Theorie wurden die Schubspannungen klassisch anhand der
in der linken Schnittfliche auftretenden Querkraft berechnet. Diese betrdgt in diesem Bereich
@ = 11,36 kN. In Abb. 10.8 sind beide Schubspannungsverldufe einander gegeniibergestellt.
Es ist ersichtlich, dass der Schubspannungsverlauf fiir eine reine Querkraft keinen Schub in der
Verbundfuge beriicksichtigt und somit keine Spannungen in der Holzoberkante vorhanden sind.

In Abb. 10.8 werden die Fliachen der beiden Verldufe miteinander verglichen. Es zeigt sich,
dass diese mit A = 0,0050 und A = 0,0051 nahezu ident sind.
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Abb. 10.8: Vergleich der Flichen der Schubspannungsverlaufe

Die auf Basis der oben genannten Formeln ermittelten Schubspannungen werden nun in
Tab. 10.13 aufgezeigt und mit dem Grenzwert lt. Norm verglichen. Zusatzlich zur Einflussldnge
Al = 50 e¢m wird diese auf Al = 24 c¢m verringert. Dieser Wert entspricht der maximalen
Linge (8 - Kerventiefe) auf Abscheren im Vorholzbereich 1t. ONORM B 1995-1-1 [15]. Da
laut [28] die maximale Lénge, in welcher Schubspannungen im Bereich der Kerven auftreten,
4,9 - Kerventiefe = 4,9 - 3,0 = 15,0 ¢m betragt, werden diese auch auf diese Einflusslange
(Al = 15,0 cm) berechnet.

Fiir die Ermittlung der Schubspannungen kamen lediglich die Schnittgréfien aus Tab. 10.12 zur

Anwendung. Es sei wiederholt zu betonen, dass dieses Verfahren eine Vereinfachung darstellt.

Tab. 10.13: Schubspannungen fiir den Grenzzustand der Tragfidhigkeit fiir den Trager mit sechs

Kerven
Nutzung‘s- Al Lage i TNorm Ausnutzung
kategorie [kN/cm?] | [kN/cm?]
oo [t [ 1 |, [ R
2 [ e o,y
o Pl i [
50 om | prung | 006 | %S |50
o [oem ot ol
15 om |5 g | 015 | 18 | ssmw

Ein grafischer Verlauf der in Tab. 10.13 angegebenen Schubspannungen befindet sich in Anhang
B.

Nachweis der Durchbiegungen

Fiir den Nachweis der Gebrauchstauglichkeit werden die Durchbiegungen nach den Formeln 10.27
bis 10.32 berechnet. Die Ergebnisse fiir die Nutzungskategorie B sind in den Formeln 10.56 bis
10.58 und jene fiir die Nutzungskategorie C5 in den Formeln 10.59 bis 10.61 angefiihrt.
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Nutzungskategorie B

Winst = 10,26 mm < 20 mm v (10.56)
Win = Winst + Wereep = 10,26 +6,70- 0,8 = 15,62 < 30 mm v (10.57)
Wnet, fin = Winst,gs + Wereep = 6,70 - (1 4+0,8) = 12,06 mm < 24 mm v (10.58)

Nutzungskategorie C5

Winst = 11,87 mm < 20 mm v (10.59)
Wi = Winst + Wereep = 11,87 +9,19-0,8 = 19,22 < 30 mm v/ (10.60)
Wnet, fin = Winst,gs + Wereep = 9,19 - (1 +0,8) = 16,54 mm < 24 mm v (10.61)

Nachweis der Schwingungen

Fiir den Schwingungsnachweis wird die erste Figenfrequenz mittels RSTAB berechnet. Hierfiir
ist das Eigengewicht des Trégers sowie die darauf befindliche stédndige Last in Form des Fufibo-
denaufbaus beriicksichtigt. Die gesamte Masse betréagt somit 2785 kg. Die Biegesteifigkeit des
Estrichs ist in Form eines losen Verbundes mit der Betonplatte ebenfalls beriicksichtigt. Der
E-Modul des Estrichs betragt hierfiir 2000 kN/cm? und liegt somit auf der sicheren Seite.

Fiir das Steifigkeitskriterium wird eine Einzellast von 1 kN in Tragermitte angesetzt und
ebenfalls die Biegesteifigkeit des Estrichs mit angesetzt. Die mitwirkende Breite betragt by =
1,20 m.

Die Grenzwerte ergeben sich aus Tab. 10.6. Das Eigenfrequenzkriterium wird in Formel 10.62

und das Steifigkeitskriterium in Formel 10.63 angegeben.

8,26 Hz > 8,00 Hz Deckenklasse I (10.62)
0,23 mm < 0,25 mm  Deckenklasse I (10.63)

10.5.2 Trager mit vier Kerven

Aufgrund des Entfalls von zwei Kerven mussten die Verbindungssteifigkeiten (EI*) der Koppel-
stidbe fiir die Beton-Holz-Verbindung neu berechnet werden. Diese sind in Tab. 10.14 aufgezeigt.
Jene fiir die Beton-Stahl-Verbindung bleiben ident zu jenen aus Tab. 10.8 aus Kapitel 10.5.1.
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Tab. 10.14: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Holz des Tréigers mit vier

Kerven
Korve | 7B ZH e er K EI* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?] | [mm]
Grenzzustand der Tragfahigkeit
1+6 40 100 150 300 150.000 54,51 150
245 40 100 300 2150 | 150.000 72,38 650
Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit
1+6 40 100 150 300 225.000 82,77 150
245 40 100 300 2150 | 225.000 132,46 650

Nachweis der Normalspannungen

Die maximalen Schnittgrofien des Stabwerkmodells, bestehend aus Normalkraft und Moment, sind

fiir die beiden Nutzungskategorien, aufgeteilt auf alle drei Materialien in Tab. 10.15 aufgezeigt.

Tab. 10.15: Schnittgréfien des Tragers mit vier Kerven

. Nutzungs- N M

Material kategorie [kIN] [kNm)]
Bet B 279,15 | 8,22
eron C5 -325,16 | 9,58
B 166,37 4,47
Stahl Ch 193,79 | 5,21
B 112,83 | 781
Holz C5 131,44 | 9,10

Auf Basis dieser Werte werden in weiterer Folge wieder mit Hilfe der Querschnittswerte
aus Tab. 10.5 und den Formeln 7.1 bis 7.4 die Normalspannungen berechnet. Diese sind in

Tab. 10.16 aufgezeigt und werden dem maximalen Wert der jeweiligen Norm [9], [11] und [14]

gegeniibergestellt.
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Tab. 10.16: Normalspannungen fiir den Grenzzustand der Tragfiahigkeit fiir den Trager mit vier

Kerven
Nutzungs- | Mater- oN oM o ONorm
kategorie ial Lage | 1 N/em?] | [kN/em?] | [KN/cm?] | [kN/cm?] 7/TNorm
Bet Oben 20,29 20,64 0,93 3,00 31,00 %
Lo Thten 0,29 0,64 0,35 0,18 Zustand 11
Oben 10,26 11,65 1,39 3,92 %
B Stahl 7 T 10.26 103 15.19 35,50 1279 %
Oben 0,24 20,49 0,25 16,23 %
Holz 1 en 0,24 0,50 0,74 1,54 18,05%
Bet Oben 0,34 0,75 1,09 3,00 36,33 %
O Onten | -0,34 0,75 0,41 0,18 Zustand 11
Oben 11,95 13,58 1,63 159 %
C5 Stahl T 11.95 5.75 17.70 35,50 19,36 %
Oben 0,28 0,57 0,29 16,76 %
Holz | ren 0,28 0,59 0,87 1,73 50,29 %

Fiir den Beton wird die erforderliche Bewehrungsfliche laut EN 1992-1-1 [9] berechnet. Die

Ermittlung der effektiven Breite ist nicht notwendig, da diese, wie in Kapitel 10.5.1 ermittelt, mit

120 c¢m die gesamte Plattenbreite umfasst. Die Berechnungen werden fiir beide Nutzungskategorien

durchgefiihrt.

Berechnung der erforderlichen Bewehrung in der Zugzone Nutzungskategorie B

Mg, Feia = 8,22 kNm

di =3 cm

d=8-3=5

cm

2.822
=5 (52— =22 48
B =9 120.3,0 o

Asl

~0,48-120- 3,0
N 47,8

= 3,61 cm? — @10/15 cm = 5,24 em?/m v

(10.64)
(10.65)
(10.66)

(10.67)

(10.68)

Berechnung der erforderlichen Bewehrung in der Zugzone Nutzungskategorie C5

Meg Fpeia = 9,58 ENm

di =3 cm

d=8-3=5

cm

2. 053
=5 [52— =% 0,56
B 120-3,0 20

Asl —

~0,57-120-3,0
47,8

=4,25 em? — 210/15 em = 5,24 em?/m v

(10.69)
(10.70)
(10.71)

(10.72)

(10.73)
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Nachweis der maximalen Kraft in der Kervenflanke
Der Nachweis in den Kerven vergleicht die maximale Kervenkraft mit den ermittelten Grenzwerten
aus den Formeln 10.13 bis 10.20. Eine Gegeniiberstellung der Ergebnisse ist in Tab. 10.17

aufgezeigt.

Tab. 10.17: Maximale Kervenkraft Rq fiir den Trager mit vier Kerven

Nutzungs- | Ry Iy
kategorie | [kN] | [kN]
6470 | 82,94 | 7801 %

Ausnutzung

B 64,70 | 64,83 99,80 %
64,70 | 162 39,94 %
75,36 | 93,31 80,76 %
C5 75,36 | 72,94 103,32 %
75,36 | 162 46,52 %

Nachweis der Schubspannungen im Holz
Der Nachweis der Schubspannungen wurde ident zu jenem in Kapitel 10.5.1 gefithrt. Die dafiir
notwendigen Schnittgréfien und Normalspannungen in den Schnittflichen des Teilstiicks sind in

Tab. 10.18 aufgezeigt.

Tab. 10.18: Schnittgréfien und Normalspannungen zur Ermittlung der Schubspannungen des
Tragers mit vier Kerven

Nutzungs- Material N M R Oo Ou
kategorie [kIN] | [kNm] | [kN] | [kN/cm?] | [kN/cm?]
Links 48,16 -2,45 0,257 -0,055
B Rechts | 11283 | 177 | °4"0 035 0,128
Links | 56,12 | -2.85 0,300 20,063
C5 Rechts | 131,44 | 206 | %0 0412 0,149

Auf Basis dieser Werte werden die Schubkréfte in den einzelnen Lamellen und daraus resultie-
rend die Schubspannungen berechnet. Die dadurch ermittelten Maximalwerte, welche im Bereich
der Verbundfuge und der Aussparung auftreten, sind in Tab. 10.19 aufgelistet. Es ist zu erkennen,
dass aufgrund des negativen Moments die maximale Schubspannung in der Verbundfuge auftritt

und nicht wie beim Trager mit sechs Kerven in der Aussparung.
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Tab. 10.19: Schubspannungen fiir den Grenzzustand der Tragfihigkeit fiir den Trager mit vier

Kerven
iﬁﬁi;‘é’ﬁi Al Lage | (N /em?] | [kN/eme] | Austutzung
o e o T, BT
. = T
15 em S ST 0 orasw
PEA T Tl
Cs | 2aem oG 08—
e T

Ein grafischer Verlauf der in Tab. 10.19 angegebenen Schubspannungen befindet sich in Anhang
B.

Nachweis der Durchbiegungen

Der Nachweis der Durchbiegung wird ident zu Kapitel 10.5.1 gefithrt. Die Ergebnisse fiir die
Nutzungskategorie B sind in den Formeln 10.74 bis 10.76 und jene fiir die Nutzungskategorie C5
in den Formeln 10.77 bis 10.79 angefiihrt.

Nutzungskategorie B

Winst = 10,63 mm < 20 mm v (10.74)
Win = Winst T Wereep = 10,63 6,94 - 0,8 = 16,18 < 30 mm v (10.75)
Wnet, fin = Winst,gs + Wereep = 6,94 - (14 0,8) =12,49 mm <24 mm v (10.76)

Nutzungskategorie C5

Winst = 12,30 mm < 20 mm v (10.77)
Win = Winst T Wereep = 12,30+ 9,53 - 0,8 = 19,92 < 30 mm v (10.78)
Wnet, fin = Winst,gs + Wereep = 9,03 - (1+0,8) = 17,15 mm <24 mm v (10.79)

Nachweis der Schwingungen
Der Schwingungsnachweis wird identisch zu jenem aus Kapitel 10.5.1 gefiihrt. Das Eigenfrequenz-

kriterium wird in Formel 10.80 und das Steifigkeitskriterium in Formel 10.81 angegeben.

8,12 Hz > 8,00 Hz Deckenklasse T (10.80)
0,24 mm < 0,25 mm  Deckenklasse I (10.81)
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10.5.3 Trager mit zwei Kerven

Wie schon in Kapitel 10.5.2 mussten aufgrund des Entfalls von zwei Kerven die Verbindungsstei-
figkeiten (EI*) der Koppelstébe fiir die Beton-Holz-Verbindung neu berechnet werden. Diese sind
in Tab. 10.20 aufgezeigt. Jene fiir die Beton-Stahl-Verbindung bleiben ident zu jenen aus Tab.

10.8 aus Kapitel 10.5.1.

Tab. 10.20: Neue Verbindungssteifigkeiten der Koppelstdbe Beton-Holz des Tragers mit zwei
Kerven

Kerve | 2B ZH e er K EI* Lage
[mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [kN/m] | [kN/m?| | [mm]
Grenzzustand der Tragfiahigkeit
14+6] 40 [ 100 [ 150 [ 2650 | 150.000 | 85,67 [ 150
Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit
1+6] 40 [ 100 [ 150 [ 2650 | 225.000 | 184,93 [ 150

Nachweis der Normalspannungen
Die maximalen Schnittgrofen des Stabwerkmodells, bestehend aus Normalkraft und Moment,

sind fiir die beiden Nutzungskategorien, und aufgeteilt auf die drei Materialien, in Tab. 10.21

aufgezeigt.

Tab. 10.21: Schnittgrofien des Tragers mit zwei Kerven

. Nutzungs- N M
Material kategorie [kIN] [kNm)]
Bet B 270,87 | 8,71

eton C5 315,53 | 10,14
B 179,30 | 4,72

Stahl C5 208,86 | 5,49
B 91,66 | 8,28

Holz C5 106,74 | 9,65

Auf Basis dieser Werte werden in weiterer Folge wieder mit Hilfe der Querschnittswerte
aus Tab. 10.5 und den Formeln 7.1 bis 7.4 die Normalspannungen berechnet. Diese sind in

Tab. 10.22 aufgezeigt und werden dem maximalen Wert der jeweiligen Norm [9], [11] und [14]
gegeniibergestellt.
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Tab. 10.22: Normalspannungen fiir den Grenzzustand der Tragfahigkeit fiir den Trager mit

zwel Kerven

Nutzungs-

Mater-

ON

oM

g

ONorm

kategorie ial Lage | 1 N/em?] | [kN/em?] | [KN/cm?] | [kN/cm?] 7/TNorm
Beton |_OPeN 20,28 20,68 20,96 3,00 32,00 %
Unten -0,28 0,68 0,40 0,18 Zustand 11
Oben 11,06 12,30 124 3,49 %
B Stahl T 11.06 521 16.27 35,50 533 %
Oben 0,20 20,52 0,32 20,78 %
Holz 1 en 0,20 0,53 0,73 1,54 17,40%
Beton |_OPCn 0,33 20,79 112 3,00 37,33 %
Unten -0,33 0,79 0,46 0,18 Zustand IT
Oben 12,88 14,30 142 1,00 %
C5 Stahl T T2.88 6.06 18,04 35,50 53,35 %
Oben 0,23 0,61 0,38 21,97 %
Holz | ren 0,23 0,62 0,85 1,73 19,13 %

Fiir den Beton wird die erforderliche Bewehrungsfliche laut EN 1992-1-1 [9] berechnet. Die

Ermittlung der effektiven Breite ist nicht erforderlich, da diese, wie in Kapitel 10.5.1 ermittelt, mit

120 c¢m die gesamte Plattenbreite umfasst. Die Berechnungen werden fiir beide Nutzungskategorien

durchgefiihrt.

Berechnung der erforderlichen Bewehrung in der Zugzone Nutzungskategorie B

Meq, Fela = 8,

di =3 cm

71 kNm

d=8—-3=5¢cm

2. 871
=552 =22 051
B 120-3,0 >0

Asl

~0,51-120-3,0
N 47,8

= 3,84 em? — @10/15 ecm = 5,24 cm?/m

(10.82)
(10.83)
(10.84)

(10.85)

(10.86)

Berechnung der erforderlichen Bewehrung in der Zugzone Nutzungskategorie C5

Mg peig = 10,14 kNm

di =3 cm

d=8—-3=5cm

2.1014
=5 [52 = s — 0,60
B 120-3,0 0

Asl —

~0,60-120-3,0
47,8

= 4,51 em? — @10/15 cm = 5,24 em?/m

(10.87)
(10.88)
(10.89)

(10.90)

(10.91)
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Nachweis der maximalen Kraft in der Kervenflanke
Der Nachweis in den Kerven vergleicht die maximale Kervenkraft mit den ermittelten Grenzwerten
aus den Formeln 10.13 bis 10.20. Eine Gegeniiberstellung der Ergebnisse ist in Tab. 10.23

aufgezeigt.

Tab. 10.23: Maximale Kervenkraft Rq fiir den Trager mit zwei Kerven

Nutzungs- Ry Fy

kategorie | [kIN] [kIN]
91,52 | 82,94 110,34 %
B 91,52 | 64,83 141,17 %
91,52 | 162,00 56,49 %
106,60 | 93,31 114,24 %

C5 106,60 | 72,94 146,15 %
106,60 | 162,00 65,80 %

Ausnutzung

Nachweis der Schubspannungen im Holz
Die in den Kapiteln 10.5.1 und 10.5.2 aufgezeigte Methode ist fiir den Randbereich (fehlen von
Schnittgrofien in der linken Schnittfliche) nicht verniinftig anwendbar. Da zusatzlich auch keine
aussagekraftigen Ergebnisse geliefert werden kénnen wird der Nachweis der Schubspannungen fiir
diesen Tréger nicht gefiihrt.

Hinzu kommt auch, dass die Nachweise im Bereich der Kervenflanken, bezogen auf das
Abscheren im Vorholzbereich, fiir beide Nutzungskategorien bereits stark tiberschritten wurden.

Somit konnte dieser Trager in der vorliegenden Variante nicht zur Ausfithrung kommen.

Nachweis der Durchbiegungen

Der Nachweis der Durchbiegung wird ident zu Kapitel 10.5.1 gefiihrt. Die Ergebnisse fiir die
Nutzungskategorie B sind in den Formeln 10.92 bis 10.94 und jene fiir die Nutzungskategorie C5
in den Formeln 10.95 bis 10.97 angefiihrt.

Nutzungskategorie B

Winst = 11,22 mm < 20 mm v/ (10.92)
Win = Winst + Wereep = 11,22 +7,33-0,8 = 17,08 < 30 mm v (10.93)
Wnet, fin = Winst,gs + Wereep = 1,33 - (1 +0,8) = 13,19 mm <24 mm v (10.94)

Nutzungskategorie C5

Winst = 12,97 mm < 20 mm v (10.95)
Wi = Winst + Wepeep = 12,97 + 10,05 - 0,8 = 21,01 < 30 mm. v/ (10.96)
Wnet, fin = Winst,gs + Wereep = 10,05 - (14 0,8) = 18,09 mm < 24 mm v (10.97)
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Nachweis der Schwingungen
Der Schwingungsnachweis wird identisch zu jenem aus Kapitel 10.5.1 gefiihrt. Das Eigenfrequenz-

kriterium ist in Formel 10.98 und das Steifigkeitskriterium in Formel 10.99 angegeben.

7,91 Hz > 6,00 Hz Deckenklasse IT (10.98)
0,26 mm < 0,50 mm  Deckenklasse I1 (10.99)

10.6 Interpretation der Ergebnisse

Grenzzustand der Tragfahigkeit - Normalspannungen

Die Berechnungen zeigen, dass fiir den Trager mit sechs Kerven rechnerisch noch Tragreserven
vorhanden wéaren. Die hochste Auslastung befindet sich im Holztrager mit 50,87 % fir die
Nutzungskategorie C5.

Fiir den Trager mit vier Kerven konnte anhand der berechneten Schnittgroflen festgestellt
werden, dass sich die Biegemomente in allen drei Materialien erhoht haben. Im Bereich der
Normalkréfte ist jedoch eine Umlagerung in Richtung des Stahltragers zu erkennen. Dies ist auf die
verringerte Verbindungssteifigkeit zwischen Beton und Holz aufgrund der fehlenden zwei Kerven
zuriickzufithren. Wegen des hoheren Biegemoments und der verringerten Normalkraft wiirden
sich die Druckspannungen in der Holzoberkante erh6hen, wohingegen sich die Zugspannungen
an der Holzunterkante geringfiigig verringern wiirden. Mit 50,29 % Auslastung wéaren auch fur
diesen Trager Reserven vorhanden.

Das rechnerische Verhalten des Trégers mit zwei Kerven zeigte sich dhnlich zu jenem des
Tréagers mit vier Kerven. Es wiirde eine weitere Kraftumlagerung hin zum Stahltréager stattfinden
und die Normalspannungen in diesem erhéhen. Die Druckspannungen im Holz wiirden steigen,
wohingegen die Zugspannungen sinken wiirden. Die maximale Auslastung wére mit 53,35 % im
Stahltréger zu verzeichnen.

Im Beton wiéren fiir alle drei Trager noch Tragreserven an der Oberseite vorhanden. An der
Unterseite ist eine Bewehrung erforderlich, da die vorhandenen Zugspannungen die Zugfestigkeit

des Betons iiberschreiten wiirden.

Grenzzustand der Tragfahigkeit - Maximale Kraft in der Kervenflanke
Der Nachweis fiir die maximale Kervenkraft wére fiir den Trager mit sechs Kerven erfiillt und es
waren zusétzlich noch geniigend Reserven vorhanden.

Fir den Trager mit vier Kerven zeigt sich, dass eine Ausfiihrung des Tragers fir die Nutzungs-
kategorie B moglich wére. Die Kervenkraft des Lastfalls der Nutzungskategorie C5 iiberschreitet
den Abscherwiderstand um ca. 3 %. Hier wiirde sich jedoch eine Vertiefung der Kerve von 30 mm
auf 35 mm anbieten, um diesen Nachweis zu erfiillen.

Fiir den Trager mit zwei Kerven wird der Abscherwiderstand fiir beide Nutzungskategorien

iiberschritten. Des Weiteren wére fiir die Nutzungskategorie C5 die Tragfahigkeit der Kervenflanke
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auf Druck nicht erfiillt. Um den Nachweis des Abscherwiderstandes fiir beide Nutzungskategorien

zu erfillen, miisste die Kerventiefe auf 45 mm erhéht werden.

Grenzzustand der Tragfahigkeit - Schubspannungen im Holz
Wie schon erwéhnt stellt das angewendete Verfahren zur Ermittlung der Schubspannungen eine
Vereinfachung dar.

Es zeigt sich beim Trager mit sechs Kerven, dass die Grenzwerte bei beiden Belastungen nicht
iiberschritten werden. Die maximalen Spannungen treten bei diesem Tréger immer im Bereich
der Aussparung auf.

Beim Triager mit vier Kerven ist ersichtlich, dass es aufgrund des negativen Biegemoments in
beiden Lastfillen zu einer Verlagerung der maximalen Schubspannung kommt. Diese liegt nun
nicht mehr im Bereich der Aussparung sondern in der Verbundfuge. Es zeigt sich auch, dass
fiir beide Nutzungskategorie der Grenzwert der Schubspannung in der Verbundfuge und in der
Aussparung bei Al = 15 ¢m iiberschritten wird.

Da diese Methode wie schon erwdhnt eine Vereinfachung darstellt, miissten noch weitere
Untersuchungen im Bereich der Kerven, z.B. mit Hilfe von detaillierten FE-Modellen, durchgefiihrt
werden. Durch diese wére es moglich, eine exakte Aussage iiber das Verhalten in der Verbundfuge

und auch im Bereich der Kervenflanken zu treffen.

Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit - Durchbiegung
Beim Nachweis der Durchbiegung zeigt sich, dass dieser fiir alle Trager erfiillt wire und noch

Reserven zur maximalen Durchbiegung vorhanden sind.

Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit - Schwingung
Der Nachweis der Eigenfrequenz wére fiir den Trager mit sechs Kerven und mit vier Kerven laut
ONORM B 1995-1-1 [15] fiir die Deckenklasse I erfiillt.

Das Steifigkeitskriterium wére ebenfalls fiir den Trager mit sechs Kerven und mit vier Kerven
fiir die Deckenklasse I erfiillt.

Der Triger mit zwei Kerven wiirde fiir beide Nachweise nur Deckenklasse II erfiillen. Es gilt
jedoch zu beachten, dass dieser aufgrund des Uberschreitens der maximalen Kervenkraft und

dem Nichterfiillen der Nachweise in dieser Form nicht zur Ausfiihrung kommen kénnte.



Kapitel 11

Zusammenfassung

11.1 Herstellung der Trager

Die Herstellung der Tréger gestaltete sich trotz des komplexen Aufbaus als einfach und &hnlich zu
klassischen Holz-Beton-Verbundkonstruktionen. Grund dafiir war unter anderem die Anwendung
von exakt vorgefertigten Holz- und Stahlelementen, so dass diese nur mehr zusammengesetzt
und die Betonplatte betoniert werden mussten.

Eine Schwierigkeit bestand im Verlegen der Bewehrung. Geplant war eine Bewehrungsmatte
mit einem Raster von 15x15 cm. Durch die Absténde der einzelnen Puzzleteile von 15 cm sollten
die einzelnen Bewehrungsstiabe exakt in die Zwischenrdume passen. Da die bestellten Matten
allerdings nicht immer exakt den Abstand von 15 cm einhielten, mussten zwei Uberlappungsstofie
in den Drittelspunkten hergestellt werden, um ein Einlegen in die Zwischenrdume zu erméoglichen.

Die Verwendung von SCC ergab sich aus der Erfahrung vorausgehender Untersuchungen von
Holz-Leichtbeton-Verbunddecken (siehe hierfiir [25]). Auf Basis dieser Tests konnte festgestellt
werden, dass bei Verwendung von Normalbeton die Verbundwirkung in den Kerven, aufgrund
des Schwindens, nicht mehr gewédhrleistet werden konnte. Daher wurde die Rezeptur des Betons
so gewéhlt, um das Schwinden in den Kerven so gering wie moglich zu halten.

Trotz der prinzipiell einfachen Herstellung gilt zu beachten, dass die Herstellung dieses Pro-
totyps der Decke im Vergleich zu einer normalen Stahlbetondecke aufwendiger ist. Durch eine
Optimierung im Herstellungsprozess, z.B. in Form von Fertigteilen, wére diese Bauweise durchaus

eine Alternative zu gewohnlichen Beton- oder Holz-Beton-Verbunddecken.

11.2 Biegeversuchsreihe

Bei den Biegeversuchen der Tréger mit 6 m Spannweite konnten nahezu dhnliche Versuchsergeb-
nisse protokolliert werden. Da Holz das schwéchste der drei Materialien darstellt, wurde vermutet,
dass dieses als erstes Versagen wiirde. Diese Vermutung konnte durch die Versuche bestéatigt
werden. Aufgrund der Stahltrdger waren nach Erreichen der Maximallast noch ausreichend
Tragreserven vorhanden. Bedingt war dies dadurch, dass der Stahl aufgrund der kompletten
Umbhiillung durch das Holz am Biegedrillknicken gehindert war. Auffallig war auch, dass der

Beton keine erwédhnenswerten Risse zeigte.
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Die Messungen im Bereich der Tragerenden zur Aufzeichnung der Relativverschiebung zwi-
schen Betonplatte und Brettschichtholz zeigten keine nennenswerten Verschiebungen. Auch die
Aufzeichnungen fiir die Abhebung der Betonplatte vom Holztréger zeigten keine relevanten
Ergebnisse. Die ermittelten Werte waren fiir beide Messungen vernachléssigbar klein.

Die zweite Biegeversuchsreihe stellten die zwei Langzeittriager mit einer Spannweite von 4 m dar.
Der Unterschied der beiden Tréiger war, dass Trager KO3 mit einem Stahltréger ausgestattet war
und K04 nicht. Aufgrund des Stahls erreichte Trager K03 eine fast doppelt so hohe Maximallast
wie K04.

Wie auch bei den 6 m-Tragern hat das Holz das Biegedrillknicken des Stahls verhindert
und somit Tragreserven ermdglicht. Auch die Messungen fiir das Abheben der Betonplatte
vom Holztrager und die Relativverschiebungen der Betonplatte an den Stirnseiten zeigten
vernachléssigbar geringe Verformungen.

Beim Trager K04 wurde zusétzlich zum Biegeversagen auch das Abscheren des Holzes an der
Stirnseite beobachtet. Dies geschah jedoch erst nach Auftreten der Maximallast. Das Versagen
der Holzkerven war anschlieend fiir einen groflen Tragfahigkeitsabfall verantwortlich. Zudem
konnte ein Abheben der Betonplatte vom Holzquerschnitt festgestellt werden. Grund dafiir war

unter anderem das Fehlen des Stahltréagers.

11.3 Langzeitversuchsreihe

Der Langzeitversuch zeigt, dass der Einbau des Stahltrédgers hinsichtlich Belastung, Schwinden
und Kriechen Vorteile mit sich bringt. Zum einen konnte die Belastung des Tragers mit Stahl
(K03) im Vergleich zu jenem ohne Stahl (K04) bei Beibehaltung der selben Spannungen in der
Holzunterkante mehr als verdoppelt werden. Zum anderen konnte beobachtet werden, dass trotz
hoherer Belastung und somit auch hoheren kriechwirksamen Kréften in der Betonplatte, die
selben Durchbiegungen zufolge Kriechen vorhanden waren. Die Spannungen an der Unterseite
des Holztragers war hingegen fiir beide Tréger ident, was auch das Ziel der Belastungsfindung
der Trager war.

Da der Versuch aufgrund der Gegebenheiten im Labor schon nach ca. 20 Wochen beendet
werden musste, kann keine genaue Aussage iiber das Verhalten des Tréagers zum Zeitpunkt ¢ = oo
getroffen werden. Grund dafiir ist, dass die Kriechkurve in den ersten Wochen sehr stark ansteigt
und erst nach einiger Zeit flacher wird. Auf Basis der vorhandenen Werte wére eine logarithmisch
hochgerechnete Kriechzahl k. 1t. DIN EN 1156 [23] fiir 10 Jahre viel zu hoch und nicht realistisch.

Generell lasst sich jedoch sagen, dass der Einbau eines Stahltrdgers nicht nur hinsichtlich

Belastung, sondern auch beziiglich des Kriechverhaltens sinnvoll ist.

11.4 Statische Modellierung mit SOFISTIK

Die Modellierung mit SOFISTIK zeigt, dass das Verhalten fiir alle Trager sehr gut abgebildet
werden konnte. Der Vorteil der SOFISTIK-Modellierung besteht darin, dass bei Erweiterung
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der Modelle nicht-lineares Verhalten abgebildet werden kann. Ein weiterer Vorteil liegt in der
Anpassung der Materialien. Da die Federsteifigkeiten dieser Modellierung, welche in Kapitel
6.1 berechnet wurden, nicht vom E-Modul des Betons abhingig waren, war es ausreichend, nur
die Materialien auf Basis der Materialkennwerte der Versuchstrager anzupassen, ohne dabei die
Federsteifigkeiten dndern zu miissen.

Der Nachteil dieses Modells liegt in dessen Komplexitdt. Die Modellierung ist im Vergleich
zu einem Stabwerksmodell wesentlich aufwendiger. Auch die Berechnungsdauer und der damit
verbundene Zeitaufwand ist im Vergleich héher, obwohl die Ergebnisse im linearen Bereich nahezu
ident sind.

Da die Modellierung der Trager die Versuchsergebnisse realitdtsnah wiedergeben konnte, war
es nicht notwendig, die Federsteifigkeiten, welche auf Basis der Abscherversuche ermittelt wurden,

anzupassen.

11.5 Statische Modellierung mit RSTAB

Die Modellierung mit RSTAB beweist, dass die Theorie der Stabwerkmodelle auch auf Hybrid-
verbundtriger anwendbar ist. Der Vergleich mit den Berechnungen in SOFISTIK zeigt, dass die
Ergebnisse im linearen Bereich nahezu ident sind.

Der Nachteil dieser Modellierung liegt darin, dass die Nachbildung nicht-linearen Verhaltens
iiber ein FE-Modell besser gewéhrleistet wird. Ein weiterer Nachteil ist die Anpassung der
Verbindungsmittelsteifigkeiten. Diese sind direkt vom E-Modul der Materialien abhédngig und
mussten somit bei jeder Anderung des Materials angepasst werden.

Der grofite Vorteil liegt allerdings in der einfachen Handhabung dieses Modells. Es ist moglich
anhand dieser einfachen Modellierung sehr komplexe Querschnitte, wie die vorhandenen Trager,
realistisch nachzubilden.

Da die Modellierung der Trager die Versuchsergebnisse realitdtsnah wiedergeben konnte, war es
nicht notwendig die Verschiebungsmoduln aus Kapitel 6.2, welche auf Basis der Abscherversuche

ermittelt wurden, anzupassen.

11.6 Nachweis der Tragfahigkeit und Gebrauchstauglichkeit

Durch die Nachweise im Grenzzustand der Tragfahigkeit und Gebrauchstauglichkeit konnte die
Anwendbarkeit des Rippendeckenelements im Biirobau und auch fiir Nutzlasten bis 5 kN/m?
aufgezeigt werden.

Um eine Optimierung des Elements hinsichtlich der Kervenanzahl zu priifen, wurden diese
rechnerisch schrittweise reduziert. Dabei stellte sich heraus, dass der Trager mit sechs Kerven
rechnerisch auch fiir hohere Lasten anwendbar wére. Es wurden alle Nachweise fiir den GZT und
GZG erfiillt und auch Deckenklasse I hinsichtlich der Schwingungen eingehalten.

Der Trager mit vier Kerven wére rechnerisch ohne Probleme im Biirobau (Nutzlasten bis
3,0 kN/m?) einsetzbar. Auch hier wurden alle Nachweise fiir den GZT und GZG erfiillt und
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Deckenklasse I eingehalten. Fiir hhere Lasten wiaren Optimierungsmafinahmen notwendig, da
die Kervenkraft rechnerisch zu einem Abscheren in der Kervenflanke fiihren wiirde.

Laut den Berechnungen wére die Verwendung des Tragers mit zwei Kerven nicht mehr moglich.
Es zeigt sich, dass die Grenzwerte fiir die maximale Kraft in den Kervenflanken auch schon fiir
niedrigere Lasten (Biiro) tiberschritten wurden. Fiir hohere Lasten miisste die Kerventiefe auf
mindestens 45 mm erhoht werden.

Erwéhnenswert ist allerdings, dass laut Berechnung die Kerven die Schwachstelle des Tragers
darstellen, die Versuchsergebnisse dies allerdings widerlegen. Bei den Triagern mit Stahl kam es
trotz Bruch des Holzes nie zu einem Bruch im Bereich der Kerven. Lediglich beim Langzeittréger
K04, welcher ohne Stahltrager hergestellt wurde, kam es zum Versagen der Kerven. Dies geschah
allerdings nach Erreichen der maximalen Bruchlast und somit nach dem Bruch in der Holzun-
terkante. Zuriickzufiihren ist dies auf den hohen Grad der Abminderung in der Formel fiir den
Nachweis auf Abscheren und den damit verbundenen hohen Grad an Sicherheit.

Zusammenfasssend lasst sich sagen, dass das untersuchte Rippendeckenelement mit sechs Kerven
im Hochbau anwendbar ist. Jener mit vier Kerven wére mit geringen Optimierungsmafinahmen
auch moglich. Die Anwendung eines Tragers mit zwei Kerven erscheint wenig sinnvoll, da die
erforderlichen Mafinahmen, wie die Vertiefung der Kerve, nahezu identisch wéaren, wie der Einbau

von zwei zusatzlichen Kerven.
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Abb. A.9: Momentenverlauf im Holztrager beim Tréger mit sechs Kerven Nutzungskategorie B
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A.1.2 Nutzungskategorie C5

A.1.2.1 SchnittgroBen Beton

Abb. A.10: Normalkraftverlauf in der Betonplatte beim Trager mit sechs Kerven Nutzungska-
tegorie CH

Abb. A.11: Querkraftverlauf in der Betonplatte beim Tréger mit sechs Kerven Nutzungskate-
gorie C5

Abb. A.12: Momentenverlauf in der Betonplatte beim Trager mit sechs Kerven Nutzungskate-
gorie C5
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A.1.2.2 SchnittgroBen Stahl

Abb. A.13: Normalkraftverlauf im Stahltriger beim Trager mit sechs Kerven Nutzungskategorie
Ch

Abb. A.14: Querkraftverlauf im Stahltrager beim Tréger mit sechs Kerven Nutzungskategorie
Ch

Abb. A.15: Momentenverlauf im Stahltrager beim Trager mit sechs Kerven Nutzungskategorie
Ch
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A.1.2.3 SchnittgroBen Holz

Abb. A.16: Normalkraftverlauf im Holztrager beim Trager mit sechs Kerven Nutzungskategorie
Ch

Abb. A.17: Querkraftverlauf im Holztrdger beim Trager mit sechs Kerven Nutzungskategorie
C5

Abb. A.18: Momentenverlauf im Holztrager beim Tréger mit sechs Kerven Nutzungskategorie
Ch
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A.2 SchnittgroBen des Tragers mit vier Kerven

A.2.1 Nutzungskategorie B

A.2.1.1 SchnittgroBen Beton

Abb. A.19: Normalkraftverlauf in der Betonplatte beim Trager mit vier Kerven Nutzungskate-
gorie B

Abb. A.20: Querkraftverlauf in der Betonplatte beim Trager mit vier Kerven Nutzungskategorie
B

Abb. A.21: Momentenverlauf in der Betonplatte beim Trager mit vier Kerven Nutzungskategorie
B
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A.2.1.2 SchnittgroBen Stahl

Abb. A.22: Normalkraftverlauf im Stahltrédger beim Triger mit vier Kerven Nutzungskategorie
B

Abb. A.23: Querkraftverlauf im Stahltrager beim Trager mit vier Kerven Nutzungskategorie B

Abb. A.24: Momentenverlauf im Stahltrédger beim Tréger mit vier Kerven Nutzungskategorie B
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A.2.1.3 SchnittgroBen Holz

Abb. A.25: Normalkraftverlauf im Holztrager beim Triger mit vier Kerven Nutzungskategorie
B

Abb. A.26: Querkraftverlauf im Holztrager beim Triger mit vier Kerven Nutzungskategorie B

Abb. A.27: Momentenverlauf im Holztrager beim Trager mit vier Kerven Nutzungskategorie B
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A.2.2 Nutzungskategorie C5

A.2.2.1 SchnittgroBen Beton

Abb. A.28: Normalkraftverlauf in der Betonplatte beim Trager mit vier Kerven Nutzungskate-
gorie C5

Abb. A.29: Querkraftverlauf in der Betonplatte beim Trager mit vier Kerven Nutzungskategorie
Ch

Abb. A.30: Momentenverlauf in der Betonplatte beim Triger mit vier Kerven Nutzungskategorie
Ch
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A.2.2.2 SchnittgroBen Stahl

Abb. A.31: Normalkraftverlauf im Stahltrédger beim Triger mit vier Kerven Nutzungskategorie
C5

Abb. A.32: Querkraftverlauf im Stahltrager beim Trager mit vier Kerven Nutzungskategorie
Ch

Abb. A.33: Momentenverlauf im Stahltrdger beim Trager mit vier Kerven Nutzungskategorie
Ch
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A.2.2.3 SchnittgroBen Holz

Abb. A.34: Normalkraftverlauf im Holztrdger beim Tréger mit vier Kerven Nutzungskategorie
C5

Abb. A.35: Querkraftverlauf im Holztriger beim Tréger mit vier Kerven Nutzungskategorie C5

Abb. A.36: Momentenverlauf im Holztrager beim Tréger mit vier Kerven Nutzungskategorie
C5
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A.3 SchnittgroBen des Tragers mit zwei Kerven

A.3.1 Nutzungskategorie B

A.3.1.1 SchnittgroBen Beton

Abb. A.37: Normalkraftverlauf in der Betonplatte beim Tréger mit zwei Kerven Nutzungskate-
gorie B

Abb. A.38: Querkraftverlauf in der Betonplatte beim Tréger mit zwei Kerven Nutzungskategorie
B

Abb. A.39: Momentenverlauf in der Betonplatte beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskate-
gorie B
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A.3.1.2 SchnittgroBen Stahl

Abb. A.40: Normalkraftverlauf im Stahltrager beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskategorie
B

Abb. A.41: Querkraftverlauf im Stahltrédger beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskategorie B

Abb. A.42: Momentenverlauf im Stahltridger beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskategorie
B
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A.3.1.3 SchnittgroBen Holz

Abb. A.43: Normalkraftverlauf im Holztrédger beim Triger mit zwei Kerven Nutzungskategorie
B

Abb. A.44: Querkraftverlauf im Holztrager beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskategorie B

Abb. A.45: Momentenverlauf im Holztrdger beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskategorie B



216 A Schnittgréfen im GZT zum Zeitpunkt t=0 in kN bzw. kNm

A.3.2 Nutzungskategorie C5

A.3.2.1 SchnittgroBen Beton

Abb. A.46: Normalkraftverlauf in der Betonplatte beim Tréger mit zwei Kerven Nutzungskate-
gorie C5

Abb. A.47: Querkraftverlauf in der Betonplatte beim Tréger mit zwei Kerven Nutzungskategorie
C5

Abb. A.48: Momentenverlauf in der Betonplatte beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskate-
gorie C5
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A.3.2.2 SchnittgroBen Stahl

Abb. A.49: Normalkraftverlauf im Stahltrdger beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskategorie
Ch

Abb. A.50: Querkraftverlauf im Stahltrdger beim Tréger mit zwei Kerven Nutzungskategorie
Ch

Abb. A.51: Momentenverlauf im Stahltridger beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskategorie
Ch
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A.3.2.3 SchnittgroBen Holz

Abb. A.52: Normalkraftverlauf im Holztrager beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskategorie

C5

Abb. A.53: Querkraftverlauf im Holztrager beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskategorie
Ch

Abb. A.54: Momentenverlauf im Holztriager beim Trager mit zwei Kerven Nutzungskategorie
C5h



Anhang B

Schubspannungsverlaufe

B.1 Schubspannungen im Holz fiir den Trager mit sechs Kerven

B.1.1 Nutzungskategorie B

Abb. B.1: Schubverlauf im Holzquerschnitt Ax = 50 cm
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Abb. B.2: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 24 ¢m

Abb. B.3: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 15 c¢m
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B.1.2 Nutzungskategorie C5

Abb. B.4: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 50 ¢m

Abb. B.5: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 24 em
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Abb. B.6: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 15 ¢m

B.2 Schubspannungen im Holz fiir den Trager mit vier Kerven

B.2.1 Nutzungskategorie B

Abb. B.7: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 50 ¢m
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Abb. B.8: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 24 e¢m

Abb. B.9: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 15 c¢m
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B.2.2 Nutzungskategorie C5

Abb. B.10: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 50 em

Abb. B.11: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 24 em
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Abb. B.12: Schubverlauf im Holzquerschnitt Az = 15 cm



