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Kurzfassung

Bei der Bemessung von Stahlbetontragstrukturen gewinnt der Brandschutz im Rahmen
der zu filhrenden Nachweise immer mehr an Bedeutung. Mit Einfithrung der Eurocodes
ist normativ ein ingenieurmaéafiger Zugang geschaffen, um Bauteile neben der bisherigen
Einstufung in eine geforderte Feuerwiderstandsklasse mit Hilfe von Tabellenwerken wirk-
lichkeitsnédher, detaillierter, aber auch zugleich wirtschaftlicher auszulegen. Fiir Bauteile
wie Stiitzen und Balken existieren neben Tabellenverfahren auch vereinfachte Rechen-
verfahren, die durch eine Vielzahl von Brandversuchen und numerischen Berechnungen
validiert sind. Fiir Flachen- und Schalentragwerke aus Stahlbeton jedoch existieren in
der aktuellen Normenreihe des Eurocodes DIN EN 199X-1-2 keine vereinfachten oder gar
allgemeinen Regelvorschriften zur Bemessung im Brandfall.

Brandversuche sind kostenintensiv, in der Regel schwierig und daher selten durchfiihrbar.
Gleichzeitig haben sich aber Betontechnologie und Bewehrungstechnik weiterentwickelt.
Die Forderung nach allgemeinen Rechenverfahren wird somit immer berechtigter. Gerade
im Bezug auf das ,Bauen im Bestand“ sind kaum Kenntnisse zur brandschutztechni-
schen Bemessung vorhanden. Aus diesen Randbedingungen folgt das Ziel dieser Arbeit:
Entwicklung eines allgemeinen numerischen Verfahrens zur Berechnung von Stahlbeton-
flichentragwerken im Brandfall.

Zur Erfillung dieses Ziels wird fiir die numerische Simulation des Trag- und Verformungs-
verhaltens von Stahlbetonflichentragwerken eine thermo-mechanische Materialformulie-
rung aufgestellt und in eine Finite-Elemente-Formulierung iiberfiihrt. Zuziiglich zur zei-
tinvarianten Stahlbetonmodellierung wird eine zeitvariante Multi-Level-Strategie ange-
wendet und fiir den Hochtemperaturbereich erweitert.

Fiir die thermische Analyse wird eine Bilanzgleichung aufgestellt, bei der die Mechanis-
men der Leitung, der Konvektion und der Strahlung fiir den Hochtemperaturbereich op-
timiert werden. Die thermische Analyse tiber den Querschnitt des Fléachenelementes wird
auf der Gaukpunktebene durchgefiihrt, sodass auf Materialpunktebene eine temperatur-
und zeitabhéngige Formulierung der Materialgesetze erfolgen kann. Die auftretenden Ver-
zerrungen aus Last- und Temperatureinwirkungen werden in der mechanischen Analyse
getrennt berechnet und additiv zusammengefiihrt.

Als Entwicklungsplattform dient das modulare Programmsystem FEMAS 2000. Es wird
ein vier-knotiges, isoparametrisches und schubweiches Schalenelement zugrunde gelegt.

Anhand ausgewahlter Beispiele wird die Leistungsfahigkeit des neu entwickelten nume-
rischen Verfahrens iiberpriift. Die notige Validierung erfolgt zunéchst getrennt hinsicht-
lich der thermischen und der strukturmechanischen Modellierung und anschlieffend als
gekoppelte thermo-strukturmechanische Variante. Der Praxisbezug wird durch die Unter-
suchung von Deckensystemen, die einem Brandereignis ausgesetzt sind, hergestellt.

Die Ergebnisse der vorliegenden Arbeit zeigen Wege und Moglichkeiten auf, das Trag-
und Verformungsverhalten von brandbeanspruchten Fléachen- und Schalentragwerken aus
Stahlbeton wirklichkeitsnah abzubilden. Somit sind Voraussetzungen und erste Grundla-
gen zur Uberpriifung sowie Neuauflage vereinfachter Rechenverfahren entsprechend den
Eurocodes fiir flichenartige Stahlbetonbauteile geschaffen.
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Abstract

Fire protection of reinforced concrete structures gains more and more significance in the
structural proof. The recent introduction of the Eurocode already allows to proving fire
resistance of single structural members in more detail as well as more economically for a
defined period. Prior to these Eurocodes, structures’ fire resistance was proven by com-
paring design values with tabulated limit values. For structural members like beams or
columns, validated computational procedures exit in addition to tabulated limit values.
This so called simplified calculation method is validated by extensive testings (fire tests)
and numerical calculations. However for reinforced concrete plate and shell structures,
such simplified methods or computational approach do not exist in the present European
and National codes.

Experimental fire tests of such structures are cost intensive, difficult to perform and thus
has been seldom performed. At the same time, developments in concrete technology as
well as reinforcing techniques have improved. Hence, a need arises for computational ap-
proaches such as a general holistic calculation method. Particularly if building in existing
context is concerned, no knowledge about proving fire resistance is available. From here
the aim of this thesis arises: to develop a general numeric holistic method for computation
of reinforced concrete plate and shell structures exposed to fire.

In order to achieve this goal, modeling was structured into different subtasks: in order to
simulate the load bearing capacity and the displacement behavior of reinforced concrete
plate and shell structures, a coupled thermo-mechanical material formulation has been
developed and transferred into a formulation for a finite shell element. Additionally to
this time-invariant reinforced concrete model, a time-variant multi-level strategy is used
and extended for the high temperature range.

For the thermal analysis a balance equation is set up and optimized for the high tempera-
ture range, with respect to the mechanisms of conduction, convection and radiation. The
thermal analysis over the cross section of the shell element is accomplished on the level
of point of Gauss, so that on level of point of material temperature- and time-dependent
formulations of the material laws can take place. The strains from the mechanical and
thermal actions are computed separately and summarized in the mechanical analysis.

For modeling the modular finite element system FEMAS 2000 serves as the numerical
platform. The model itself applies 4-noded, isoparametric, REISSNER-MINDLIN type finite
shell elements based on a middle surface orientated shell theory.

By means of selected examples, the efficiency of the newly developed and implemen-
ted calculation method is examined. Validation takes place first separately regarding to
the thermal and the structural mechanical modeling and afterwards as coupled-thermal-
mechanical application. Practical relevance is proven by experimental results from fire
tests on reinforced concrete slabs constructions.

The results of this work demonstrate possibilities to predict realistically the load bearing
capacity and the deformation behavior of reinforced concrete plate and shell structures
exposed to fire. Pre-conditions as well as first fundamental results have been set, in order
to develop computational procedures for calculating fire resistance of reinforced concrete
plate and shell structures in accordance with current Eurocode procedures.
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Kapitel 1

Einleitung

1.1 Einfiihrung in die Problemstellung

Bei der Errichtung bzw. bei der Sanierung eines Bauwerks spielte der Brandschutz bis
Ende der 90er Jahre eine eher untergeordnete Rolle. Erst die Brandkatastrophen wie z.B.
der Brand im Eurotunnel oder der Brand des Diisseldorfer Flughafens (beide im Jahre
1996) forderten in erhthtem Mafse prophylaktische aktive und passive Brandschutzmafi-
nahmen. Allein in Nordrhein-Westfalen kam es im Jahre 2008 zu ca. 1200 Grofsbranden,
4300 Mittelbrianden und 35000 Kleinbrénden |[MIK-NRW 2009]. Diese hohe Anzahl an
Brandunfillen spiegelt sich auch in der Statistik der Versagensursachen bei schweren Sché-
den an Baukonstruktionen wider. Schwere Schidden, die auch zum Einsturz der Geb&aude
fithrten, sind zu 90 % auf Brandereignisse zuriickzufiihren. Alterung, Fahrlassigkeit beim
Bau oder Naturkatastrophen spielen mit den verbleibenden 10 % eine eher untergeordnete
Rolle.

Erst als die Offentlichkeit durch solche Grofischadensfille auf die Gefahren von Bréinden
aufmerksam wurde, ist die Forderung, wesentliche tragende Bauteile einer gesicherten
Feuerwiderstandsdauer zuzuordnen, intensiver geworden. Diese Problematik ist in der
Fachwelt bereits in den frithen 70er Jahren zum erklérten Forschungsthema geworden.
Stellvertretend fiir viele Forschungsarbeiten auf dem Gebiet des Baustoff- und Bauteilver-
haltens bei einem Brand sind die grundlegenden Arbeiten des Sonderforschungsbereiches
148 “Brandverhalten von Bauteilen an der TU Braunschweig genannt.

1.2 Motivation und Zielsetzung

Das Ziel, bei einem Brandereignis gefdhrdete Personen zu evakuieren und dabei die Ret-
tungsmannschaften keiner grofsen Gefahr auszusetzen, ist die gesicherte Gewihrleistung
der Tragfahigkeit eines Gebaudes fiir einen fest definierten Zeitraum unabdingbar. Im Ver-
gleich zu den Bauweisen aus Stahl bzw. Holz ist Stahlbeton im Bezug auf das Verhalten
im Brandfall recht vorteilhaft. Der Feuerwiderstand von Stahlbetonbauteilen kann mit
Brandversuchen ermittelt werden, die allerdings oft sehr kostenintensiv sind und kaum

1
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Spielraum fiir Parameterstudien lassen, damit eine wirtschaftliche Bauweise zur Anwen-
dung kommen kann.

Im Zuge der rasant ansteigenden Rechnerleistungen moderner Computersysteme ist die
Forderung nach Simulationsprogrammen immer gréfer geworden. Unterstiitzt wird dies
durch die Neugestaltung der Sicherheitsphilosophie der nationalen und européischen Nor-
men, worin neben Tabellenverfahren (Level 1) und Vereinfachten Berechnungsmethoden
(Level 2) den Allgemeinen Rechenverfahren (Level 3) eine grofe Bedeutung zugewiesen
wird. In den letzten Jahren ist die numerische Abbildung von linienartigen Bauteilen
(Balken und Stiitzen) intensiv untersucht worden, was sich auch in den vorhandenen Re-
chenvorschriften in Form der vereinfachten Verfahren widerspiegelt, die dem planenden
Ingenieur eine gewisse Freiheit gegeniiber dem standardisierten Tabellenverfahren eréffnen
[Welsh 2001],[Mihajlov 2009],[Harte, Mihajlov & Montag 2010].

Auf dem Gebiet der flichenartigen Bauteile aus Stahlbeton gibt es dahingegen wenig Ar-
beiten, die sich mit der numerischen Modellierung von Systemen im Brandfall beschéaftigt
haben. Selbst die DIN EN 1992-1-2 (2010) gibt lediglich ein Tabellenverfahren zur Einstu-
fung von reinen Stahlbetondecken vor und schliefst in Abschnitt 1.1.2 (4) die Behandlung
von Deckentragwerken mit externer Vorspannung und Schalentragwerken aus. Damit zu-
kiinftig auch flichenartige Tragwerke einer allgemeinen brandschutztechnischen Bemes-
sung unterzogen werden konnen, entstand die Motivation zu der vorliegenden Arbeit.
Zielstellung ist es, eine ganzheitliche Simulation mit Hilfe der Finiten-Elemente-Methode
bei Decken- und insbesondere bei Schalentragwerken zu erméglichen.

Mit dem vorliegenden numerischen Berechnungsverfahren wird die Méglichkeit geschaffen,
das Trag- und Verformungsverhalten von flichenartigen Tragwerken wahrend eines Bran-
des infolge der eintretenden nichtlinearen, hochtemperaturbedingten Materialveranderun-
gen zu analysieren und zu bewerten. Neben den normativ vorgegebenen Brandszenarien
wird die Moglichkeit zur Berticksichtung parametrischer Brandkurven und Naturbrénden
gegeben. Dies fiihrt dazu, dass auch Gebdude im Bestand untersucht werden kdénnen,
die Bauteile enthalten, die nur schwer oder gar nicht einer Feuerwiderstandsklasse mit
standardisierten Werten zuzuordnen sind.

1.3 Gliederung der Arbeit

Die vorliegende Arbeit gliedert sich neben diesem Kapitel 1 in weitere 8 Kapitel, deren
Inhalte kurz zusammengefasst werden.

e Das Kapitel 2 beschéftigt sich mit den allgemeinen Grundlagen der brandschutztech-
nischen Bemessung. Es werden rechtliche Grundlagen aufgezeigt, aus denen dann
ein Sicherheitskonzept abgeleitet wird. Normative Bemessungsgrundlagen, wie me-
chanische und thermische Einwirkungen, werden definiert. Die Definition verschiede-
ner Nachweisverfahren zur Gewéhrleistung des statisch-konstruktiven Brandschut-
zes vervollstdndigen die Grundlagen.

e In Kapitel 3 sind fundamentale Erlduterungen zur thermischen Analyse, insbeson-
dere im Hinblick auf Temperatureinwirkungen infolge eines Brandereignisses, be-
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schrieben. Basierend auf den physikalischen Grundlagen werden die Warmeiibertra-
gungsmechanismen erlautert und daraus eine instationdre Wéarmebilanzgleichung
formuliert, um den Temperaturhaushalt von Stahlbetonflichentragwerken nume-
risch erfassen zu kénnen. Die Warmebilanzgleichung wird durch Randbedingungen
ergidnzt und danach in eine Finite-Element Formulierung iiberfiihrt. Es erfolgt wei-
terhin die Formulierung temperaturabhéngiger Stoffkennwerte.

e Kapitel 4 beinhaltet die phdnomenologische Beschreibung des Verbundwerkstoffes
Stahlbeton. Dabei werden Beton und Betonstahl sowohl bei normalen als auch bei
erhohten Temperaturen differenziert betrachtet. Aufbauend auf den temperaturab-
hangigen mechanischen Eigenschaften werden die konstitutiven Materialgesetze zur
Einbindung in eine Finite-Element-Formulierung aufgestellt und aufbereitet.

e In Kapitel 5 werden grundlegende kontinuumsmechanische Zusammenhénge zur
Beschreibung strukturmechanischer Problemstellungen aufgezeigt. Mit der konti-
nuumsmechanischen Erlduterung wird die Grundlage fiir die angewandte Schalen-
theorie und deren Umsetzung durch Finite-Element-Formulierungen geschaffen.

e Kapitel 6 beinhaltet die verwendete schalentheoretische numerische Umsetzung und
fiihrt in eine Formulierung der Finite-Elemente, woraus das Element ASE4 mit sei-
nen Erweiterungen hervorgeht. Weiterhin wird die Implementierung und die Erwei-
terung des Finite-Elemente-Programm Systems FEMAS 2000 dargestellt.

e In Kapitel 7 findet die Validierung der neu eingebundenen temperaturabhédngigen
Stoftkennwerte und der neu definierten Last-Zeit-Funktionen fiir die Einwirkung ei-
nes Brandes an signifikanten Beispielen aus der Literatur statt. Neben Temperatur-
feldberechnungen werden zusétzlich strukturmechanische Berechnungen unter Nor-
maltemperaturen untersucht und validiert. Abschlieffend werden gekoppelte thermo-
strukturmechanische Beispiele vorgestellt.

e Kapitel 8 schliefst die Arbeit mit einer Zusammenfassung der wesentlichen Aspekte
und Ergebnisse der vorliegenden Arbeit ab. Es wird ein Ausblick auf offene Fra-
gen und dem sich daraus ergebenden weiteren Forschungs- und Entwicklungsbedarf
gegeben.
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Kapitel 2

Allgemeine und theoretische
Grundlagen

In diesem Kapitel werden zundchst die gesetzlichen Grundlagen und Rechtsvorschriften
des baulichen Brandschutzes in Deutschland dargestellt. Aus diesen Vorschriften werden
Anforderungen an die tragenden Bauteile beziiglich des Feuerwiderstandes definiert. Um
diese Anforderungen zu gewdhrleisten, werden Bemessungsmethoden aufbauend auf den
Brandschutzteilen des Furocodes kurz vorgestellt. Nach der normativen Einordnung wird
das zugrundeliegende Sicherheitskonzept zur Bemessung von Bauteilen nach FEurocode
erortert. Weiterhin werden die thermischen Einwirkungen infolge eines Brandereignisses
und deren Modellierungsmaglichkeiten aufgezeigt.

2.1 Rechtliche Grundlagen zum Brandschutz

Mit der Verabschiedung der Bauproduktenrichtlinie (BPR) 89/106/EWG durch die Eu-
ropaische Gemeinschaft wurde u.a. der Grundstein fiir einheitliche harmonisierende bau-
technische Regelungen gelegt. Artikel 3 der BPR definiert die wesentlichen Anforderungen
hinsichtlich folgender Schwerpunkte:

Mechanische Festigkeit und Standsicherheit

Brandschutz

Hygiene, Gesundheit und Umweltschutz

Nutzungssicherheit

Schallschutz

e Energieeinsparung und Wérmeschutz
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Zu jeder der aufgefithrten Anforderung wurde jeweils ein Grundlagendokument veroffent-
licht, welches die mafkgebenden Kriterien zur Erfillung jener Anforderung bereitstellt.
Im Speziellen wurde fiir den Brandschutz das Grundlagendokument 2 (GD2) verdffent-
licht. Die Umsetzung in Nationales Recht erfolgte in Deutschland Anfang der 90er Jahre
mit dem Bauproduktengesetz (BauPG). Die darin verankerten nationalen Regelungen
sind mittlerweile durch die Musterbauordnung (MBO) verdffentlicht und an die Lén-
der zur Aufnahme in die jeweiligen Landesbauordnungen weitergeleitet. Auf Grundlage
der BPR und dem GD2 sind verschiedene technische Regelungen erarbeitet worden. Im
europdischen Komitee fiir Normung (CEN) wurden Mandate erteilt, um harmonisierte
europdische Normen fiir Priifung, Bewertung und Klassifizierung von Bauprodukten zu
entwickeln, welche als Vornormen (DIN V ENV) zusammen mit dem jeweils zugehorigen
Nationalen Anwendungsdokument (NAD) in Deutschland bauaufsichtlich eingefiihrt sind.
Zwischenzeitlich sind diese Vornormen iiberarbeitet und liegen auf européischer Ebene
als EN-Normen vor. In Deutschland sind die endgiiltigen Normen als DIN EN-Norm mit
zugehorigem Nationalen Anhang veroffentlicht und warten auf ihre bauaufsichtliche Ein-
fiihrung, die am 01.07.2012 erfolgen soll. Die Grundanforderung des Brandschutzes §14
MBO lautet:

,Bauliche Anlagen sind so anzuordnen, zu errichten, zu dndern und instand zu
halten, dass der Entstehung eines Brandes und der Ausbreitung von Feuer und
Rauch (Brandausbreitung) vorgebeugt wird und bei einem Brand die Rettung
von Menschen und Tieren sowie wirksame Loscharbeiten maoglich sind “.

Dies wird in Deutschland bei Standardbauten (z.B. Wohngeb#ude bis 1600 m?) durch ma-
terielle Anforderungen der jeweiligen Landesbauordnungen, den eingefiihrten technischen
Baubestimmungen und den Verwaltungsvorschriften mit bauaufsichtlichen Richtlinien er-
fiillt. Gesonderte Verordnungen existieren fiir Sonderbauten wie z.B. fiir Hochhauser und
Industriebauten in Form landerspezifischer Baubestimmungen.

Fiir die Tragfdhigkeit eines Bauwerks miissen im Brandfall folgende aufserordentliche An-
forderungen geméaf GD2 erfiillt sein:

e Erhalten der Tragfahigkeit fiir einen bestimmten Zeitraum

Begrenzen der Entstehung und Ausbreitung von Feuer und Rauch

Begrenzen der Ausbreitung von Feuer auf benachbarte Bauwerke

Sicherstellen der Evakuierung von Bewohnern

Sicherheit der Rettungsmannschaften

Den Schwerpunkt der Untersuchungen in dieser Arbeit bildet vor allem Punkt 1 der
o.g. fiinf Brandschutzziele, die Erhaltung der Tragfahigkeit bzw. Standsicherheit fiir einen
vordefinierten Zeitraum. Um diese Bedingungen zu erfiillen, muss der Tragwerksplaner bei
den konstruktiven Nachweisen des Brandschutzes alle lastabtragenden Bauteile wie z.B.
Wiinde, Decken, Déacher, Stiitzen, Zugglieder und Balken betrachten. Als Vorgabe werden
im GD2 Leistungskriterien bzw. in der DIN EN 13501-1 (2007) Klassifizierungskriterien
an tragende und nichttragende Bauteile definiert. Tabelle 2.1 enthélt einen Auszug tiber
diese Kriterien und ihre Bezeichnungen.
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Kurzzeichen | Herleitung Kriterium
R Résistance Tragfiahigkeit
E Etanchéité Raumabschluss
I Insulation Wairmedammung unter Brandeinwirkung
W Radiation Strahlungsdurchtritt
M Mechanical action | Mechanische Einwirkung auf Wénde

Tabelle 2.1: Beispiele fiir Klassifizierungs- bzw. Leistungskriterien

Aus diesen Leistungskriterien sind fiir die Beschreibung der Feuerwiderstandsdauer die
folgenden 3 Hauptkriterien mafigebend und wurden dementsprechend auch in der Nor-
mung detaillierter definiert.

Die Tragfahigkeit R im Bereich des Brandschutzes ist definiert als die Fahigkeit eines
Bauteils oder Tragsystems bei vorhandenen mechanischen Einwirkungen einer eintreten-
den Brandbeanspruchung fiir eine festgelegte Zeitdauer ohne Verlust der Standsicherheit
zu widerstehen.

Der Raumabschluss E beschreibt die Fahigkeit eines raumabschlieffenden Bauteils, einer
einseitigen Brandbeanspruchung ohne Ubertragung signifikanter Mengen Flammen oder
Gase zu widerstehen, sodass keine Brandentstehung bzw. Ausbreitung auf der dem Feuer
abgewandten Seite eintreten kann.

Die Warmedammung I impliziert analog zum Raumabschluss E die Fahigkeit eines
Bauteils, einer einseitigen Brandbeanspruchung zu widerstehen, ohne dass eine signifikante
Wirmeiibertragung die Auslosung eines Brandes auf der dem Feuer abgewandten Seite
des Bauteils stattfinden kann.

Die Festlegung des Feuerwiderstandes eines Bauproduktes erfolgt durch Angabe der
Hauptkriterien wie Tragfahigkeit (R), Raumabschluss (E) und Warmeddmmung (I) sowie
Angabe der gewiinschten Dauer des Feuerwiderstandes bei einer ETK-Beanspruchung in
Minuten. Beispiele fiir die Zuordnung von Feuerwiderstandsklassen von Bauteilen sind in
Tabelle 2.2 angegeben.

Baufsichtliche ohne mit Nichtragende
Anforderung Raumabschluss | Raumabschluss Innenwénde
feuerhemmend R 30 REI 30 EI 30
hochfeuerhemmend R 60 REI 60 EI 60
feuerbestéandig R 90 REI 90 EI 90
Feuerwiderstand 120 Min R 120 REI 120 -
Brandwand R - REI 90-M EI 90-M

Tabelle 2.2: Feuerwiderstandsklassen von Bauteilen nach DIN EN 13501-2 (2008) hin-
sichtlich der bauaufsichtlichen Anforderungen
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Neben den Bauteilklassifizierungen geméf DIN EN 13501-2 (2008) sind auch Baustoffe
durch das GD2 und die DIN EN 13501-1 (2007) infolge ihres Brandverhaltens klassifiziert.

Euroklasse Brandverhalten Bauaufsichtliche Anforderung

Al kein Beitrag z. Brand nicht brennbar

A2 kein Beitrag z. Brand nicht brennbar

B sehr begrenzter Beitrag z. Brand schwer entflammbar
C begrenzter Beitrag z. Brand schwer entflammbar
D hinnehmbarer Beitrag z. Brand normal entflammbar
E hinnehmbares Brandverhalten normal entflammbar
F keine Leistung festgestellt leicht entflammbar

Tabelle 2.3: Baustoffklassifizierung hinsichtlich ihres Brandverhaltens geméf DIN EN
13501-1 (2007) und ihrer Zuordnung hinsichtlich der bauaufsichtlichen Be-
nennung

Nach Darstellung rechtlicher Grundlagen und Anforderungen des baulichen Brandschutzes
wird im folgenden Abschnitt ndher auf die normative Behandlung der Gewahrleistung der
Sicherheit eines Tragwerks im Brandfall eingegangen.

2.2 Sicherheitskonzept

2.2.1 Zuverlassigkeitsnachweis im Bauwesen

Zur Vermeidung des Versagens einzelner Bauteile bzw. eines gesamten Tragsystems wah-
rend und nach einem Brandereignis ist eine brandschutztechnische Bemessung unverzicht-
bar. Sie soll gewédhrleisten, dass die durch ein Brandereignis verursachten, gleichzeitig
auftretenden thermischen und mechanischen Einwirkungen von den tragenden Bauteilen
aufgenommen werden konnen. Mit absoluter Sicherheit kann ein Versagen allerdings nicht
ausgeschlossen werden, da eine zufallige Streuung der Einflussgrofen und Ungenauigkeiten
der entwickelten Grenzzustandsmodelle vorhanden sind. Um das verbleibende Restrisiko
soweit wie moglich zu minimieren, wird die Bemessung von Bauwerken auf Grundlage von
Sicherheitskonzepten durchgefiihrt, um eine gréfstmogliche Anzahl von Einflussgréfsen zu
erfassen.

Die Sicherheit bzw. die Zuverlassigkeit eines Tragwerks kann mit Hilfe der Zuverlassig-
keitstheorie bewertet werden, wobei definiert wird, dass die Zuverlissigkeit eine Trag-
werkseigenschaft ist, die die Erfiillung einer festgelegten Funktion unter vorgegebenen
Bedingungen wiahrend einer bestimmten Zeitdauer mit vorgegebener Wahrscheinlichkeit



2.2 Sicherheitskonzept 9

gewahrleistet. Die Zuverlassigkeit wird in der Literatur oft als Komplement zur Versagens-
wahrscheinlichkeit P; bezeichnet und als Uberlebenswahrscheinlichkeit 1 — P; eingefiihrt
[Schneider 1996] [Six 2001]. Die Zuverléssigkeit ist somit mathematisch beschreibbar und
wird im Folgenden néher erlautert.

Allgemein erfolgt die Differenzierung zwischen den Beanspruchungen E und den Wider-
stinden R. Mit Einfiihrung dieser Variablen als Zufallsvariablen wird das Zuverldssig-
keitsproblem

Z=g(RE)=R—E (2.1)

formuliert, wobei Z den Sicherheitsabstand zwischen E und R und ¢(R, E) die Grenzzu-
standsgerade beschreibt. Als sicher gilt ein Tragwerk, wenn die Beanspruchung E kleiner
bzw. gleich groft des Widerstandes R ist, woraus sich die Sicherheitsmarge 7 durch die
Gleichung (2.1) fiir den sicheren Zustand formulieren 14t mit

Z=R-E>0 bzw. E<R. (2.2)

Zur Veranschaulichung der Grenzzustandsbedingung geméfs der Gleichungen (2.1) und
(2.2) sind in Bild 2.1 (links) schematisch Beanspruchbarkeiten R und Beanspruchungen
E fiir eine Anzahl i als Grenzzustandsbetrachtungen aufgetragen. Die Auswertung geméaf
Gleichung (2.2) ist im Bild 2.1 (rechts) dargestellt. Aus den realen Fillen der Anzahl i
ergeben sich vereinfacht statistisch die angegebenen Verteilungsdichten fr, fg und f, die
die unabhéngigen Zufallsvariablen E, R und Z abbilden.

ZA

Falle i
>

Bild 2.1: Schematische statistische Verteilungen der Beanspruchbarkeiten R und der Be-
anspruchungen E (links), Grenzzustandsfunktion f,(rechts)

Die o.g. Verteilungsdichten werden normalverteilt angenommen. Um die Zuverlassigkeit
eines Tragwerks rechnerisch zu gewéahrleisten, ist nach Bild 2.1 die Verteilungsfunktion f,
des Sicherheitsabstandes 7 von Interesse, die durch Faltung der Zufallsvariablen E und
R gebildet wird und Z somit ebenfalls als unabhéngige Zufallsvariable einfiihrt. Es ergibt
sich fiir ihre Verteilung Fz(z)

Fy(z) = 70/2 fe(e) - fr(r)drde = +/me(€) - Fr(z +e)de (2.3)

mit der Haufigkeitsverteilung Fr(r)

Fr(r)=Fr(z+e) = / fr(z+e)dr und r=z+e, (2.4)

—0o0
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wobei r,e und z die Realisierungen der Zufallsvariablen représentieren. Durch Losung des
Spezialfalls z—0 erhalt man die theoretische Versagenswahrscheinlichkeit Py zu

Py = 7076}55(6) - fr(r)drde= +/wa(6) - Fr(e) de. (2.5)

Bild 2.2 veranschaulicht diesen Sachverhalt, woraus ersichtlich ist, dass die Versagens-
wahrscheinlichkeit Py dem Volumen der gemeinsamen Verteilungsdichte frg(r,e) im Ver-
sagensbereich R — E < 0 entspricht.

Bild 2.2: Darstellung der Randverteilungsdichten fg(r) und fg(e) und der daraus resul-
tierenden gemeinsamen Verteilungsdichte frg

In der Literatur wird oft vom R-E-Modell gesprochen, mit Hilfe dessen ein weiteres Sicher-
heitsmafs im konstruktiven Ingenieurbau abgeleitet werden kann. Der Sicherheitsindex [
ist direkt mit der Versagenswahrscheinlichkeit P; verkniipft und wird mit

B=-0"(P)=2"(1-Fy) (2.6)

formuliert, wobei ® die Standardnormalverteilung und ®~! deren Inverse darstellt. Zur
Angabe des Sicherheits- oder Zuverlassigkeitsindexes 3 stehen eine Vielzahl von Losungs-
verfahren zur Verfiigung. Die Beziehung zwischen dem Sicherheitsindex § und der Versa-
genswahrscheinlichkeit Py ist in Tabelle 2.4 angegeben.

Tabelle 2.4: Beziehung zwischen dem Sicherheitsindex § und der operativen Versagens-
wahrscheinlichkeit Py DIN EN 1990 (2010)
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In dieser Arbeit soll beispielhaft ein Ndherungsverfahren vorgestellt werden, das auf der
Zuverlassigkeitstheorie I. Ordnung basiert. Weitere Verfahren sind u.a. in Spaethe (1992)
und Klingmiiller & Bourgund (1992) zu finden.

Nach der Zuverlassigkeitstheorie I. Ordnung (First Order Reliability Method FORM)
miissen zunéchst alle Zufallsgréften X; in standardisierte normalverteilte Zufallsgréfen Y;
transformiert werden. Es ergeben sich die transformierten Zufallsgrofien fiir die Beanspru-
chung E und Beanspruchbarkeit R zu

-~ R- - E_

R = LT MR und F = ﬂ

OR OF

(2.7)

Durch Einsetzen von (2.7) in (2.2) wird die Grenzzustandsfunktion im Standardnormal-
raum umgeschrieben und es ergibt sich:

Z=g(RE)=R-op—E-0g5+mp—mg=0. (2.8)

Eine Transformation in die Hesse’sche Normalform fiithrt zu

~ mr — Mg

OR ~ (o
7 =— R+ - —==0. 2.9
N \Vo%+ 0% 0%+ 0%, (29)

Substituiert man in (2.9) den Sicherheitsindex

mgr — Mg mgz

8= m =, (2.10)
und die Wichtungsfaktoren
R = o =cosVp und ap = _9B cosV g, (2.11)
0% + 02 ot + 0%,
so ergibt sich fiir Z im Standardnormalraum die kompakte Schreibweise
Z=ag-E—ap-R—p3=0, (2.12)

wobei 5 den kiirzesten Abstand der Grenzzustandsgeraden zum Ursprung des Standard-
normalraumes représentiert.

Die Sensitivitiats- bzw. Wichtungsfaktoren «; stellen den Richtungscosinus der Normalen
auf die Grenzzustandsgerade dar. Bedingt durch die vorhandene Rotationssymmetrie der
Verteilungsdichte im Standardnormalraum wird das zweidimensionale Problem in ein ein-
dimensionales reduziert. Das Koordinatensystem wird dabei um den Winkel ¥ gedreht,
sodass das neue Koordinatensystem parallel bzw. senkrecht zur Grenzzustandsgeraden
entsteht. Diese Zusammenhange sind im Bild 2.3 dargestellt und es ist zu erkennen, dass
bei Realisierungen grofler 3 ein Versagen eintreten kann. Des Weiteren ist hier die enge
Verkniipfung geméft Gleichung (2.6) zwischen dem Sicherheitsindex § und der Versagens-
wahrscheinlichkeit Py zu erkennen.

In Bild 2.3 ist der Bemessungspunkt P markiert, der sich als Lotfufspunkt auf der Grenz-
zustandsgeraden bildet und die Eigenschaft besitzt, der Versagenspunkt mit der grofsten
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Verteilungsdichte f,(z)

Uberlebensbereich |
Z>0

L

R/c, 4

Randverteilungs-
dichte fx(r)

Ry/ox

Verbunddichte
fre(r,e)
Versagensbereich
Z<0

E/ce
Ey/Oe

Randverteilungs-
dichte f.(e)

Bild 2.3: Wahrscheinlichkeitsdichte der Beanspruchung E und der Beanspruchbarkeit R
im standardisierten Raum mit Grenzzustandsgerade sowie Zuverlassigkeitsindex
B [Braml, Fischer, Keuser & Schnell 2009]

Wahrscheinlichkeitsdichte zu sein. Die Bereiche des Versagens Z < 0 und der Sicher-
heit Z > 0 werden durch den Sonderfall Z = R — E = 0 und der sich ergebenden
Grenzzustandsfunktion g(R,E) = 0 getrennt. Diese Funktion ist hier linear angenommen,
nichtlineare Grenzzustandsfunktionen sind jedoch ebenfalls denkbar.

Eine erstmalige Festlegung eines erforderlichen Sicherheitsniveaus baulicher Anlagen ist
in der GruSiBau aus dem Jahre 1981 zu finden, wobei der Sicherheitsindex 3 der jeweili-
gen Sicherheitsklasse und einem Bezugszeitraum von 1 Jahr angegeben wurde. Erweitert
wurden diese grundlegenden Einstufungen im Jahre 1995 durch die neue bauartunabhén-
gige Formulierung des Eurocode 1, in dem der Sicherheitsindex 5 in Abhéngigkeit des
Grenzzustandes fiir eine Nutzungsdauer (im Allgemeinen von 50 Jahren) und fiir 1 Jahr
angegeben wurde. In Tabelle 2.5 sind Sicherheitsniveaus der GruSiBau und des Eurocode
1 zusammenfassend dargestellt.

Es ist anzumerken, dass diese Zielwerte fiir die meisten aller auftretenden Félle geeignet
sind, eine Abstufung um AfS zwischen 0.5 - 1.0 kann gegebenenfalls sinnvoll sein.
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Grundlagendokument GruSiBau DIN 1055 bzw. EN 1990
Sicherheitsklasse (Sk) Skl Sk2 Sk3 Sk2 Sk2
Bezugszeitraum 1 Jahr | 1 Jahr | 1 Jahr | 1 Jahr 50 Jahre
Grenzzustand GZT 4.2 4.7 5.2 4.7 3.8
Grenzzustand GZG 2.5 3.0 3.5 3.0 1.5

Tabelle 2.5: Angestrebter Sicherheitsindex 3

Basierend auf den zuverlassigkeitsorientierten Grundsdtzen und aus den Erfahrungen
deterministischer Sicherheitskonzepte wurde das semiprobabilistische Sicherheitskonzept
konzipiert, welches in den aktuellen Normen DIN 1055-100 (2001) und DIN EN 1990

(2010) implementiert ist.

2.2.2 Semiprobabilistisches Sicherheitskonzept

Im vorherigen Abschnitt 2.2.1 wurde ein Verfahren erldutert, mit dem eine Berechnung
der Versagenswahrscheinlichkeit P, respektive des Sicherheitsindexes 3, von Tragwer-
ken oder deren Einzelteilen moglich ist. Aufgrund des grofen Einflusses des verwendeten
stochastischen Modells sind die Ergebnisse nur operativ.

Das in diesem Abschnitt beschriebene semiprobabilistische Sicherheitskonzept, welches
der Entwurfsphilosophie der FEurocodes entspricht, fordert, dass die Bemessungswerte
sich aus einem charakteristischen Wert und einem Teilsicherheitsbeiwert zusammenset-
zen sollen, wobei der charakteristische Wert bei Lasten in der Regel der 95%-Quantile
und bei Werkstoffeigenschaften der 5%- Quantile unterliegt. Die Teilsicherheitsbeiwerte
auf der Einwirkungsseite vz und auf der Widerstandsseite 7, bewirken einen zuséatzli-
chen Sicherheitsabstand. Bild 2.4 zeigt das normenkonforme Grenzzustandskonzept bei
Normaltemperaturen.

Die charakteristische Beanspruchung E;. wird als 95%-Quantile

Ex=mp+kgog =mg (1 + kgrg) (2.13)
und der charakteristische Wert fiir die Beanspruchbarkeit Ry, als 5%-Quantile

Ry = mpr — krog = mg (1 — kgvg) (2.14)

bestimmt, wobei v und vi Variationskoeffizienten und kg und kg Fraktilenfaktoren sind,
die im Anhang A.5 néher erlautert sind. Zwischen Beanspruchung Ej und Beanspruchbar-
keit Ry, ergibt sich eine globale Sicherheitszone als Abstand zwischen den Fraktilwerten
geméfs Gleichungen (2.13) und (2.14) zu

Rk mpg (1 — kRI/R) (1 — k’RI/R)
bl = 2 — = vy 2.15
/Ygl bal Ek; meg (1—|—]€EI/E) V0(1+kEVE) ( )
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A Dichtefunktion . )
f(E),f,(R) Sicherheitsabstand
Ye Tm
95% 5%
’ ’ fo(R)
imE k A Me » E.R
E, = E(Fy) R, = R(Xys)
E, = E(v; Fgs) Ry = R(Xos/ 1)

Bild 2.4: Normenkonformes Grenzzustandskonzept bei Normaltemperaturen

Die Variable vy ist dabei der zentrale Sicherheitsfaktor. Unter Beriicksichtigung des unte-
ren Grenzwertes der Sicherheit kann der zentrale Sicherheitsfaktor 1y angegeben werden
als:

(2.16)

Setzt man (2.16) in (2.15) ein, ergibt sich das Verhéltnis der Bemessungswerte E und R,
wobei die Bemessungswerte als Fraktilwert und Sicherheitsfaktor ausgedriickt werden. Es
ergibt sich:

1—|—ﬁOdEVE 1—]€RVR

= - YR. 2.17
1+ kgrp 1 — Banvgs YE " VR ( )

Vglobal =

Ersetzt man den linken Faktor der Gleichung (2.17) mit g fiir die Einwirkungsseite und
den rechten Faktor mit 1/yg fiir die Widerstandsseite, kann die deterministische Nach-
weisgleichung des semiprobabilistischen Teilsicherheitskonzeptes der Eurocodes formuliert
werden zu:

R
Ve By < =2 (2.18)
TR

Durch die Aufteilung eines globalen Sicherheitsfaktors in Teilsicherheitsfaktoren getrennt
fiir Einwirkungs- und Widerstandsseite, konnen die unterschiedlichen Einfliisse der Ei-
genschaften der Lasten bzw. Werkstoffe besser und differenzierter erfasst werden. Mit
Beachtung der Teilsicherheitsbeiwerte mit Variationskoeffizienten werden die positiven
Eigenschaften, wie. z.B. geringe Streuungen bei Materialfestigkeiten und die Art der Ein-
wirkung, aufgespalten in stdndige und verénderliche Einwirkungen, geméf ihrer Wichtung
und ihres Auftretens in der Tragwerkssicherheit berticksichtigt.

Im Folgenden werden detailliert Angaben zur Festlegung von Teilsicherheitsfaktoren fiir
Beton und Betonstahl gegeben.



2.2 Sicherheitskonzept 15

Teilsicherheitsbeiwerte - Allgemeines: Handelt es sich um normalverteilte Bezugs-
variablen, konnen Teilsicherheitsfaktoren und deren Partialfaktoren der Widerstandsseite
nach Bierbrauer (2005) und Bierbrauer (2008) mit

Ts, = me-(1—k-v,)  1—k-u,

Tq _mx'(l_aR'B'V1>_1_05R'B'Vz

= (2.19)
formuliert werden. Ist die Bezugsvariable logarithmisch normalverteilt, ergibt sich ent-
sprechend:

~ = elorBr—kv), (2.20)

Dabei wird fiir den Grenzzustand der Tragfahigkeit bei einer Einstufung in die Sicher-
heitsklasse 2 ein Sicherheitsfaktor § = 3.8 angesetzt. Fiir den Wichtungsfaktor wird ver-
einfachend der linearisierte Wert ag = 0.8 beriicksichtigt, wie es im Eurocode bzw. der
DIN 1055-100 (2001) vorgeschlagen wird. Der Fraktilenfaktor k ergibt sich aufgrund der
zu berticksichtigenden 5%-Quantile zu k = 1.645 (siche Tabelle A.1)

Teilsicherheitsbeiwert ~. fiir Beton bei Normaltemperatur: Nach Konig, Souk-
hov & Jungwirth (1998) wird der Teilsicherheitsbeiwert fiir Beton 4. in 2 Anteile auf-
gespalten. Beriicksichtigt man mit dem Partialfaktor vy = 1.15 eine evtl. vorhandene
geringere Bauwerksfestigkeit fp, bezogen auf den charakteristischen Wert der Betonfe-
stigkeit f. und mit vy, = 1.30 eine Abweichung der tatséchlichen Materialfestigkeit zur
charakteristischen Festigkeit f.. sowie Modellunsicherheiten und Streuungen der geome-
trischen Abmessungen, kann der Teilsicherheitsfaktor fiir Beton angegeben werden mit

Ye =7f Y = 1.15-1.30 = 1.50. (2.21)

Néhere Informationen beziiglich der Bestimmung der Partialfaktoren sind in Konig, Souk-
hov & Jungwirth (1998) und Bierbrauer (2008) zu finden. Auf weitere materialspezifische
Abminderungsfaktoren, die z.B. das Langzeitverhalten von Beton beriicksichtigen, wird
hier an dieser Stelle nicht weiter eingegangen.

Teilsicherheitsbeiwert v, fiir Betonstahl bei Normaltemperatur: Die Aufspal-
tung des Teilsicherheitsbeiwertes 75 kann in Anlehnung an Gleichung (2.21) durch folgende
Separierung durchgefiihrt werden:

Yo =Yf Ya-Ya=1.09-1.03-1.03 = 1.15 (2.22)

Dabei berticksichtigen 7 die vorhandenen Abweichungen der Festigkeitswerte zur charak-
teristischen Festigkeit, 74 die Unsicherheiten der statischen Hohe d und ~, die Abweichun-
gen der geometrischen Dimensionen der Bewehrung. Legt man die Variationskoeffizienten
nach Bierbrauer (2005), JCSS (2000) und Pottharst (1977) mit

vy =0.06; 1v4=0.02; v,=0.02 (2.23)

zugrunde, konnen die Partialfaktoren in Gleichung (2.22) unter Verwendung von (2.20)
bestimmt werden.
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Teilsicherheitsbeiwerte ~. fiir Beton und +,y fiir Betonstahl im Brand-
fall: Der Bemessungswert der thermischen und mechanischen Baustoffkennwerte Xy f;
berechnet sich im Brandfall mit Hilfe des charakteristischen Baustoftkennwertes Xj,
dem Teilsichheitsbeiwert v, r; und dem temperaturabhéngigen Reduktionsfaktor fiir die
Festigkeits- bzw. Verformungseigenschaften. Die baustoffabhéngige Reduktion der Mate-
rialeigenschaften von Beton und Betonstahl wird in Abschnitt 4 detailiert beschrieben.
Die allgemeine Bestimmungsgleichung fiir die Widerstandsseite lautet:

k(0) - Xy

(2.24)
Y, fi

Xpia =
Normeniibergreifend ist fiir alle Baustoffe festgelegt, dass der Teilsicherheitsbeiwert
Y, pi = 1.0 gesetzt wird. So wird der Tatsache Rechnung getragen, dass ein Brand eine
auflergewohnliche Bemessungssituation darstellt und eine geringe Wahrscheinlichkeit vor-
herrscht, dass alle fiir die Tragfidhigkeit ungilinstig wirkenden Einwirkungen zusammen
wirken. Damit ergibt sich fiir die materialabhéngigen Teilsicherheitsfaktoren fiir Beton
und Betonstahl:

YMfi = Yefi = Vs,pi = L.0. (2.25)

So wird vermieden, dass fiir diverse Bauweisen und Nachweisverfahren unterschiedliche
Annahmen fiir die Teilsicherheitsbeiwerte im Brandfall getroffen werden, was die Nach-
weisfithrung vereinfacht.

Zu den mechanischen Figenschaften kommen im Brandfall die thermischen Eigenschaften
hinzu. Bei den thermischen Eigenschaften ist formal zu unterscheiden, ob eine Zunahme
der Eigenschaft die Sicherheit des Bauteils erh6ht oder erniedrigt. Bei einer Erhohung der
Tragwerkssicherheit ergibt sich der Materialwert Xy, 4 zu

X (0
Xfia = A ), (2.26)
VM, fi
dagegen bei einer Reduzierung der Tragwerkssicherheit zu
Xyia = Xe(0) - Vaa,pi- (2.27)

Die erforderliche Zuverléssigkeit bei einer Brandschutzbemessung kann also aufgrund der
Tatsache, dass die Teilsicherheitsfaktoren 7 = 1.0 zu setzen sind, nur durch eine
konservativ angesetzte Brandeinwirkung, z.B. der ETK, gesichert werden.

2.3 Bemessungsgrundlagen gemalt Eurocode

Die Bemessung von Bauwerken hat sich in den letzten Jahren nicht nur in Deutschland
sondern in ganz Kuropa mafigeblich verdandert. Die Bemessungsgrundlagen wurden im
kalten Zustand vom bisherigen deterministischen Sicherheitskonzept auf das semiproba-
bilistische umgestellt. Aufgrund dieser Umstellung mussten auch die Vorschriften zum
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Nachweis im Brandfall iiberarbeitet werden. Der Standsicherheitsnachweis der einzelnen
Bauteile erfolgt iiber die Klassifizierung der Bauteile in eine Feuerwiderstandsklasse und
die anschliefende Bemessung mit mechanischen und thermischen Beanspruchungen.

Durch Einfithrung der neuen Normengeneration im Bauwesen ergibt sich die Forderung
zur Dimensionierung und Bemessung von Tragwerken geméfs dem semiprobabilistischen
Sicherheitskonzept nach DIN 1055-100 (2001) bzw. DIN EN 1990 (2010) mittels Zuverlés-
sigkeitsnachweisen. Diese Vorgehensweisen sind sowohl im Normaltemperaturbereich als
auch im Hochtemperaturbereich anzuwenden. Das auf Grundlage von Grenzzustdnden
der Tragfihigkeit basierende Bemessungskonzept geht aus einem Vergleich der Bemes-
sungswerte der Einwirkungen E und der Beanspruchbarkeiten R hervor. Es gilt fiir den
Nachweis bei Normal- bzw. Hochtemperatur unter Berticksichtigung von (2.18)

Ed S Rd bzw. Efl'7d7t S Rfi,dﬂf' (228)

Bei der Nachweisfiihrung unter Beriicksichtigung eines Brandes erfolgt eine zusétzliche
Differenzierung beziiglich der Einwirkungen in mechanische und thermische Anteile. Die
normative Beriicksichtigung mechanischer Einwirkungen erfolgt in Abschnitt 2.3.1. Daran
anschlieffend wird in den Abschnitten 2.3.2 bis 2.3.4 die Bertiicksichtigung zeitabhéngiger
thermischer Anteile durch definierte Brandgas-Temperaturzeitkurven vorgestellt.

2.3.1 Mechanische Einwirkungen im Brandfall

Die mechanischen Einwirkungen sind normativ geregelt und konnen national der Normen-
reihe DIN 1055 bzw. europaisch der Normenreihe DIN EN 1991 unter Beriicksichtigung
der nationalen Anhédnge entnommen werden. Aus den vorhandenen mechanischen Ein-
wirkungen wird der Bemessungswert der Einwirkung FE; bei Normaltemperatur fiir die
standige und voriibergehende Bemessungssituation wie folgt gebildet:

E;=FE {Z Ve Grj @ Ypa- P ® g1 Qi1 @ ZVQ,z‘ “o; - Qk,i} : (2.29)

j>1 i>1

Gemaéfs DIN EN 1991-1-2/NA (2010) wird der Nachweis im Brandfall der aukergewhnli-
chen Bemessungssituation zugeordnet, und es folgt fiir den Bemessungswert der Einwir-
kung Ey; ¢+ im Brandfall

Efigqr=FE {’YGA G ®vpa- P ®Aq(t) P11 - Qra @ Z o - Qk,i} . (2.30)
i>1

Bei Nichtberiicksichtigung von indirekten Einwirkungen im Brandfall (A4(t) = 0), z.B.
Zwang durch thermische Dehnungen, konnen die Beanspruchungen im Brandfall Ey f;
zum Zeitpunkt t = 0 direkt aus den Bemessungswerten der Einwirkungen bei Normal-
temperatur Ey; bestimmt werden. Dabei wird dann eine konstante Annahme der Bean-
spruchung iiber die Zeit t unterstellt. Mit Hilfe eines Reduktionsfaktors 7y; ergeben sich
die Einwirkungen im Brandfall und es gilt in kompakter Schreibweise:

Eriar = nyi - Ea. (2.31)
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Der Reduktionsfaktor 7y; in (2.31) kann mit der nachfolgenden Gleichung unter Bertick-
sichtigung der stdndigen Einwirkungen Gy und der vorherrschenden verdnderlichen Ein-
wirkung @)1 bestimmt werden, wobei der Zahler die Einwirkungen im Brandfall und der
Nenner die Einwirkungen bei Normaltemperatur reprasentieren:

Nfi .
T e G+ Y91 - Q1

Bild 2.5 zeigt eine Auswertung der Gleichung (2.32) bei unterschiedlichen Verhéltnissen
von standigen und verdnderlichen Lasten, wobei yga4 = 1.0,7¢ = 1.35 und 7o = 1.5
zugrundegelegt werden.

0.8 ! ! ! ! !

0.7

0.6

0.5

0.4

Reduktionsfaktor ny

0.3

0.2 | | | | |
0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0

Lastverhaltnis Q, , / G,

Bild 2.5: Reduktionsfaktor 7y als Funktion des Lastverhéltnisses Q. 1/Gk

Der Reduktionsfaktor darf baustoffabhéngig auch vereinfachend und konservativ mit ei-
nem Wert zwischen 0.6 und 0.7 angenommen werden. Dieser ist in den jeweils giiltigen
Eurocodes festgesetzt. Im Entwurfsstadium eines Bauwerks sind diese Annahmen sinnvoll
zu verwenden, vor allem dann, wenn noch nicht alle relevanten Lastdaten feststehen.

2.3.2 Thermische Einwirkungen im Brandfall

Der Brandverlauf in Rdumen kann allgemein in drei grofse Phasen eingeteilt werden, die
pre-flash-over Phase, die flash-over Phase und die post-flash-over Phase. Eine detailliertere
Unterteilung ist die fiinf-phasige Aufteilung des Brandverlaufs, welche durch Auftragen
der Temperaturentwicklung 6 gegeniiber der Zeit t erfolgt. Bild 2.6 zeigt dementsprechend
den Brandausbreitungsverlauf in Rdumen [Lébbert, Pohl & Thomas 2004].

In Phase I findet die Ziindung von leicht entlammbaren Materialien durch eine niederener-
getische Ziindquelle statt, wobei eine exotherme Reaktion erzeugt wird. Am Brandherd
kommt es durch die Ziindquelle zur Pyrolyse und Ziindung des Brennstoffs. Die Pyrolyse
beschreibt dabei die irreversible chemische Zersetzung von Material, welche hauptséchlich
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Temperatur 6

1
1
1
1
Bk
1
]

Phase | Phase I Phaselll | Phase IV Phase V Zeitt
Zindung Schwelen flash-over ! Vollbrand [abklingender Brand

Bild 2.6: Darstellung der fiinf-phasigen Aufteilung des Brandverlaufs in Rdumen

aus einer Temperaturerhohung hervorgeht. Durch die Warmemechanismen Warmeleitung,
Konvektion und Strahlung der Flamme wird weiterer Brennstoff aus der Umgebung in den
Verbrennungsprozess einbezogen. Je nach Art, Abmessungen und Oberflachenbeschaffen-
heit von normalentziindbaren Stoffen nahe der Ziindquelle kénnen diese bei einem weiteren
leichten Temperaturanstieg ebenfalls ziinden.

Das ist der Ubergang zur Phase II, wo es zum Schwelen oder Glimmen kommen kann.
Die Schwelbrandphase kann wenige Minuten oder auch mehrere Stunden dauern, bevor
es zu einem voll entwickelten Brand kommt oder dieser erlischt. In dieser Zeitphase héngt
es von der Art der Verbrennung des Brennstoffes, der Interaktion mit der Umgebung
und dem Sauerstoffangebot ab, wie sich ein Brand entwickelt. Bei dem Verbrennungs-
prozess entstehen in der Flamme heifse Verbrennungsprodukte, die mit erwérmten Gasen
infolge des Auftriebs aus dem Flammenbereich in den oberen Raumbereich transportiert
werden. Das dabei entstehende Gemisch aus Oxiden, inerten Anteilen und Aerosolen ist
toxisch und wird geméf EN ISO 13943 (2000) als Rauch bezeichnet. Im Raum entsteht
somit eine Temperatur- und Rauchschichtung, welche meist stark vereinfacht durch zwei
hypothetische Zonen (2-Zonen Modell) beschrieben wird. Die aufgestiegenen Rauchgase
bilden die obere Zone, die sogenannte Rauchgasschicht. Zwischen Fufbodenoberflache und
Rauchgasschicht befindet sich die raucharme Schicht (DIN 18232-2). Die Temperatur im
Brandraum erreicht in dieser Phase ca. 100 - 150 °C.

Eine zeitlich kleinere Phase ist die Phase III, die als Brandiiberschlag bzw. flash-over be-
zeichnet wird. Diese bildet den Ubergang von der Brandentwicklung zum Vollbrand. Der
flash-over ist ein Phanomen, welches eng mit der thermischen Instabilitdt von Materialien
verkniipft ist. Durch Warmestrahlung der Flamme und der Rauchschicht kénnen auch
brennbare Materialien weiter entfernt vom Brandherd schlagartig entziindet werden, was
mit einer raschen Energiefreisetzung und einer schnell ansteigenden Brandleistung ver-
bunden ist. Der Brandiiberschlag findet statt bei Raumtemperaturen zwischen 500 und
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600 °C bzw. einer Strahlung des Bodens mit einem Wert zwischen 15-201 kW /m”. Die
Brandausbreitung ist dabei mit 10m /min zu erwarten.

Direkt anschlieftend bildet sich der Vollbrand (Phase IV) aus, in dessen Zeitraum die héch-
ste Energieabgabe des gesamten Brandablaufs zu erwarten ist. Die Energieabgabe wird
einzig durch die Sauerstoffzufuhr beschrénkt, wodurch dieser Teil des Brandes auch venti-
lationsgesteuert genannt wird. In dieser Phase steigen die Temperaturen auf 700 - 1200 °C
an. Mit fortschreitendem Vollbrand verringert sich der zur Verfiigung stehende Brennstoff.
Es verringert sich der Reaktionsenergiestrom sowie die mittlere Gastemperatur im Raum.
Es folgt die Phase V, wo der Brand langsam abklingt und vom ventilationsgesteuerten
zum brandlastgesteuerten Fall wechselt. Gerade in den letzten beiden Phasen héngt der
Feuerwiderstand mafsgeblich vom Bauteilverhalten ab. Durch ein eventuelles Bauteilver-
sagen kann es zum Verlust der Tragfahigkeit bzw. auch des Raumabschlusses kommen.
Ergéanzend sei erwéhnt, dass laut Technischen Baubestimmungen auch dann ein Versagen
vorliegt, wenn bei Erhaltung der Tragfahigkeit ein raumabschlieffendes Bauteil so durch-
warmt wird, dass brennbare Stoffe auf der dem Feuer abgewandten Seite zur Entziindung
gebracht werden, oder wenn Rauchgase durch Risse und Fugen durchdringen konnen.

Um solch einen komplexen Brandverlauf in einem Gebédude abbilden zu kénnen, wird
zwischen einer Vielzahl unterschiedlicher Modellierungen unterschieden. In Bild 2.7 sind
verschiedene Brandsimulationsmodelle zusammengefasst. Die Modellart der Brandbean-
spruchung in einem Gebdude bzw. in einem Raum wird unterteilt in physikalische und
mathematische Modelle. Zu den physikalischen Modellen zéhlen vor allem Grofbrand-
versuche im Mafstab 1:1 und Modellversuche. Auf diese Modelle wird in dieser Arbeit
nicht weiter eingegangen. Zu den mathematischen Modellen zdhlen probabilistische und
deterministische Modelle, wobei letztere ndher betrachtet werden. Dabei wird zwischen
nominellen und natiirlichen Brandkurven unterschieden, die in empirischen Ansétzen zu-
sammengefasst sind. Aus Zonen- und Feldmodellen lassen sich Naturbrandkurven ermit-
teln, die dabei aus physikalisch korrekten Simulationen berechnet werden miissen.

Brandsimulationsmodelle

Physiklische Modelle Mathematische Modelle
I I | [
Brandversuche — Probabilistische Modelle [—| Deterministische Modelle
Maf3stab 1:1 — Empirische Ansatze
Modellversuche — Zonenmodelle
- Feldmodelle

Bild 2.7: Brandsimulationsmodelle
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2.3.3 Nominelle Temperaturzeitkurven

Die einfachste Form zur Beschreibung einer Brandlast erfolgt mit normierten Brandkur-
ven, die das Verhéltnis von Gastemperatur im Brandraum zur Zeit t wiedergeben. Nor-
mative Brandkurven sind unabhéngig von Randbedingungen und Ventilation. Die Ein-
heitstemperaturzeitkurve (ETK) 1&£t sich durch folgende Gleichung beschreiben:

O = 0o + 345 - logio(8 - t + 1). (2.33)

Diese Brandkurve ist Grundlage fiir samtliche Nachweisverfahren geméaf DIN EN 1992-1-
2 (2010) Level 1 und Level 2. Um nichttragende, aufenliegende Bauteile untersuchen zu
konnen, gibt es die Aufsenbrandkurve, die sich zu

Oc = 0o + 660 - (1 — 0.687 - e *%*" — 0.313 - e>%") (2.34)

formulieren 1&t. Des Weiteren bietet die DIN EN 1991-1-2 (2010) die Hydrokarbonbrand-
kurve an, die sich durch

Oc = 0o + 1080 - (1 —0.325 - e~ *17" — 0.675 - e *°7) (2.35)

beschreiben léft. Sie wird iberwiegend dort angewendet, wo hohe Brandlasten bei aus-
reichendem Sauerstoffangebot einen schnellen Anstieg der Temperaturen bewirken.

Eine grafische Darstellung dieser drei nominellen Temperaturkurven ist Bild 2.8 zu ent-
nehmen, wobei festzuhalten ist, dass die ETK weltweit als Regelbeanspruchung zur Er-
mittlung der Feuerwiderstandsdauer herangezogen wird. Die anderen Kurven sind auf
bestimmte Anwendungsfille beschrankt.

1200
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o
° 800
D
>
4@ 600
o
Q
€ 400 —/—  Einheitstemperaturzeitkurve (ETK) .
o
— —~ AuRenbrandkurve
——
200 L Hydrokarbonbrandkurve |
OHk | | | | |
0 20 40 60 80 100 120

Zeit t [min]
Bild 2.8: Nominelle Temperaturzeitkurven nach DIN EN 1991-1-2 (2010)

Viel hohere Temperaturen als bei der ETK und der Hydrokarbonbrandkurve kénnen in
Verkehrstunneln auftreten. Dazu gibt das GD2 keine weiteren Hinweise, woraus eine lén-
derspezifische Unterscheidung zur Annahme der Temperaturzeitkurven resultiert. Neben
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der ETK und der Hydrokarbonbrandkurve haben sich in Deutschland die RABT /ZTV-
ING-Tunnelkurve (RABT = Richtlinie fiir die Ausstattung und den Betrieb von Tun-
neln, als Grundlage der EBA-Kurve bzw. ZTV-ING-Kurve) und in den Niederlanden
die Rijkswaterstraat-Tunnelkurve etabliert. Bild 2.9 zeigt exemplarisch einige Standard
Temperatur-Zeit-Kurven fiir Tunnelbauten.
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Bild 2.9: Darstellung von Temperaturkurven fiir Tunnelbauwerke

Generell ist festzustellen, dass trotz Europaisierung keine einheitliche Anwendung der
Brandkurven vorgeschrieben ist und die Kurven je nach Projekt und Art festgelegt werden
konnen. Viele Brandsimulationen haben aber gezeigt, dass die im Eurocode definierte
Hydrokarbonbrandkurve den qualitativen Verlauf eines Tunnelbrandes mit brennenden
Fliissigkeiten gut abbildet.

2.3.4 Natiirliche Brandszenarien - Naturbrandmodelle

Alternativ zu den in Kapitel 2.3.3 beschriebenen nominellen Temperaturzeitkurven kon-
nen die thermischen Einwirkungen im Brandfall auch durch Naturbrandmodelle simuliert
werden, wodurch eine realistischere Bemessung des Tragwerks erreicht werden kann. Bei
der Beriicksichtigung der thermischen Einwirkungen iiber die ETK entstehen meist sehr
unwirtschaftliche Bemessungsergebnisse, die bei Stahlbetonbauteilen zu erhohten Beton-
deckungen fiihren und eine Erhéhung des Bewehrungsgrades im Kaltfall implizieren. Bei
Stahlbauteilen werden viel zu hohe Bekleidungsdicken ermittelt. Diese Uberdimensionie-
rungen kénnen dementsprechend negative Auswirkungen auf die 6konomischen Belange
und die Asthetik des Bauwerks zur Folge haben. Wirklichkeitsnéher sind die Realbrand-
kurven, die durch eine leistungsabhéngige Festlegung der physikalisch bedingten thermi-
schen Einwirkungen entsprechend den vorhandenen brandschutztechnischen Rahmenbe-
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dingungen, wie z.B. durch die Brandlast, den Brandraum und die Ventilationsverhéltnisse,
charakterisiert sind.

Generell werden die Naturbrandmodelle in vereinfachte und allgemeine Brandmodelle
unterteilt. Zu den vereinfachten Néherungsannahmen eines Brandverlaufs zéhlt u.a. die
parametrisierte Realbrandkurve (s. Abschnitt 2.3.4.1), die auf Grundlage eines realisti-
schen Bemessungsbrandes anhand von umfangreichen Wérmebilanzberechnungen ent-
wickelt worden ist DIN EN 1991-1-2/NA (2010). Die allgemeinen erweiterten Brandmo-
delle implizieren iiber iterative Verfahren die Gaseigenschaften sowie den Massen- und
Energieaustausch der Kontrollvolumina. Eine Beschreibung von Naturbrandmodellierun-
gen erfolgt in den Teilabschnitten 2.3.4.1 - 2.3.4.3.

2.3.4.1 Parametrische Realbrandkurven

Um eine realitdtsnahe Beschreibung der Temperaturen im Brandraum zu erméglichen,
ist im Bereich der vereinfachten Brandmodelle ein Néherungsverfahren entwickelt wor-
den, bei dem durch einfache Berechnungen der Temperaturzeitverlauf eines natiirlichen
Brandes angegeben werden kann. Die Einflussparamater werden auf die wesentlichen phy-
sikalischen FEingangsgrofien wie Brandlastdichte und Ventilationsbedingungen beschrankt.
Der informative Anhang A der DIN EN 1991-1-2 (2010) bietet fiir standardisierte Raum-
grofen zwischen 10 und 200 m? die sogenannten parametrischen Temperaturzeitkurven,
die allerdings nach deutscher Auffassung einige Defizite aufweisen [Hosser, Kampmeier &
Zehfufs 2004]. Die Kritik bezieht sich zunéchst auf den zeitlichen Verlauf der Tempera-
tur, da lediglich nur die Vollbrandphase mit einer gleichférmigen Temperaturverteilung
im Brandraum beriicksichtigt wird, wobei Brandversuche jedoch zeigen, dass sich ein
Brand in der Entstehungsphase entwickeln muss und es nicht direkt zu extrem starken
Temperaturerhohungen im gesamten Brandraum kommt. Ein weiterer Kritikpunkt ist
eine Diskrepanz zwischen der parametrischen Temperaturzeitkurve und der Energiefrei-
setzungsrate, welche in Anhang E der DIN EN 1991-1-2 (2010) definiert ist, da sie keine
zeitliche Kongruenz aufweisen und somit nicht aufeinander abgestimmt sind.

Zur Beseitigung dieser Defizite in den Parameterkurven der DIN EN 1991-1-2 (2010)
entwickelten Hosser & Zehfuf (2002) ein konkurrierendes Brandmodell, welches den Tem-
peraturzeitverlauf in der Heifsgasschicht als Realbrandkurve realistisch nachbildet. Bild
2.10 zeigt die schematische Realbrandkurve, welche in die drei Brandentwicklungsberei-
che unterteilt ist.

Die Hauptunterschiede zum veréffentlichten Verfahren der DIN EN 1991-1-2 (2010) be-
ruhen auf der Annahme eines realistischen Bemessungsbrandes, der Anwendbarkeit als
ventilations- sowie eines brandlastgesteuerten Brandverlaufes und der Moglichkeit, die
sukzessive Brandausbreitung zu beriicksichtigen. Mit diesen Realbrandkurven wird der
vollsténdige Brandverlauf von der Entstehungsphase iiber den Vollbrand bis hin zur Ab-
kiihlphase abgebildet. Die funktionale Beschreibung einer parametrischen Realbrandkurve
wird charakterisiert durch drei Zeitpunkte t;, t5, t3 und den dazugehorigen Temperatur-
werten 61, 05, 03. Durch die zeitliche Kongruenz von Temperaturzeitkurve und Energiefrei-
setzungrate konnen die Zeitpunkte ¢; bis 3 durch die letztgenannte bestimmt werden. Mit
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Bild 2.10: Qualitative Darstellung der Parametrischen Temperaturzeitkurve nach Hosser
& Zehfuk (2002)

diesen Zeitpunkten lassen sich dann die erforderlichen Temperaturwerte 6; bis 63 berech-
nen. Durch die Moglichkeit, vereinfachte Brandmodelle im Nationalen Anhang zur DIN
EN 1991-1-2 (2010) vorzugeben, wurde dieses vereinfachte Brandmodell im Nationalen
Anhang DIN EN 1991-1-2/NA (2010) sowie in Hosser (2009) veréffentlicht.

2.3.4.2 Zonenmodelle

Die grundlegende Idee der Zonenmodelle basiert auf der Unterteilung eines Brandraumes
in verschiedene Zonen, in denen gleiche Verhéltnisse vorherrschen. Die Zonenmodelle fuken
physikalisch auf der Erhaltung von Energie und Masse im Brandraum und bertiicksichti-
gen die Temperaturentwicklung der Materialien, den Massenstrom, die Rauchbewegung
sowie die Gastemperatur. Abgeleitet werden die physikalischen Gesetzmafigkeiten aus
Grofbrandversuchen in Brandrdumen. Der Detaillierungsgrad und die Genauigkeit sind
gegeniiber den parametrischen Realbrandkurven deutlich héher. Bild 2.11 zeigt schema-
tisch zwei Arten der Zonenmodellierung, die nachfolgend erldutert werden.

Ein-Zonen-Modell: Das Ein-Zonen-Modell (Bild 2.11 (links)) wird in der Literatur
auch als Vollbrandmodell oder post-flashover-model bezeichnet, da ein voll entwickelter
Brand in einem Raum vorausgesetzt wird. Grundannahme der Modellierung ist, dass im
Brandraum einheitliche Rauchgastemperaturen vorherrschen, womit die stationdre Phase
nach dem flashover beschrieben wird. Bei der Berechnung wird der gesamte Brandraum
als eine Zone betrachtet, in der homogene Verhéltnisse herrschen. Wesentliche Annahmen
des Verfahrens sind die einheitliche Durchmischung von Brandgasen und Flammen im
Brandraum sowie gleichbleibende Emissivitat der Rauchgase und Flammen wiahrend des
Brandverlaufs. Die Innenwinde des zu untersuchenden Brandraumes sind graue Strah-
ler mit konstanter Emissivitit. Zwischen Brandgas und Wand existieren radiative und
konvektive Wiarmeaustauschprozesse, wobei die Aufsenseiten der Umfassung durch den
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Bild 2.11: Schematische Darstellung eines Ein-Zonen-Modells (links) und eines Zwei-
Zonen-Modells (rechts)

konvektiven Wérmeaustausch gekiihlt werden. Die Berechnung basiert auf der Losung
der Differentialgleichung zur Massen- und Energieerhaltung.

Zwei-Zonen-Modell: Das eben beschriebene Ein-Zonen-Modell zur Brandmodellierung
liefert nur bei kleinen Rdumen mit vollstdndiger Durchziindung realitdatsnahe Ergebnisse.
Das Modell versagt, wenn z.B. in einem grofsen Raum ein kleiner Brandherd vorherrscht.
Fiir diese Situation wird das Zwei-Zonen Modell benotigt, das nicht erst nach dem flash-
over ansetzt, sondern die Entwicklung des Brandes mit beriicksichtigt. Mit Zwei-Zonen
Modellen (Bild 2.11 (rechts)) ist es moglich, die Brandentwicklung und lokal auftre-
tende Brandszenarien realitdtsnédher zu untersuchen. Bei einem Zwei-Zonen Modell ist
der Brandraum in die obere Heifsgasschicht und die untere Kaltgasschicht unterteilt. Ver-
vollstandigt wird das Modell durch den Brandherd und den Plume. Durch die erhohte An-
zahl an Schichten erhoht sich die Anzahl der vorkommenden Variablen und es erhéht sich
die Komplexitdt der Berechnungen. Fiir jede einzelne Zone werden Erhaltungssitze fiir
Masse und Energie aufgestellt und spéater gekoppelt aufgelost. Auf ndhere Erlauterungen
der Zonenmodelle wird an dieser Stelle verzichtet und auf Drysdale (2011) hingewiesen,
wo detailliertere Informationen zu finden sind.

2.3.4.3 Feldmodelle (Computational Fluid Dynamics - CFD)

Ein weiteres Verfahren zur Brandsimulation ist ein Berechnungsansatz mit Hilfe von Feld-
modellen bzw. CFD-Modellen (Computational-Fluid-Dynamics). Es ist im Gegensatz zu
den Zonenmodellen sehr viel variabler einsetzbar. Grundlage fiir die Berechnung ist, dass
das zu untersuchende Volumen in einzelne Kontrollvolumina, auch Gitternetzzellen ge-
nannt, eingeteilt und dann die Interaktionen beziiglich Masse, Impuls und Energie zwi-
schen den einzelnen Kontrollvolumina ermittelt werden. Die physikalischen Gesetzméfig-
keiten der Feldberechnungen basieren auf der Stromungs- und Thermodynamik. Mit den
Erhaltungsgleichungen fiir Masse, Energie und Impuls (Navier-Stokes-Gleichungen) lassen
sich dreidimensionale Stromungen in Gasen und Fliissigkeiten berechnen. Der grofe Vor-
teil der Feldmodelle gegeniiber den Zonenmodellen ist die Beriicksichtigung dissipativer
Effekte bzw. von Turbulenzen in der Stromung. Als Losungsanséitze sind die folgenden
Turbulenzmodelle ohne weitere Erlauterungen genannt, die Direct-Numerical-Simulation
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(DNS), die Large-Eddy-Simulation (LES) und die Reynolds Averaged by Navier-Stokes
(RANS) [Pulker 2010].

Ein Beispiel fiir eine CFD-Simulation ist in Bild 2.12 dargestellt. Zusammenfassend ist
festzuhalten, dass CFD-Modelle die komplexesten Modelle zur Beschreibung von Brand-
ausbreitungsvorgidngen darstellen. Ein entscheidender Nachteil solcher genauen und auf-
wendigen Simulationsverfahren sind jedoch die hohen Rechenkapazitéiten gegeniiber den
einfacheren Zonenmodellen.

2.4 Brandschutztechnische Nachweisverfahren

Fiir den Nachweis der Tragfahigkeit im Brandfall bzw. zur Klassifizierung einzelner Bau-
teile stellen Brandschutzteile der baustoffbezogenen Eurocodes im Allgemeinen die drei
folgenden Stufen zur Verfiigung.

e Level 1: Klassifizierung von Bauteilen mit Hilfe von Tabellen
e Level 2: Nachweis mit vereinfachten Berechnungsverfahren

e Level 3: Nachweis mit allgemeinen Berechnungsverfahren

Diese Nachweisstufen unterscheiden sich beziiglich ihrer Komplexitat. Mit steigender
Nachweisstufe erhoht sich der Berechnungsaufwand bei der Nachweisfithrung und der
Sicherheitsabstand Z = R - E néhert sich einem wirtschaftlichen Maf an, wohingegen
die niedrigeren Nachweisstufen ein eher konservatives Bemessungsergebnis bewirken. Bild
2.12 zeigt zusammenfassend die drei Nachweisstufen mit den zu beriicksichtigenden An-
sitzen fiir die thermischen Einwirkungen.

Thermische Einwirkungen Thermische Einwirkungen
aus nominellen Brandkurven aus Brandsimulationen
0[°C]
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800 /," ]
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mit Hilfe von Tabellen Berechnungsverfahren Berechnungsverfahren

Bild 2.12: Bemessungsverfahren nach Eurocode
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Wihrend der Ansatz von nominellen Brandkurven theoretisch in allen drei Stufen mog-
lich ist, konnen physikalisch begriindete Brandkurven aus Brandsimulationen nur bei den
hoherwertigen Nachweisverfahren beriicksichtigt werden. Informationen bzgl. der thermi-
schen Einwirkungen wurden bereits im Abschnitt 2.3.2 beschrieben.

Nachweisstufe 1: Bei diesem Nachweisverfahren erfolgt eine Klassifizierung der Bauteile
mit tabellarischen Daten, welche auf Brandversuchsergebnissen mittels der ETK basie-
ren. Ausgehend von einer vorgegebenen Feuerwiderstandsdauer (R30 bis R240) koénnen
Mindestabmessungen, Mindestbetondeckungen und Bewehrungsverhéltnisse klassifiziert
werden, wobei dies auf Grundlage der Lastausnutzungen und der Querschnittsabmessun-
gen erfolgt. Dieses Verfahren bietet sich auf Grund der vorhandenen Daten nur fiir einfache
Bauteile an. Tabellierte Daten liegen vor allem fiir Stiitzen und Balken vor. Die Vorgehens-
weise entspricht weitestgehend der Bauteilbemessung nach DIN 4102 Teil 4. Der Vorteil
dieser Nachweisstufe ist die einfache und mit geringem Zeitaufwand versehene Klassi-
fizierung von Bauteilen in die erforderlichen Feuerwiderstandsklassen. Dem Zeitgewinn
gegeniiber steht allerdings die Beschrinktheit auf einfache spezielle Bauteile, wobei diese
wiederum in gewissen Anwendungsgrenzen liegen miissen. Nachteilig ist, dass nur ther-
mische Einwirkungen in Form der ETK zugrundegelegt werden. Eine Brandentstehungs-
oder Abklingphase kann so nicht berticksichtigt werden. Ebenfalls nicht nachweisbar sind
nicht klassifizierte Bauteile z.B. in historischen Geb&uden.

Nachweisstufe 2: Die Nachweisstufe 2 beinhaltet in der Regel vereinfachte Rechen-
verfahren, die vorrangig bei Einzelbauteilen und evtl. auch bei einfachen Teiltragwerken
angewendet werden kénnen. Die Nachweisverfahren beruhen auf der konsequenten Umset-
zung des semiprobabilistischen Nachweiskonzeptes (vgl. Abschnitt 2.2), das besagt, dass
ein brandbeanspruchtes Bauteil bei vorhandener Belastung die Resttragfahigkeit nicht
iiberschreiten darf. Vereinfachend wird die thermische Analyse im Bauteilquerschnitt weg-
gelassen und aus tabellierten Temperaturprofilen entnommen. Die Bemessungswerte der
mechanischen Einwirkungen werden mit den Teilsicherheitsbeiwerten y754 = 1.0 und den
Kombinationsfaktoren ¢ nach den Gleichungen (2.30) bzw. (2.31) ermittelt. Der zugeho-
rige Bemessungswert des Widerstands bei Brandtemperaturen wird mit v,; = 1.0 gebildet.
Weiterhin erfolgt geméft DIN EN 1992-1-2 (2010) eine temperaturabhéngige Reduzierung
des Querschnitts und eine materialbezogene Reduzierung der Materialkenngrofen (s. Ka-
pitel 4).

Die vereinfachten Rechenverfahren der Nachweisstufe 2 zeichnen sich durch eine héhere
Genauigkeit aus, welche einen leicht erhohten Rechenaufwand erfordert. Des Weiteren
wird die Beschrianktheit auf einfache Bauteile etwas aufgelockert, da die Anwendungs-
grenzen gegeniiber dem Tabellenverfahren aufgehoben sind.

Nachweisstufe 3: Eine wirklichkeitsnahe Bemessung eines Tragwerks im Brandfall sol-
len die allgemeinen Rechenverfahren der Nachweisstufe 3 ermoglichen. Dazu werden voll-
stindige thermische und mechanische Analysen an Einzelbauteilen, Teil- oder Gesamt-
tragwerken mit Hilfe numerischer Simulationsmodelle durchgefiihrt. Um der allgemeinen
Anforderung der Nachweisstufe 3 gerecht zu werden, muss das physikalische Verhalten
der eingesetzten Baustoffe beriicksichtigt werden. Die thermischen Einwirkungen werden
dabei nominal oder physikalisch nachweislich ermittelt und zugrundegelegt. Es ergibt sich
somit eine dreistufige Aufteilung der Gesamtsimulation:
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1. Bestimmung der Temperaturzeitkurve geméfs Abschnitt 2.3.2.

2. Thermische Analyse: Bestimmung der Temperaturverteilung im Bauteilquerschnitt
infolge der unter 1. ermittelten Heifsgastemperaturen unter Beriicksichtigung aller
thermischen Materialeigenschaften.

3. Mechanische Analyse: Berechnung des Trag- und Verformungsverhaltens der brand-
beanspruchten Bauteile, wobei die Einfliisse aus der vorhandenen Belastung und der
behinderten thermischen Verformungen (Zwangkréfte und - momente) sowie vor-
handene geometrische Nichtlinearitaten beriicksichtigt werden. Die Berechnung der
Widerstandsseite impliziert die thermo-mechanischen Eigenschaften der Baustoffe
sowie die thermischen Dehnungen.

Diese drei Berechnungsschritte konnen separat oder parallelisiert durchgefiihrt werden.
Der Vorteil dieser Nachweisstufe liegt in der wirklichkeitsnahen Bemessung des Trag-
werks, was als Ergebnis eine wirtschaftliche Dimensionierung des Tragwerks ergibt. Mit
Hilfe solcher Verfahren kann fiir Bauteile, die durch die Level 1- und Level 2-Verfahren
nicht klassifiziert bzw. bemessen werden konnen, ein konstruktiver Brandschutznachweis
gefithrt werden. So kénnen z.B. Schwichungen des Tragwerks infolge Abplatzungen von
Beton berticksichtigt oder das Tragverhalten in der Abkiihlphase bzw. nach einem Brand
ermittelt werden.

Zu erwédhnen ist an dieser Stelle, dass die allgemeinen Rechenverfahren in Deutschland
der Zustimmung im Einzelfall bediirfen und von einem qualifizierten Priifingenieur bzw.
Priifsachverstindigen gepriift werden miissen. Rechenprogramme zur Berechnung von
Tragwerken im Brandfall miissen zusétzlich nach DIN EN 1991-1-2/NA (2010) Anhang
CC validiert sein.

In den hoherrangigen Nachweisverfahren der Stufe 2 und Stufe 3 erfolgt der Tragfihig-
keitsnachweis auf verschiedenen Ebenen. Geméfs DIN EN 1991-1-2 (2010) Abs. 2.5 soll
der Nachweis entweder im Zeitbereich (I), im Festigkeitsbereich (2) oder im Temperatur-
bereich (3) erfolgen, wobei letzter nur in bestimmten Fallen, z.B. im Stahlbau, moglich
ist. Tabelle 2.6 zeigt die Bereiche und die zugehorigen Nachweisformate.

Bereich ‘ D Zeit ‘ (2) Festigkeit ‘ (3 Temperatur

Nachweisformat ‘ tfi,requ S tfi,cr ‘ Rfi,d,t 2 Efi,d,t ‘ Hfi,t S efi,cr

Tabelle 2.6: Alternative Formate der Tragfahigkeitsanalyse im Brandfall geméaft Furocode

Nachweis im Zeitbereich: Es wird nachgewiesen, dass die Zeitdifferenz At zwischen
der erforderlichen Feuerwiderstandsdauer t¢;,¢q, und dem Versagenszeitpunkt ¢¢; .. zum
Versagen eines Bauteils oder Gesamttragwerks grofier Null ist.

Nachweis im Festigkeitsbereich: Beim Nachweis im Festigkeitsbereich wird im Brand-
fall der Nachweis im Grenzzustand der Tragfahigkeit zum Zeitpunkt der erforderlichen
Feuerwiderstandsdauer ¢ = ty; ,cqu gefithrt. Es wird nachgewiesen, dass die Resttragfé-
higkeit Ry; 4 auch nach der erforderlichen Feuerwiderstandsdauer ty;,¢q, grofer ist als
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die mechanische Beanspruchung FEy; 4+ wahrend des Brandes. Das Nachweisformat ist in
Tabelle 2.6 unter dem Bereich (2) Festigkeit angegeben .

Nachweis im Temperaturbereich: Beim Nachweis im Temperaturbereich wird nach-
gewiesen, dass die Temperatur 0y;; im Bauteil niedriger ist als der Bemessungswert der
kritischen Temperatur, wobei die kritische Temperatur 6y; . als diejenige bezeichnet wird,
bei der das Bauteil oder das Tragwerk versagt. Tabelle 2.6 enthélt das Nachweisformat
auf der Temperaturebene im Bereich (3). Der Nachweis auf der Temperaturebene stellt
einen Sonderfall des Last-Bereichs dar, da hier die Tragfahigkeit des Tragwerks von einem
bestimmten Temperaturbereich abhéngt, was vor allem bei Stahlbauteilen zutrifft. Bei
Stahlbetonbauteilen kann dieses Nachweisformat nur dann angewendet werden, wenn die
Bewehrungseisen aufgrund der Temperatureinwirkung versagen wiirden.

In Bild 2.13 werden anhand eines allgemeinen Beispiels die Nachweisformate schematisch
dargestellt. Es wird unterstellt, dass der Bemessungswert der Einwirkungen im Brand-
fall E'¢; 4+ wiahrend der Brandphase konstant bleibt sowie eine kontinuierlich ansteigende
Brandtemperatur 6y;,. vorliegt, wodurch die Bauteiltemperatur 6y;; ebenfalls kontinu-
ierlich mit der Zeit ansteigt. Ausgangssituation ist im Lastbereich der Punkt A und im
Temperaturbereich der Punkt B zum Zeitpunkt ¢ = 3. Aufgrund der ansteigenden Tem-
peraturen reduziert sich die Tragfahigkeit Ry; q;. Das Tragwerk ist bis zum Erreichen des
Versagens am Punkt C sicher. Die oben beschriebenen Nachweisformate (1) - (3) sind in
Bild 2.13 dargestellt und es kann festgehalten werden, dass wenn der Nachweis auf im
Festigkeitsbereich erfiillt ist, gleichermafen der Nachweises im Zeitbereich erbracht ist.

4 E R0
R

fi,d,t

v

| |
1 1
to t1‘i,requ tfi,cr t

Bild 2.13: Nachweisbereiche bei einem nominellen Brand
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Kapitel 3

Thermische Analyse von
Stahlbetonbauteilen

Zur wirklichkeitsnahen Simulation von brandbeanspruchten Stahlbetonbauteilen ist die
Kenntnis tber den aktuellen Temperaturhaushalt unerldisslich. Aus diesem Grund werden
i diesem Kapitel die Grundlagen zu einer realistischen Erfassung thermischer Einwir-
kungen auf Betonstrukturen beschrieben und erldautert. Neben allgemeinen physikalischen
Erlduterungen zum Themengebiet Warmehaushalt, insbesondere den Mechanismen der
Wiarmetbertragung wie Warmeleitung, Konvektion und Strahlung, wird eine nichtlineare
Bilanzgleichung zur Bestimmung eines instationdren Temperaturfeldes mit Speicher- und
Leitungstermen aufgestellt, sowie deren Losung mit der Methode der Finiten-Elemente
vorgestellt. Die wvorhandenen temperaturabhdngigen Stoffkennwerte wie Wirmeleitfd-
higkeit, Rohdichte und Warmekapazitit werden eingefiihrt. Zusdtzlich werden Angaben
zu auftretenden Phasentibergangen und deren Beriicksichtigung in einer thermischen
Modellierung gemachit.

3.1 Allgemeines

Tragwerke sind im Laufe ihrer Lebensdauer den unterschiedlichsten Einwirkungen aus-
gesetzt. Hauptsédchlich sind dies direkte Einwirkungen in Form von volumen-, flichen-,
bzw. linienartigen Lasten. Neben direkten Einwirkungen ist ein Tragwerk aber auch so-
genannten indirekten Einwirkungen ausgesetzt, z.B. der Temperatur, der Feuchte oder
chemischen Angriffen. Bei der Untersuchung von Bauteilen wiahrend bzw. nach einem
Brandereignis ist die Kenntnis des Temperaturhaushaltes im Bauteil von essentieller Not-
wendigkeit, da gerade im Hochtemperaturbereich die Temperatur im Bauteil einen grofsen
Einfluss auf die Tragwerksantwort hat.

31
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3.2 Warmeiibertragung

Die primére Einteilung der Bestimmung des Warmehaushaltes erfolgt aufgrund einer evtl.
vorliegenden Zeitabhéngigkeit in einen stationédren oder instationdren Vorgang. Die statio-
niare Warmeiibertragung ist zeitlich unabhéngig und kann mathematisch direkt ermittelt
werden. Grundlage dabei ist eine stetige Temperaturdifferenz Af zwischen zwei Orten, in
denen der Warmehaushalt untersucht wird. Ist die Verdnderung der Temperatur 6 iiber
die Zeit t veranderlich, wie es beispielsweise bei einer Beflammung eines Bauteils mit der
ETK der Fall ist, spricht man von instationdrer oder auch transienter Warmeiibertragung.

Eine weitere Unterscheidung bei der Beschreibung des Warmehaushaltes resultiert aus
dem Temperaturverhalten der jeweiligen Materialien eines Korpers fiir den der Warme-
haushalt bestimmt werden soll. Sind die Materialeigenschaften temperaturunabhéngig,
liegt ein lineares Problem vor, das direkt gelost werden kann. Bei temperaturabhéngigen
Materialeigenschaften hingegen liegt ein nichtlineares Problem vor, welches iterativ bzw.
numerisch zu l6sen ist. Eine Losungsstrategie hierzu wird in Kapitel 3.3 erlautert.

Als Fazit gilt, dass es sich bei der Berechnung des Warmehaushaltes infolge einer Brand-
belastung immer um ein nichtlineares, instationdres Wéarmeiibertragungsproblem handelt.

Die Warmeiibertragung selbst ist definiert als ein temperaturbedingter Energieaustausch
in einem System. Dabei findet sie immer von der warmeren zur kélteren Seite statt.
Hinsichtlich der Warmeiibertragungsmechanismen wird unterschieden zwischen Wérme-
leitung (Konduktion), Wéarmestromung (Konvektion) und Wérmestrahlung (Radiation)
(Tabelle 3.1).

Wirmeleitung Wiérmestromung Wirmestrahlung
m \%

o

0
0, 0, 2

0,

o
Energieiibertragung ge- | Warmeiibertragung auf- | Warmeiibertragung  in-
koppelter Gitterschwing- | grund freier oder erzwun- | folge elektromagnetischer
ungen (Phononentrans- | gener Stromung von Ma- | Strahlung (Photonen-
port) und durch bewegli- | terie transport)
che Ladungstriger (freie
Elektronenbewegung)

Tabelle 3.1: Wirmeiibertragungsmechanismen nach Baehr & Stephan (1994)
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3.2.1 Warmeleitung

Bei einem vorhandenen Temperaturgradienten zwischen zwei benachbarten Molekiilen
findet ein Energietransport, die sogenannte Wirmeleitung, statt. Im folgenden wird die
phénomenologische Erfassung der Warmeleitung beschrieben. Damit es zur Warmeleitung
kommt, miissen Temperaturgradienten im Material vorhanden sein. So ergibt sich fiir die
Betrachtung des Warmehaushaltes als Hauptvariable die Temperatur €, die eine Orts- und
Zeitabhangigkeit besitzt. Mit diesen Informationen wird das Temperaturfeld formuliert zu:

0= 0(x,t). (3.1)

Infolge der auftretenden Zeitvariable ¢ in (3.1) bezeichnet man es als instationéres Tempe-
raturfeld, welches gerade bei steigenden Temperaturen im Bauteil wihrend eines Brand-
falls vorliegt. Werden alle Punkte eines Korpers beriicksichtigt, die zu einer bestimmten
Zeit t dieselbe Temperatur ¢ aufweisen, spricht man von einer isothermen Fléache, kurz
Isotherme. Betrachtet man nun die einzelnen Punkte im Temperaturfeld selbst, konnen
die stdrksten Isothermen durch den Temperaturgradienten als Ableitung des Temperatur-
feldes in Richtung der Normalen beschrieben werden:

rdG—% +% —i-%
SHACY = 9% 8yey 0z

2
" (32)

wobei e, e,, e, die Einheitsvektoren der drei Koordinatenrichtungen sind. Dabei steht der
Temperaturgradient senkrecht auf der durch den betrachteten Punkt laufenden Isotherme.
In Bild 3.1 sind verschiedene Isothermen und der Temperaturgradient dargestellt.

grad 0

0+ A0

0 = const
q=-\grad 0
0 - AO

Bild 3.1: Definition von Isothermen und Temperaturgradient.

Infolge eines vorhandenen Temperaturgradienten kommt es zu einer Energielibertragung
zwischen direkt benachbarten Teilchen fester Korper, die als Warmeleitung definiert ist.
Mathematisch beschrieben wird der Energietransport in einem warmeleitenden Material
durch das Vektorfeld der Warmestromdichte

q - Q(mvt)a (33)
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die dem Temperaturgradienten entgegengesetzt wirkt (s. Bild 3.1). Aus der Beziehung
(3.3) wird deutlich, dass die Warmestromdichte nicht nur orts-, stirke- und richtungs-
abhingig, sondern zuséatzlich zeitabhéngig ist. Die Warmestromdichte g beschreibt die
Wiérmeenergie Q, die in einer Zeitspanne At durch eine Grenzfliche A transportiert wird.
Es ergibt sich somit

aQ

.: . .4
4= 75 (3.4)

Wird das Gradientenfeld der Temperatur als Ursache angesehen, so kann eine Proportio-
nalitdt zwischen Ursache und Wirkung angenommen werden, die durch das FOURIERsche
Grundgesetz der Warmeleitung definiert ist:

qg=—X\-gradf. (3.5)

Physikalisch gesehen verlauft der Warmestrom q geméaft des 2. Hauptsatzes der Ther-
modynamik, Warme stromt in Richtung des Temperaturgefalles, entgegengesetzt zum
Temperaturgradienten grad @ von den warmeren zu den kiihleren Bereichen. Die in (3.5)
enthaltene Proportionalitdtskonstante in Form der Matrix X stellt die Beschreibung der
Materialeigenschaft, der Warmeleitfahigkeit dar. Die Warmeleitfahigkeitsmatrix kann fiir
isotrope Materialien aus der Multiplikation der Einheitsmatrix I mit der skalaren War-
meleitfahigkeit A; bestimmt werden. Die mathematische Darstellung der temperaturab-
héngigen Wirmeleitfahigkeit von A; erfolgt in Abschnitt 3.4.1.

Nachdem die Zusammenhénge zwischen Temperaturfeld grad 8 und Wéarmestrom q so-
wie die Abhéngigkeit der Warmeleitung eingefiihrt sind, wird nun das Temperaturfeld
selbst bestimmt. Dazu wird eine Bilanzgleichung der instationdren Warmeleitung auf-
gestellt. Anwendung findet hier der 1. Hauptsatz der Thermodynamik, der neben dem
FoURIERschen Grundgesetz der Warmeleitung postuliert, dass in einem abgeschlossenen
System der Gesamtbetrag der Energie unverdndert bleibt und sich die Energie nur durch
Transport von Energie iiber das System hinaus d&ndern kann. Er lautet:

dU = 6Q + 6W, (3.6)

wobei dU die Anderung der inneren Energie, 6Q die iibertragene Wérmeenergie und W
die mechanische Arbeitsenergie repréasentieren. Infolge thermischer Einwirkungen wahrend
der Zeit dt erhoht sich die innere Energie U eines Korpers, und es ergibt sich fiir eine
rein thermische Betrachtung unter Vernachléssigung der inneren Arbeitsenergie 0W die
Leistungsbilanz

dU .
o Q(1). (3.7)

Diese Bilanzgleichung beschreibt das Gleichgewicht zwischen der Anderung der inneren
Energie, welche physikalisch auch als Speicherung der inneren Energie bezeichnet wird und
der Summe aller zu- und abfiithrenden Warmestrome. Diese beiden Anteile werden nun im
folgenden weiter aufgelst, um die instationdre Warmeleitungsgleichung aufzustellen. Der
linke Term der Leistungshilanz (3.7), also die Anderung der inneren Energie dU wihrend
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einer Zeitspanne dt in einem fiktiv angenommenen infinitesimalen Volumenelement mit
dem Volumen dV = dxdydz, kann mit den temperaturabhéngigen Stoffkennwerten fiir
Rohdichte o(¢) und Wirmekapazitit ¢(6) sowie einer Temperaturéinderung % beschrieben
werden mit:

aU 00
< - /( |, 200) e0) yav. (3.8)

Zur Bestimmung des Wirmestromes ) wird zunéchst ein Element dA der Oberfliche
eines Korpers mit dem Volumen dV betrachtet. Bild 3.2 (links) veranschaulicht den Zu-
sammenhang der Wirmestromdichte ¢ und des Wirmestromes d@, mit der nach aufen
gerichteten Normalen n

dQ = —gn dA, (3.9)

wobei das Minuszeichen das Hineinflieken in den Bereich beschreibt. Somit weist der
Vektor der Warmestromdichte ¢ in den Korper hinein, der Normalenvektor n nach aufien,
woraus ein negatives Skalarprodukt resultiert. Der Warmestrom ist am gréfsten, wenn q
senkrecht auf der Oberfliche des Korpers steht (8 = 0).

Bild 3.2: Warmebilanz der thermischen Energie eines Volumenelementes dV

Der gesamte Warmestrom Q resultiert aus der Integration aller Warmestréme dQ nach
(3.9) und es gilt:

Q= —/ gn dA = —/ divg dV, (3.10)
(A) %)

wobei mit Hilfe des GAUSS’schen Integralsatzes das Oberflachenintegral in das Volumen-
integral der Divergenz von ¢ umgeformt wird. Dieses Volumenintegral kann auch unter
Vernachléssigung einer inneren Warmequelle aus der Differenz aus Ab- und Zufluss der
Wiérmestrome in den jeweiligen Koordinatenrichtungen gebildet werden. Es ergibt sich
fiir die Bilanz der Warmestrome an einem infinitesimalen Volumenelement:

Qpitans = (4(x +dz) — 4(2)) dydz + (4(y + dy) — d(y)) dw dz

+ (4(z+ dz) — 4(2)) dz dy. (3.11)
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Mit einer linearisierten Taylorreihe und der ersten Stufe kann fiir die abfliekenden War-
mestromdichten in (3.11) richtungsabhéngig geschrieben werden:
94(x)

q(z +dx) = ¢(x) + de . qly+dy)=..., g(z+dz)=.... (3.12)

Durch Einsetzen von (3.12) in (3.11) kiirzen sich die einfliefenden Wérmestromdichten
heraus und es verbleibt bei Berticksichtigung von dV = dxdydz und Integration iiber
das Volumen:

Q:_/(v) (ag(;c) v a%g) v a‘éf>> dv = —/(v) div ¢dV. (3.13)

Nachdem mit (3.8) der Speicherterm und mit (3.10) der Warmeleitungsterm der Lei-
tungsbilanz (3.7) formuliert ist, wird unter Beachtung einer bisher nicht beriicksichtigten
Warmequelle W (6, x, t) das Gesamtvolumenintegral der Warmeleitungsgleichung gebildet
zu:

/V (9(9) 0(9)% + divg — W (6, z, t)) dv = 0. (3.14)

Die endgiiltige Integration iiber das betrachtete Volumen fiihrt unter der Beriicksichtigung
der Warmestromdichtedefinition in Abhéngigkeit des Temperaturgradienten (3.5) nach
FOURIER zu der allgemeinen Bilanzgleichung des Warmehaushaltes By:

By = 0(0) ¢(0)0 + divg — W = 0(0) ¢(6) % —div[A(6) - gradd] — W =0.  (3.15)
Zur besseren Ubersicht werden mit o(f) = o, ¢(d) = ¢, und W (6, x,t) = W vereinfachte

Schreibweisen eingefiihrt, die im weiteren Verlauf der Ausfiihrungen verwendet werden.

3.2.2 Anfangs- und Randbedingungen

Zur Losung der Differentialgleichung (3.15), die den instationdren Temperaturhaushalt
in festen Korpern orts- und zeitabhéngig beschreibt und die Temperaturabhéangigkeit der
Stoffkennwerte beriicksichtigt, werden fiir eine komplette physikalische Formulierung ther-
mische Anfangs- und Randbedingungen benétigt, die sich mit den Anfangstemperaturen,
vorgegebenen Randtemperaturen und der Definition von Warmeiibergéngen an den Rén-
dern des Korpers infolge von Konvektion und Strahlung angeben lassen.

Als Anfangsbedingung bei einer instationdren Temperaturfeldberechnung werden zu
Beginn der thermischen Einwirkung die Temperaturen an jeder Stelle zur Zeit t = ¢t
vorgegeben. Es gilt:

0(‘1.7 Y, Z7t = tO) = 90(33'73/7 Z) = const. (316)

Neben der zeitabhéngigen Anfangsbedingung (3.16) lassen sich Thermische Randbe-
dingungen (TRB) definieren, die eine Anderung des Temperaturhaushaltes ermdglichen.
Sie lassen sich in vier Gruppen kategorisieren und werden im folgenden speziell im Hinblick
auf Temperatureinwirkungen erlautert. In Bild 3.3 werden vier Arten von Randbedingun-
gen, mit den sich einstellenden Temperaturentwicklungen 6(z,t), beispielhaft an einer
Wandoberflache vorgestellt.
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esur=een 66
0(x,t,5)
0(xt,,) 0(xt,.,)
G(X,ti) e(x,ti)
X

a) DiricHLET'sche TRB

0,,=const.

esur(x=)(0'ti+1)
0, (X=X, 1)

sur(

o(x.t,,)
0(x,t)

X X
¢) Roein'sche TRB d) Steran'sche TRB

Bild 3.3: Typisierung der Thermischen Randbedingungen (TRB) an einer Oberfliche
Die Randbedingungen in Bild 3.3 sind folgendermafen definiert.

e DIRICHLET’sche TRB: Diese 1. Art der Randbedingung ist charakterisiert durch
Vorgabe der Temperatur 6 als Funktion der Zeit ¢t und des Ortes © = xzy auf der
Oberfldche des zu untersuchenden Korpers bzw. Bauteils (Bild 3.3 a)). Es gilt, dass
die Oberflichentemperatur 6, am Rand bei x = 2y mit der Umgebungstemperatur
0., im Gleichgewicht steht:

Osur(x = x0,t) = Oep (T = 0, 1). (3.17)

Diese TRB stellt physikalisch das grobste Warmetibertragungsmodell dar, allerdings
ist es mathematisch am einfachsten zu beriicksichtigen.

e NEUMANN’sche TRB: Randbedingungen 2. Art liegen vor, wenn konstante Wér-
mestrome ¢ normal zur Oberfliche als Funktion, abhéngig von Ort x und Zeit
t, vorgegeben werden. Bedingt durch das FOURIER’sche Gesetz bzgl. der Warme-
stromdichte (3.5) wird indirekt der Temperaturgradient angesetzt (Bild 3.3 b)).
Angesichts der Moglichkeit, Wéarmestrome gleich Null zu setzen, kénnen mit dieser
Art der Formulierung von Randbedingungen Symmetriebedingungen und adiabate
Verhiltnisse erfasst werden.

e RoBIN’sche TRB: Die 3. Art der Randbedingungen (Bild 3.3 ¢)) ist dadurch cha-
rakterisiert, dass der Warmeaustausch zwischen Bauteiloberfliche und Umgebung
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durch eine Grenzschicht erfolgt. Um diese Grenzschicht zu beriicksichtigen, ist ein
Ubergangskoeffizient einzufiithren, wie es bei der Beriicksichtigung der Konvektion
geschieht. Nahere Erlauterungen werden in Kapitel 3.2.2.1 gegeben.

e STEFAN’sche TRB: In der Literatur wird die Beriicksichtung der Warmestrahlung
oft in die Kategorie der NEUMANN/ROBIN-TRB eingestuft. Aufgrund des grofen
Einflusses der Warmestrahlung besonders bei Temperaturen infolge eines Brander-
eignisses wird in Anlehnung an Marek & Nitsche (2007) diese 4. Art der TRB
eingefiihrt (Bild 3.3 d)). Die Beriicksichtigung der Warmestrahlung bei der Wérme-
iibertragung zwischen Korperoberfliche und Umgebung basiert dementsprechend
auf den TRB der 2. und 3. Art und wird in Kapitel 3.2.2.2 erlautert.

In den folgenden 2 Kapiteln werden die Warmeiibertragungsmechanismen der Wéarme-
stromung (Konvektion) und der Warmestrahlung (Radiation) detailliert beschrieben.

3.2.2.1 Konvektion

Die Wérmeiibertragung durch Konvektion (auch Warmestromung genannt) ist ein ma-
kroskopisches stromungstechnisches Problem, bei dem Warme iiber Fluidteilchen in Form
von innerer Energie von einem Ort zum andern iibertragen wird. Bei der Konvektion wird
zwischen freier und erzwungener Konvektion unterschieden, wobei letztere durch einen
erzwungenen Materietransport in Form einer Zwangstromung unter Einwirkung dufterer
Krifte, wie beispielsweise durch Wind, entsteht und im folgenden nicht weiter betrachtet
wird. Freie Konvektion dagegen entsteht allein durch ein Dichtegefélle im Fluid, hervor-
gerufen durch Temperaturverdnderungen, wodurch Auftriebskréfte entstehen. Nach Bild
3.4 bildet sich zwischen Festkorper und Fluid aufgrund von Adhésionskraften eine Grenz-
schicht, in der die Stromungsgeschwindigkeit der Fluidmolekiile gleich Null ist.

2
n Grenz-
schicht

Korper

Grenzschicht

Bild 3.4: Temperaturprofil des konvektiven Warmeiibergangs mit einer Grenzschicht zwi-
schen Umgebung und Kérperoberfliche [Bachr & Stephan 1994].
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Deshalb wird die Warme in diesem Bereich nur durch Warmeleitung transportiert, sodass
fiir die Grenzschicht das FOURIERsche Grundgesetz (3.5)

g=-2(2 (3.18)
on Grenzschicht

gilt, wobei A die Warmeleitfahigkeit und 06/0n der Temperaturgradient in der Grenz-
schicht normal zur Korperoberflidche sind.

Aufgrund der komplexen und inhomogenen Temperatur im Fluid ist es sehr kompliziert,
die Fluidtemperatur zu bestimmen. Um den Warmestrom dennoch mathematisch zu er-
fassen, wird der Warmeiibergangskoeffizient «. als Proportionalitdtskonstante zwischen
der auf die wirmeiibertragende Oberfliiche A bezogenen Wirmestromdichte ¢%°" und dem
Temperaturgefille zwischen Fluid und Korperoberfliache eingefiihrt. Die Definition erfolgt

mit dem Abkiihlungsgesetz nach NEWTON zu:
" = ae(Oen — Oour)- (3.19)

Im Zuge einer Temperaturfeldberechnung infolge eines Brandes wird normativ geméaft DIN
EN 1992-1-2 (2010) der konvektive Warmeiibergangskoeffizient o, auf der beflammten
Seite mit 25W/m?K und auf der brandabgewandten Seite mit 4W/m?K angenommen, da
die Warmestrahlung separat beriicksichtigt wird.

3.2.2.2 Wairmestrahlung

Die Warmestrahlung zeichnet sich durch andere physikalische Gesetzméfigkeiten gegen-
iiber den schon beschriebenen Warmeiibertragungsmechanismen Warmeleitung und Kon-
vektion aus. Der Strahlungstransport ist nicht an die Materie gebunden, da die Energie
durch elektromagnetische Wellen iibertragen wird. Die Wérmestrahlung hangt nicht vom
Temperaturgradienten ab, sondern von Unterschieden in der vierten Potenz der thermody-
namischen (absoluten) Temperaturen der Korper, die den Strahlungsaustausch vollziehen.
Weitere physikalische Eigenschaften sind die Emissivitat, die Oberflichenbeschaffenheit
und die geometrische Anordnung von Sender und Empfinger. Die auf die Oberfliche ei-
nes Korpers auftreffende Strahlung in Form der Strahlungsleistung ® 5 spaltet sich in die
Strahlungsleistungsanteile der Reflexion ® g, der Transmission @7 und der Absorption ® 4

auf |Bild 3.5 (links)].

Es wird zwischen spiegelnder und diffuser Reflexion unterschieden. Die spiegelnde Refle-
xion besitzt die Eigenschaft, dass Ein- und Ausfallswinkel der Strahlung im Vergleich zur
Flachennormalen identisch sind, wohingegen sich bei der diffusen Reflexion die zurtickge-
worfene Strahlung gleichméfig iiber den Raum verteilt. Mit Einfiihrung des Reflexions-
grades p, des Absorptionsgrades o und des Transmissionsgrades 7 gilt entsprechend dem
Energieerhaltungssatz:

o ) )
p+a+7=1; wobei = a=-2 und 7=-L.
Op Op

O’
Eine reine Transmission ist nur bei transparenten Stoffen moglich. Bei undurchsichtigen
Stahlbetonbauteilen, wird daher der Transmissionsgrad 7 = 0 gesetzt. Bei der Betrachtung

(3.20)
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.

V¢ uoidglosqy

y

Bild 3.5: Reflexion, Transmission und Absorption von Strahlung (links) und Strahlungs-
austausch zwischen zwei Flédchenelementen dA; und dAy (rechts)

von Strahlungseigenschaften ist zwischen zwei theoretischen Grenzfillen zu unterscheiden.
Man spricht von einem schwarzen Korper, wenn die gesamte einfallende Strahlung vom
Korper absorbiert und in Warme umgewandelt wird, wobei der Absorptionsgrad a@ = 1
und der Reflexiongrad p = 0 ist. Im Regelfall absorbieren Koérper die Strahlung aller Wel-
lenldngen mit dem gleichen Anteil (o« < 1) und werden als graue Korper bezeichnet. Die
sogenannten farbigen Korper absorbieren dagegen die Strahlung verschiedener Wellen-
langen unterschiedlich stark. Aufgrund der Tatsache, dass Temperaturstrahler Strahlung
sowohl absorbieren als auch emittieren konnen, fithrt die Einfithrung des Emissionsgra-
des ¢, der das Verhiltnis eines grauen Korpers emittierender spezifischer Ausstrahlung
zu der eines schwarzen Korpers weitergibt, und des Absorptionsgrades a nach Gleichung
(3.20), der das Verhéltnis der absorbierter Strahlungsleistungen des grauen Korpers zu
dem des schwarzen bildet, zum KIRCHOFF’schen Strahlungsgesetz. Es besagt, dass der
Emissionsgrad € und der Absorptionsgrad « immer gleich sind:

£=oa. (3.21)

Die bisherigen Erlduterungen bezogen sich immer auf die Strahlung einer einzelnen Fl&-
che. Im folgenden soll nun der Strahlungsaustausch zwischen zwei grauen Oberflachen
beschrieben werden. Fiir das Ziel, den Warmestrom infolge Warmestrahlung zu ermit-
teln, wird zunédchst die geometrische Lage der zwei Oberflichen zueinander durch die
Einfilhrung der dimensionslosen Einstrahlzahl (5 beriicksichtigt. Mathematisch ergibt
sich geméf Bild 3.5 (rechts) fiir die Einstrahlzahl:

1
7TA1 Ay J Ay S

Mit Hilfe des STEFAN-BOLTZMANN Gesetzes kann die spezifische Abstrahlung ¢. eines
grauen Korpers bestimmt werden zu

jo =co b, (3.23)
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wobei o = 5.670 - 107 8Wm 25" die sogenannte STEFAN-BOLTZMANN Konstante ist.
Mit den eingefiihrten Gréfen und Beziehungen kann nun der Warmeaustausch zwischen
zwei Oberflichen dA; und dA; bestimmt werden. Ein grauer Temperaturstrahler mit der
Flache dA;, der Temperatur #; und der Emissivitit e; strahlt an eine Flache dA; die
Strahlungsleistung ®.; ab:

Dy = Are1 p126]. (3.24)

Aufgrund dessen, dass ein grauer Temperaturstrahler mit der Flache dA; nicht nur die
Strahlungsleistung ®.; an die Flache dA, emittiert, sondern von dieser auch eine Strah-
lungsleistung ., empfangt, resultiert ein Warmestrom ¢, durch Radiation von der Fléche
dA; mit der hoheren absoluten Temperatur 6; zu einer Flache dAs; mit der niedrigeren
Temperatur 6 zu

(12 = C1a (0] — 63) - (3.25)

In Gleichung (3.25) ist (2 der Strahlungsaustauschkoeffizient, der sich aus der Bilanzie-
rung der ausgetauschten Strahlungsleistungen zwischen zwei grauen Korpern mit 6; # 60y
berechnen laft. Es ergibt sich:

o €120 P12
1—(1—e)(1 —e2) 5t

(3.26)

Bei der Untersuchung von Stahlbetonbauteilen infolge einer Brandbeanspruchung kann
das umgebende Brandgas als grauer Strahler angesehen werden, der das Bauteil in relativ
geringem Abstand vollig umgibt. Daher konnen Brandgas und Bauteil als zwei weit ausge-
dehnte Korper mit dA; = dA; angesehen werden, dessen Oberflichen parallel zueinander
sind. Mit der Annahme von ;5 = 1.0 vereinfacht sich die Gleichung (3.26) zu:

g

Cra = T (3.27)

—
51+5_1

Geméf DIN EN 1991-1-2 (2010) wird die Gleichung (3.26) weiter vereinfacht, wobei an-
statt der Definition mit den Indizes 1 und 2 fiir die grauen Koérper nun die Beflammung
mit dem Index f und die beflammte Bauteiloberfliche mit dem Index m bezeichnet wird.
Es ergibt sich:

012 =E&rEmO0. (328)

Zusammenfassend kann der Nettowédrmestrom fiir die Strahlung durch Einsetzen von
(3.28) in (3.25) angegeben werden zu:

07 = epenmo (01— 1) = creno (01— 61). (3.29)

wobei 6, die wirksame Temperatur des Brandes und 6,, die Oberflichentemperatur des
Bauteils jeweils in K beschreibt.
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3.2.2.3 Phaseniiberginge

Stoffe und Materialien besitzen aufgrund ihrer temperatur- und druckabhéngigen phy-
sikalischen Zusténde unterschiedliche Aggregatzustdnde. Es werden feste, fliissige und
gasformige Zusténde unterschieden. Zwischen diesen Aggregatzustdnden kann es durch
eine Anderung des Wirmehaushaltes infolge von Warmezufuhr z.B. bei einer Brandein-
wirkung zu Phaseniibergdngen kommen, wobei sich der Aggregatzustand eines Stoffes
(z.B. Wasser) vom fliissigen zum gasformigen Zustand éndert. Die zugefiihrte Warme, die
den Phaseniibergang erzeugt, ruft keine Temperaturerhéhung hervor. Sie wird deshalb als
latente Warme (), bezeichnet.

Phaseniiberginge sind dadurch gekennzeichnet, dass sie bei einer konstanten Temperatur
0; bzw. innerhalb eines Temperaturintervalls Afp;, = 01; — 05, stattfinden. Ein Tempera-
turintervall Afpy, wird dabei am Anfang von der Liquidustemperatur 6;; und am Ende des
Phaseniibergangs von der Solidustemperatur g, begrenzt. Die Warmekapazitiaten cg, und
cr; sind der Solidus- und der Liquidustemperatur zugeordnet. Zur Verdeutlichung zeigt
Bild 3.6 die eben beschriebenen Parameter, die zur Beschreibung eines Phaseniibergangs
notig sind. Gleichlaufend wird zur weiteren numerischen Berticksichtigung von Phasen-
iibergingen die “Methode der dquivalenten effektiven Warmekapazitéit® eingefiihrt.

4 Hc Ah,
Cor =Gt 9 "0 H
Li So s
_____ Definition der effektiven Warmekapazitat c_:
Cor = C,; Temperatur 6 Warmekapazitat c
Cer = Csc,,,-"/ < eSo Ceft = Cso AR
Aeph eSo S e S eLi Ceff = Ct + -
< > 6Li - 930
e > eLi Ceff = CLi
L 0—0—0 >
9So 9t eLi 9

Bild 3.6: Beriicksichtigung von Phaseniibergéngen mit der Methode der effektiven Wiér-
mekapazitaten

Bei der Berechnung des Warmehaushaltes brandbeanspruchter Stahlbetonbauteile finden
Phaseniibergénge bei der Verdampfung von Wasser im Beton sowie bei der Modifikations-
anderung von Betonstahl von « - zu 7 - Eisen statt. Bei diesen Vorgéngen wird die dafiir
benétigte Energie als Verdampfungsenthalpie Ahy bzw. Modifikationsenthalpie Ahy, de-
finiert. Die massenspezifische Verdampfungsenthalpie von Wasser bei einem Druck von
p=1023 hPa wird nach Hering, Martin & Stohrer (2007) zu Ahy = 2257 - 103J /kg ange-
geben. Somit kann beispielsweise die latente Warme )7, in einem Betonbauteil mit dem
Volumen V, der Massendichte p des Betons und dem Wassergehalt u des Betons berechnet
werden mit:
Qu=VoAhy—

. 3.30
100 (3:30)
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Da die Erfassung von Phaseniibergdngen einen numerisch hohen Rechenaufwand erfordert,
werden die Phasentibergédnge nicht in der direkten Formulierung des Warmehaushaltes,
sondern allein bei der Stoffmodellierung der Warmekapazitdten von Beton und Betonstahl
im Abschnitt 3.4.3 beriicksichtigt.

3.2.3 Zusammenfassung des Warmehaushaltes

Nachdem die einzelnen Komponenten zur Beschreibung des Warmehaushaltes eines Kor-
pers eingefiihrt sind, werden diese nun zusammenfassend dargestellt, damit sie fiir die nu-
merische Umsetzung in einer kompakten Form vorliegen. Fiir die Warmebilanzgleichung
nach (3.15) ergibt sich:

By =o0cl —div[ls] —Q, =0 mit £y = A(0) - grad 6. (3.31)
Fiir die DIRICHLET sche Randbedingung ergibt sich aus (3.17)
RV =0., — 04y =0 auf Ty x [to, T] (3.32)

und aus den NEUMANN-ROBIN- und STEFAN- Randbedingungen resultiert zusammen-

fassend aus den Randleitungstermen, den Warmestromen, den Anteilen aus Konvektion
(3.19) und Strahlung (3.29)

Rl=8g-mn—qu—q " —q¢" =0 auf T, x [t,T]. (3.33)

DiricHLET-Randbedingung

l"t - Temperatur

NEeumann- und
Roein-Randbedingungen

Fq - Warmestrom,
t Konvektion

Steran-Randbedingungen
Iy - Strahlung
t

Bild 3.7: Thermische Randbedingungen an einem Korper



44 Kapitel 3: Thermische Analyse von Stahlbetonbauteilen

3.3 Finite-Elemente-Umsetzung des Warmehaushaltes

In Abschnitt 3.2 wurde das fiir porése Medien physikalisch hinreichend genau beschriebene
Modell fiir den Warmehaushalt mit thermischen Transport- und Speicherphédnomenen vor-
gestellt. Der Wéarmehaushalt in porosen Medien wird aufgrund der Materialnichtlineari-
taten durch ein nichtlineares partielles Differentialgleichungssystem beschrieben, welches
aufgrund der gleichzeitigen Beriicksichtigung der rdaumlichen Koordinaten X und der
zeitlichen Koordinate t ein Anfangsrandwertproblem darstellt. Eine direkte analytische
Losung ist nur unter stark vereinfachten Annahmen méglich. Um die inhérenten Nichtli-
nearitaten zu beriicksichtigen, ist eine Losung mit numerischen Losungswegen notwendig.
Das Differentialgleichungssystem wird dazu in die schwache integrale Form {iberfiihrt und
konsistent linearisiert mit dem Ziel, das resultierende algebraische Gleichungssystem mit
einer rdumlichen und zeitlichen Diskretisierung aufzustellen und somit die unabhéngige
Variable der Temperatur zu bestimmen.

Die dquivalente integrale Form der differentiellen Formulierung wird mit dem Verfahren
der gewichteten Residuen formuliert. Sie stellt eine der gebrauchlichsten Verfahren dar,
wobei das resultierende Residuum einer Ndherungslosung minimiert wird. Das Residuum
wird mit Hilfe einer noch zu wéihlenden Wichtungsfunktion ¥ gewichtet, sodass der ge-
wichtete Mittelwert des Residuums verschwindet. Durch Multiplikation des Residuums
erhélt man mit (3.31), (3.32) und (3.33) die integrale Formulierung

/\yBg dQ+/ U Ry qut—i—/ U R, dI'Y = 0. (3.34)
Q T

qt Tt

Unter Berticksichtigung von (3.31) spaltet sich das Gebietsintegral in (3.34) in drei Anteile

/\IJBQ dQ:/q:gce' dQ—/\I!Qt dQ—/ T div £y dQ (3.35)
Q Q Q Q

auf, wobei das letzte Gebietsintegral nun naher betrachtet wird. Mit Anwendung des
Divergenztheorems

div [V £g] = U divlg + [grad V] - £y = U divey = div [V £g] — [grad V] - £y (3.36)

und der Anwendung des 2. Integralsatzes von GAUSS/GREEN auf (3.36)

/div (U £o] dQ = / U Lg - ndl (3.37)
Q T

kann das letzte Integral in Gleichung (3.35) in

/\I/divﬁng:/\I/£9~ndF—/gradllféng (3.38)
Q r Q

iiberfithrt werden, wobei eine Ableitungsordnung auf die Wichtungsfunktion ¥ {ibertragen
wird. Dadurch wird die notwendige Differenzierbarkeit der Ansatzfunktion fiir # verringert.
Durch Einsetzen von (3.38) in (3.35) ergibt sich bei gleichzeitiger Riicksubstitution von
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(3.33), dass sich die Randleitungsterme aus Gleichung (3.33) und dem Anteil aus (3.38)
aufheben. Werden zudem Wichtungsfunktionen ¥ gewéhlt, die die Eigenschaft besitzen,
auf I'; zu verschwinden, so entfallen auch die Randterme der wesentlichen Randbedingun-
gen und es resultiert aus (3.34) die reduzierte dquivalente Integralform

/\If@ce' dQ—/\IJQt dQ+/grad\Il~)\grad9 dQ

R “ “ (3.39)

—/ W g, dl, —/ VU . (en — Osur) dL, —/ Voe(0),—0%,)dl, =0,
I I I

qt at at

Konsistente Linearisierung: Nachdem das Anfangsrandwertproblem in schwacher
Form (3.39) vorliegt, ist nun wegen der vorhandenen Nichtlinearitdten eine Linearisie-
rung vorzunehmen. Geméaft der Erlauterungen im Anhang A.2, insbesondere Gleichung
(A.9), ergibt sich fiir die Zustandsvariable der Temperatur ¢ die allgemeine Gleichung

DG(6) - A0 = —G(0). (3.40)

Durch eine konsistente Linearisierung kann die linke Seite von (3.40) bei Berticksichtigung
der einzelnen Anteile aus (3.39) angegeben werden mit:

d(oc) ; 0 0Q,
/Q\II( 50 9A9+<(QC)§> A9> dQ—/Q\II WAQdQ

+/ gradV - (8—>‘ grad 0 A6 + (A grad) AH) dQ
Q

00
(3.41)
_/F ] aaqgt AG dT,, — /r G (aac (Ocr, — 0) AO + . % Af — a, Ag) dr,,

00 a0

qt

—/ v (0 o (65, — 0%) AG + 40202 Pen
F(H

3
5 g A0+ 4ot AG) dr,,.

Um die Gleichung (3.40) vollstandig zu erfiillen, kann auf der rechten Seite die Formulie-
rung geméf (3.39) eingesetzt werden, da diese den bereits bekannten Zustand beschreibt.

Finite Ubersetzung in Raum und Zeit: Um das nichtlineare parabolische Anfangs-
randwertproblem des formulierten Warmehaushaltes in (3.41) 16sen zu koénnen, ist eine
Integration durchzufiihren, die sinnvoller Weise numerisch erfolgt. Dies geschieht durch
eine simultane Raum-Zeit-Diskretisierung, bei der, basierend auf dem Konzept der Fini-
ten Elemente, das Raum-Zeit Kontinuum in endliche Raum-Zeit-Elemente unterteilt und
jeweils getrennt fiir Raum- und Zeit ein FE Ansatz verwendet wird. Fiir die duflere Zu-
standsgrofe, im vorliegenden Fall ist dies die Temperatur 6, ergibt sie sich durch einen
Produktansatz aus Raum und Zeit

0(X,t) = N(X) - 0,(t). (3.42)

Bei der Diskretisierung des raumlichen Gebietes €2 wird an dieser Stelle die dreidimensio-
nale Formulierung des Wérmehaushaltes in eine fiir flichenhafte Stahlbetonbauteile aus-
reichenden eindimensionale Beschreibung reduziert. Das raumliche Gebiet 2 wird dazu
mit einem 2-knotiges Linienelement diskretisiert, welches die linearen Ansatzfunktionen

N(§) =[NY&) N Q] =[1-¢ & mit £€[0,1] (3.43)
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besitzt, wobei £ die normierte natiirliche Koordinate représentiert. Wie bereits erwahnt,
wird bei der Zeitintegration der zu beriicksichtigende Zeitbereich Z € [ty, T in eine endli-
che Anzahl von Teilzeitintervallen Z; € [t;,t;,1] unterteilt, die nicht zwingend notwendig
konstant sein miissen. Die Zeitschrittweite zwischen zwei diskreten Zeitpunkten ¢; und
t; 1 ergibt sich aus der Differenz

Aufgrund des maximal einfachen Auftretens der Zeitableitungen in (3.41) ist ein linearer
Ansatz fiir die FE-Diskretisierung im Zeitbereich ausreichend. Es ergeben sich entspre-
chend der Raumdiskretisierung nach (3.43) die Ansatzfunktionen:

Z(¢)=1[2'(Q) Z°Q))=[1—-¢ ¢ mit ¢elo1]. (3.45)

Fiir die Temperatur #°*¢ an einem Punkt ¢ im Zeitinkrement ergibt sich in einer inkre-
mentell formulierten Betrachtungsweise somit

07¢(C) = Z'(Q) 0" + ZH() 0 = 0" + AT, (3.46)

wobei AP = §itl — % gilt. Die erforderliche Rate der Temperatur zum Zeitpunkt ¢ im
Zeitschritt wird daraus folgend zu:
1

Zusammenfassend kann so fiir die elementvektorielle Darstellung formuliert werden:

- it-C 1

0:7(¢) =0, +CAOT  bzw. 0, °(() = At-HAe‘iﬂ' (3.48)

Durch Einsetzen der raumlichen Diskretisierung (3.43) und der zeitlichen Diskretisierung
(3.48) in den Produktansatz fiir Raum und Zeit (3.42) ergeben sich fiir die Temperatur
und den Temperaturgradienten:

0e(6,0) = N() 0:7(¢) bzw.grad 07 (¢, () = B(€) 0.7 (¢)- (3.49)

In Gleichung (3.49) stellt neben dem Vektor der raumlichen Ansatzfunktionen N, B eine
Matrix dar, die durch B = grad N gebildet wird. Damit ist die Semidiskretisierung der
Raum-Zeit-Diskretisierung abgeschlossen und es folgt die Wahl der in (3.41) verbleibenden
unbekannten Wichtungsfunktion .

Wichtungsfunktion: Die Ansatzfunktionen fiir Raum (3.43) und Zeit (3.45) bilden nur
in Sonderfillen den exakten Losungsverlauf ab. Infolge der gewahlten Ansatzfunktionen
treten bei der Berechnung einer Naherungslosung eines Anfangsrandwertproblems Feh-
ler in Raum und Zeit auf. Eine Verteilung des Fehlers kann durch eine Wichtung in
Raum und Zeit erfolgen. Es existieren viele verschiedene Arten von Wichtungskonzep-
ten, wobei in dieser Arbeit zum einen auf das GALERKIN-Verfahren und zum anderen
auf die Punktkollokation ndher eingegangen wird. Die FEM benutzt das Wichtungskon-
zept im Raum nach GALERKIN, wobei die Wichtungsfunktion die erste Variation der
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Ansatzfunktion ist. Bei symmetrisierbaren Problemstellungen fithrt dieses Vorgehen zu
symmetrischen Gleichungssystemen. Bei zeitlichen Problemstellungen hingegen wird oft
von der Bereichs- bzw. Punktkollokation Gebrauch gemacht. Als Wichtungsfunktion im
Zeitbereich erzwingt die DIRAC-Funktion ¢ als Wichtungsfunktion mit

0 fi
Co = 01C =] = wer (3.50)
oo flir (=7x

dass der Fehler an diskreten Zeitpunkten zu Null wird. Aufgrund der Tatsache, dass die
Integration von (3.50) iiber den Zeitbereich den Wert 1 liefert, ergibt sich, dass durch
Multiplikation einer Funktion f mit der DIRAC-Funktion § eine punktuelle Auswertung
des Zeitintegrals an der Stelle v vorgenommen werden kann:

/ £(0) 8¢ — 4] d¢ = f(). (3.51)

Die vorkommenden Freiwerte in (3.49) bzw. (3.48) sind die gesuchten inkrementellen
Zuwichse A@ ™. Damit kann die Wichtungsfunktion ¥ durch die eben beschriebenen
Wichtungskonzepte kombiniert, ersetzt werden zu:

U =60 = N(,0A0™. (3.52)

Unter Beachtung der neuen Kollokationsstelle v statt ¢, den Raum-Zeit-Ansétzen (3.49),
der Wichtungsfunktion (3.52), der linearisierten Form des ARWPs (3.41) mit (3.39) und
(3.40) wird das zu lésende algebraische Gleichungssystem aufgestellt.

Linearisierte Form des ARWPs: Geordnet nach Anteilen bzgl. der Integrationen iiber
das Elementgebiet €, ergibt sich die zusammengefasste Matrix K iiber das Elementge-
biet zu:

Q T aA s T ity
K= B"|==B6.| NdQ.+ [ BT[N BdQ.
Qe Qe

o0
L, L
8Q 14y 8(@ c ) i+ ‘
N7 { t} N dQ, + / NT << NAOTINAQ, +
/Qe 00 \Atﬂ_l Qe 06 v ) (353)
Q,t W7t
1 .
NT o] 7T NAQ, .
\Ati+1 Qe loccc] )

v~

w

Es wird eine neue Sortierung der Anteile vorgenommen, um die Ubersichtlichkeit zu ver-
bessern. Zur weiteren Vereinfachung ergibt sich (3.53) in matrizieller Schreibweise zu:

K°=L;, +L+Q,+W,+W, (3.54)
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wobei die Matrizenbezeichnungen L fiir die Leitterme, W fiir die Speicherterme und @
fiir die Wéarmesenke bzw. -quelle stehen. Analog ergibt sich fiir die Integration iiber den
Rand des Elementes I', die Matrix

r T _3(1% tﬁeen e T ¢ty
K'=| N 5 (ben — NO,) + o, 5T, N,dl.+ [ N7 [a4]"" NdL.+
\Fe - vl \Fe _
K, K
[ Oe 00,1
NT o= (0* — NO*) + 40:6> e”] N,dl, +
\/Fe L 89< en 6) en 89 t (355)
S,
. 1+T7
N7 [40¢ (N6,)*]"" N dr, + / NT {%} Ndr..
Fe Fe 39
S R,

Damit kann analog zum Gebiet {2 eine matrizielle Form der Randintegrale angegeben wer-
den, wobei fiir die Anteile aus Konvektion die Matrizen K, fiir die Anteile aus Strahlung
die Matrizen S und fiir die Warmerandstrome die Matrix R stehen. Es ergibt sich aus
(3.55)

K'=K,+K+S;+S+R,. (3.56)

Nachdem die Matrizen iiber das Elementgebiet €2, und den Elementrand I', aufgestellt
sind, kann aus der Diskretisierung der rechten Seite von (3.40), représentiert durch (3.39),
die Diskretisierung der Elementvektoren erfolgen. Es ergibt sich:

F=— [ BT\ BdQAG — L / NT [p.c] T N dQ.077 +
Qe / \At2+1 Qe >4

1 w

/ NTQ)™ dQ. + | NT (g™t dl. +

Ja, o (3.57)

g, T
/ NT (o (B — 0)) AT + / NT[oe (6%, —61)] dr..
Te . Te .

k, St

Gleichlaufend zu den Matrizen kann der Vektor der rechten Seite mit den Anteilen aus
Speicherung w, Leitung I, Warmequellen g,, Randstrome r;, Konvektionsanteile k; und
Strahlungsanteile s; zusammengefasst werden zu:

F=—-—w-1l+q,+7 +k+ s (3.58)

Daraus folgt das zu losende algebraische Gleichungssystem zur Losung des Warmehaus-
haltes mit Hilfe der Finiten Elemente in kompakter Schreibweise zu:

(K" + K"] - [A6] = [F). (3.59)



3.4 Temperaturabhdngige Stoffkennwerte 49

3.4 Temperaturabhangige Stoffkennwerte

Um instationdre nichtlineare Temperaturfeldberechnungen durchfiithren zu kénnen, miis-
sen temperaturabhéngige Materialkennwerte definiert werden. Bei der Untersuchung von
Stahlbetonbauteilen werden diese fiir Beton und Betonstahl benétigt. Die Materialei-
genschaften der Baustoffe bei erhohten Temperaturen werden dabei in thermische und
mechanische Eigenschaften differenziert.

Zu den thermischen Eigenschaften zdhlen die Rohdichte p, die Warmekapazitit ¢ und
die Warmeleitfahigkeit A\, die zum einen selbst Temperaturabhéngigkeiten aufweisen und
zum anderen das Bauteilerwdrmungsverhalten ihrerseits beeinflussen.

In die Gruppe der mechanischen Eigenschaften sind die temperaturabhingigen Festigkei-
ten, Verformungen und die thermischen Dehnungen einzuordnen, die alle keinen Beitrag
fiir die Bauteilerwarmung liefern. In der Literatur werden die thermischen Dehnungen
oft den thermischen Eigenschaften zugeordnet, was nach Auffassung des Autors nicht
zutreffend ist, denn die Nichtbeteiligung an der Bauteilerwirmung unterstreicht die Zu-
ordnung zu den mechanischen Eigenschaften. In Bild 3.8 sind die thermo-mechanischen
Materialeigenschaften dargestellt.

Pp| Bauteilerwarmung

Hochtemperatur-Eigenschaften

Thermische Eigenschaften Mechanische Eigenschaften
. Waéarme- Warme- Thermische S
| —— kapazitat | | leitfahigkeit || || Dehnung || Festigkeit || Verformung

Bild 3.8: Thermo-Mechanische Materialeigenschaften bei erhohten Temperaturen

Bevor nachfolgend die thermischen Eigenschaften, getrennt nach Werkstoffen, naher dar-
gestellt werden, werden zunéchst grundlegende Eigenschaften von Beton und Betonstahl
erldutert, die zur Beschreibung der thermischen Eigenschaften notwendig sind. Mechani-
sche Eigenschaften werden erst im Zuge der phdnomenologischen Beschreibung des Ver-
bundwerkstoffes Stahlbeton in Kapitel 4 vorgenommen.

Beton: Bei erhohten Temperaturen wird das Verhalten von Beton mafgeblich vom Po-
rengehalt, Zementgehalt, der Art der Zuschlagstoffe und dem Wassergehalt beeinflusst,
wobei der Wassergehalt in Hinblick auf die thermischen Eigenschaften eine Sonderrolle
einnimmt. Beim Herstellen von Beton wird in der Regel mehr Wasser als zur vollstandigen
Hydratation notwendig zugegeben. Somit werden beim Erhartungsprozess wassergefiillte
Poren im Zementstein gebildet. Um eine vollstdndige Hydratation des Zements zu ge-
wahrleisten, ist ein Wasserzementwert von w/z & 0.40 notwendig. Dabei werden ca. 25
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% chemisch gebunden und 15 % physikalisch durch Adsorptionskrafte an das Zementgel
angelagert. Das chemisch gebundene Wasser wird auch als nichtverdampfbares Wasser
bezeichnet. Bei hoheren Wasserzementwerten bilden sich Kapillarporen im Zementstein,
in denen das Uberschusswasser gespeichert wird. Eine Darstellung iiber die Volumenver-
teilung im Zementstein ist in Bild 3.9 zu sehen. Es ist eindeutig erkennbar, wie der Anteil
an Kapillarwasser mit hoherem Wasserzementwert steigt und das Gelporenwasser relativ
konstant bleibt.

100 T T
[ [ Luftporen

Gelporen

bzw. -wasse

|

0 F--\g----
|

80 |- N

70 | unhydratisierter - -=
Zement
60 [-—-1--—-—-——— A
|
|
50 fF---5---- P == ===1
|
1

40 [---t-fr -
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| |
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10 | /EE e e i ===l ===F===f===q====p===71===-7 i====
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|
|
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Wasserzementwert w/z [-]

Bild 3.9: Volumenanteile im Zementstein nach Czernin (1977)

Findet eine Erwarmung des Betonbauteils iiber 100 °C statt, verdampft das nicht chemisch
gebundene Gelporenwasser. Es dndert dabei seinen Aggregatzustand mit einem Phasen-
iibergang vom fliissigen in den gasférmigen Zustand. Bis zum endgiiltigen Verdampfen
bleibt die Temperatur lokal im Bauteil konstant, was eine verzogerte Erwarmung zur
Folge hat. Diese Eigenschaften werden hauptséchlich bei der Formulierung der Wérmeka-
pazitét des Betons bertiicksichtigt. Schlussfolgernd wird konstatiert, dass der Wassergehalt
des Betons einen mafsgebenden Einfluss auf die temperaturabhéngigen Eigenschaften hat.

Betonstahl: Um das Verhalten von Betonstahl unter erhéhten Temperaturen besser zu
verdeutlichen, werden basierend auf dem Eisen-Kohlenstoffdiagramm signifikante Merk-
male vorgestellt. Zunéchst einige Aussagen zum atomaren Gitteraufbau von Stahl. Ei-
sen ist grundsétzlich ein polymorphes Material, da unterschiedliche kristalline Strukturen
in Abhéngigkeit von der Temperatur auftreten. Eisen besitzt bei Raumtemperatur ein
kubisch-raumzentriertes Gitter, wobei dieses Eisen auch als « - Eisen bezeichnet wird. In
Abhéngigkeit vom Kohlenstoffgehalt und bei Erreichen von einer Temperatur von 911°C
wandelt sich die vorhandene Gitterstruktur in ein kubisch-flichenzentriertes Gitter um (s.
Bild 3.10). Eine weitere Umwandlung von flichen- zu raumzentrierten Gittern findet bei
einer Temperatur von 1392 °C statt.
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Bild 3.10: Vereinfachtes Eisen-Kohlenstoff-Diagramm nach Weifbach (2007)

Neben Verdnderungen im Gitteraufbau und Aggregatzustand ist fiir den Einfluss auf das
thermische Verhalten von Eisen der Umschlag bei 769°C vom ferromagnetischen zum
unmagnetischen Eisen von Interesse. Nach Richter (1973) wird dieser Umwandlung im
Hinblick auf die Warmekapazitit groke Bedeutung zugewiesen. In einer Eisenlegierung
ist Kohlenstoff der Hauptparameter und wird als Eisenkarbid FeC3 in gebundener Form
und als Zementit als Gefiigebestandteil bezeichnet. Als Gefiigebestandteil lagert es sich
in das Ferrit ein. Kommt es zu einer langsamen Abkiihlung der Schmelze und liegt der
Kohlenstoffgehalt unter 0.8% gilt die Verbindung als unter-eutektoidisch (Punkt S im Bild
3.10). Der eutektoidische Gefiigebestandteil des Stahls wird Perlit genannt.

Mit einer Reduktion des Kohlenstoffgehaltes werden keine Zementitplattchen mehr in
die FEisenkristalle eingelagert. Es entsteht ein Gemisch aus Ferrit und Perlit. Eindeutig
erkennbar ist, dass mit sinkendem Kohlenstoffgehalt der Anteil an Ferrit steigt. Dement-
sprechend liegt bei Kohlenstoffgehalten iiber 0.8% ein iiber-perlitisches Gefiige vor. Es
lagern sich nun die Zementitplattchen schalenférmig zwischen den perlitischen Kristal-
len ab. In beiden Bereichen existieren a-Mischkristalle (MK). Generell bezeichnet man
Legierungen bis 2.06 % Kohlenstoff als Stahl und dariiber als Gusseisen.

Infolge einer Erwérmung des Perlits auf eine Temperatur von 723°C kommt es zu einer
Auflésung der Eisenkarbidverbindung. Die a-MK klappen in v-MK um, wobei sich der
Kohlenstoff in den leeren Gitterraum des FE-Gitters hineinlést. Es bildet sich Austenit.
Der Umwandlungspunkt der Kristallstruktur sinkt bei der Legierung Stahl auf 723°C
(Punkt P) gegeniiber reinem Eisen bei 911°C (Punkt G).
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3.4.1 Warmeleitfahigkeit

Die Warmeleitfahigkeit A\ ist eine temperaturabhéngige Stoffkenngréfse und beschreibt
die Warmemenge, die innerhalb einer Stunde durch einen Quadratmeter einer ein Meter
dicken Baustoffschicht bei einer vorhandenen Temperaturdifferenz von Af = 1 K zwischen
den Bauteiloberflichen ausgetauscht wird.
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Bild 3.11: Temperaturabhédngige Warmeleitfihigkeit A.(6) von Normalbeton (links) und
Ag(f) von Betonstahl (rechts) nach DIN EN 1992-1-2 (2010)

Beton: Bei Beton héngt die Warmeleitfahigkeit hauptsiachlich von der Porigkeit, der
Zuschlagsart (quarzhaltig, kalkhaltig, Leichtzuschlag) und dem Wassergehalt ab. Mit
zunehmendem Wassergehalt und steigender Temperatur nimmt die Warmeleitfahigkeit
ab. In der européischen Norm DIN EN 1992-1-2 (2010) wird fiir den Temperaturbereich
20°C < 6. <1200°C die Wirmeleitfahigkeit durch die obere Grenzfunktion

0 0.\
Ae(0.) = 2.00 — 0.2451 - —= 4+ 0.0107 - [ —-= .
() = 2.00 = 0.2451 - < +0.0107 (100) (3.60)
und die untere Grenzfunktion
Ao(6.) = 1.36 — 0.1360 b 00057 (2 2 (3.61)
e ' 100 100 '

beschrieben. Die entsprechend zu verwendende Grenzfunktion ist im Nationalen Anhang
DIN EN 1992-1-2/NA (2010) geregelt.

Betonstahl: Die Warmeleitfahigkeit von Betonstahl bzw. Baustahl wird in den Normen
DIN EN 1993-1-2 (2010) und DIN EN 1994-1-2 (2010) durch eine bilineare Rechenwert-
kurve beschrieben, welche im Temperaturbereich zwischen 20°C < 6, < 800°C von 53.3
W/(mK) auf einen Wert von 27.3 W/(mK) linear abfillt und dann bis 1200 °C konstant
verlauft (s. Bild 3.11 (rechts)).
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3.4.2 Rohdichte

Als Rohdichte wird die auf das Volumen bezogene Masse eines Kérpers bezeichnet. In Bild
3.12 sind die Verlaufe fiir die Rohdichten von Normalbeton und Betonstahl in Abhéngig-
keit der Temperatur grafisch dargestellt. Fiir den Betonstahl sind zuséatzlich Messergeb-
nisse aus Richter (1973) angegeben. Eine detaillierte Beschreibung des Verhaltens unter
erhohten Temperaturen und der daraus resultierenden mathematischen Formulierungen
nach DIN EN 1992-1-2 (2010) erfolgt getrennt fiir die Materialien Beton und Betonstahl.
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Bild 3.12: Temperaturabhéngige Rohdichte g.(€) von Normalbeton (links) und o,(#) von
Betonstahl bzw. Baustahl (rechts) nach DIN EN 1994-1-2 (2006)

Beton: Bedingt durch Umwandlungsprozesse infolge thermischer Einwirkungen kann die
Dichte von Beton nicht als konstant angesetzt werden, wie es bei Berechnungen im Tem-
peraturbereich bis ca. 80°C der Fall ist. In fritheren Normen konnte fiir die Rohdichte
bei normalen quarzhaltigen oder kalksteinhaltigen Beton eine Temperaturunabhéngigkeit
angenommen werden. Lediglich ab Temperaturen oberhalb von 100°C wurde aufgrund der
Verdampfung von freiem Wasser die Rohdichte um 100 kg/ m” reduziert [Borgonga 1997],
[Reick 2001].

In der aktuellen Novellierung der européaischen Normen ist dies nicht mehr so einfach mog-
lich, da jetzt die kontinuierliche Verdnderung der Dichte mit zunehmender Temperatur
beriicksichtigt wird. Die Rohdichte &ndert sich nach Schneider (1982) in einem Tempera-
turbereich 20°C < 6. < 150°C je nach Zuschlagart (kalkstein- oder silikathaltig) unter-
schiedlich stark. Die Dichtereduzierung in diesem Temperaturbereich ist hauptséchlich auf
die Verdampfung bzw. Verdunstung des Wassers zuriickzufiithren. Somit ist der Einfluss
der Zuschlagstoffumwandlung grofer. Bis 600 °C erfolgt bei kalksteinhaltigen Betonen nur
eine geringfiigige Abnahme der Dichte. Erst im Bereich zwischen 600 °C und 900 °C fiihrt
die Kalksteinentsduerung zu einer Reduzierung der Dichte und so zu einem hochporosen
Beton. Silikathaltige Betone hingegen verdndern ihre Dichte hauptséchlich durch die ther-
mischen Dehnungen der Zuschlage. Als Fazit ist festzuhalten, dass die Rohdichte unter
erhohten Temperaturen hauptséichlich durch den Feuchtigkeitsverlust abnimmt.

Die funktionale Beschreibung der temperaturabhingigen Rohdichte von Beton in einem
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Temperaturbereich von 20°C < 6. < 1200 °C erfolgt geméf DIN EN 1992-1-2 (2010).

Betontemperatur . | Rohdichte p.(6,)

20°C <0, < 115°C | 0.(20°C)

115°C < 0, < 200°C | 0.(20°C) - (1.00 — 0.02 (§, — 115) /85) (3.62)
200°C < §, < 400°C | 0.(20°C) - (0.98 — 0.03 (4. — 200) /200)

400°C < §, < 1200°C | 0.(20°C) - (0.95 — 0.07 (6, — 400) /800)

(
(
(
(

Betonstahl: Im Allgemeinen darf die Rohdichte fiir Beton- und Baustahl mit ¢, =
7850 kg /m? konstant angenommen werden. Betrachtet man allerdings Messwerte zur Roh-
dichte von Stahl in Abhéngigkeit der Temperatur nach Richter (1973), ist ein leichter
linearer Abfall mit steigenden Temperaturen festzustellen.

Gegentiber der temperaturunabhéngigen Annahme geméf DIN EN 1994-1-2 (2010) ent-
spricht dies einer Fehlerquote von 4 — 5% bei 1000 °C. Der sprunghafte Anstieg der Dichte
bei 723 °C wird nach Kapitel 3.4 und nach Richter (1973) auf die Umwandlung der kubisch-
raumzentrierten Gitteranordnung(a—Eisen) zur dichteren kubisch-flachenzentrierten Git-
terstruktur der Atome (y—Eisen) zuriickgefiihrt.

3.4.3 Warmekapazitat

Neben dem Wiarmetransport ist bei der Beschreibung des Temperaturhaushaltes die Wiér-
mespeicherung, insbesondere bei instationdren Temperaturproblemen, zu beriicksichtigen.
Je nach Temperaturgradienten findet eine Zu- bzw. Abnahme der thermischen Energie
im Inneren des zu untersuchenden Bauteils statt. Darin ist auch jene latente Warme
enthalten, die bendtigt wird, um z.B. das Kristallgefiige von Betonstahl bei bestimmten
Temperaturen umzuwandeln oder im Beton das vorhandene Wasser zu verdampfen.

Das Wéarmespeichervermogen ist materialabhéngig und wird durch die Materialkonstante
der spezifischen Warmekapazitit ¢ definiert, wobei sie die Warmemenge ist, die fiir einen
Stoff notwendig ist, um ihn um 1 Kelvin aufzuheizen.

Im folgenden werden fiir Beton und Betonstahl die jeweiligen temperaturabhéangigen Ei-
genschaften der effektiven Warmekapazitét c.rr (s. Abschnitt 3.2.2.3) beschrieben, wobei
Phaseniiberginge in dieser Stoffmodellierung vereinfachend berticksichtigt werden, ohne
beispielsweise den hygrischen oder chemischen Zustand im Bauteil zu bestimmen, um
daraus evtl. Phasenumwandlungen abzuleiten.

Bild 3.13 zeigt die Verldufe der funktionalen Beschreibung nach DIN EN 1992-1-2 (2010),
wobei die Temperaturbereiche, in denen eine Phasenumwandlung stattfindet, deutlich
durch eine stark ansteigende Warmekapazitéit charakterisiert sind.
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Bild 3.13: Temperaturabhingige Warmekapazitét c.(d) von Normalbeton (links) und
¢s(0) von Betonstahl bzw. Baustahl (rechts) nach DIN EN 1992-1-2 (2006)

Beton: Bei dem Werkstoff Beton wird die Warmekapazitat hauptséchlich durch den
Wasser- bzw. Feuchtegehalt u beeinflusst, weniger durch den Zementgehalt und das Mi-
schungsverhaltnis. Der Wassergehalt wirkt sich vor allem zwischen 100 °C und 200 °C aus,
da zur Verdampfung des Wassers mehr Energie benotigt wird. In der Literatur und in den
Normen werden Wassergehalte u zwischen 0 und 10% berticksichtigt [Borgonga 1997|. Die
spezifische Warmekapazitét c.(6) von trockenem Beton ist nach DIN EN 1992-1-2 (2010)
wie folgt zu ermitteln:

Betontemperatur 6, | spezifische Wéarmekapazitit c.(6) [kgLK]

20°C < 6. < 100°C | 900

100°C < 6, < 200°C | 900 + (6, — 100)
200°C < 6, < 400°C | 1000 + (6, — 200) /2
400°C < 6, < 1200°C | 1100

(3.63)

Eine Beriticksichtigung des Feuchtegehaltes u erfolgt durch Modifizierung der in (3.63) an-
gegebenen Funktionen. In Abhéngigkeit des Feuchtegehaltes u ergibt sich in dem Bereich
von 100 °C bis 115°C, in dem das Wasser verdampft, der konstante Wert der spezifischen
Warme ¢ peqr Wie folgt:

Feuchtegehalt u | % | ‘ 0.0 ‘ 1.5 ‘ 2.0 ‘ 3.0 ‘ 4.0 ‘ 8.0 ‘ 10.0

Cppeat |(J/ (kg K)] \ 900 \ 1470 \ 1875 \ 2020 \ 2750 \ 4577 \ 5600
(3.64)
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Betonstahl: Die Warmekapazitit von Bau- bzw. Betonstahl unterteilt sich in die wahre
und in die mittlere spezifische Warmekapazitiat. Die wahre spezifische Warmekapazitat,
die im weiteren Verlauf der vorliegenden Arbeit beriicksichtigt wird, enthélt gegeniiber
der mittleren auch latente Warmemengen, die z.B aus der &« — y—Umwandlung und der
ferromagnetischen Umwandlung resultieren.

Geméf DIN EN 1994-1-2 (2010) kann die spezifische Warmekapazitét c;(0) wie folgt
ermittelt werden:

Stahltemperatur 6, | spezifische Warmekapazitit c,(6;) [kgLK}

20°C < 6, < 600°C | 425+ 7.73-10-10, — 1.69 - 10-362 + 2.22 - 10-5¢
600°C < 0, < 735°C | 666 — 13002/ (6, — 738) (3.65)
735°C < 0, < 900°C | 545+ 17820/ (6, — 731)

900°C < 0, < 1200°C | 650

Bild 3.13 (rechts) zeigt den Verlauf der Warmekapazitiat in Abhéangigkeit der Temperatur
5. Bei 735°C weist die Kurve ein spitz ausgepragtes Maximum auf, das auf den Wert
5000 J/(kgK) ansteigt.

3.5 Annahmen zur numerischen Simulation

Die bisher aufgefiihrten Herleitungen zur Beschreibung des Warmehaushaltes sind allge-
mein fiir eine dreidimensionale Betrachtungsweise giiltig. Fiir die Berechnung von Fla-
chentragwerken wird eine reduzierte eindimensionale Formulierung gewahlt. Eine weitere
Vereinfachung bei der Berechnung des Warmehaushaltes ist materialbezogen und wird im
folgenden nédher erldutert.

Stahlbeton ist ein Verbundwerkstoff aus Beton und Bewehrungsstahl. Aufgrund des un-
terschiedlichen Warmeleitvermogens der beiden Materialien ware bei einer detaillierten
wirklichkeitsnahen Untersuchung diese Eigenschaft zu beriicksichtigen. Der Betonstahl be-
sitzt gegeniiber seinem Verbundpartner Beton eine wesentlich hohere Warmeleitfahigkeit.
In Bild 3.14 sind Temperaturverlaufe iiber die Querschnittshéhe von Stahlbetonflachen-
tragwerken mit jeweils unterschiedlichen Bewehrungsgehalten fiir eine Branddauer von 60
min angegeben.

Die dargestellten Temperaturverlaufe zeigen, dass durch die Stahleinlagen eine sprung-
hafte Anderung der Temperaturverlaufslinie entsteht. Dabei hat der Durchmesser des
Bewehrungsstabes zunéchst keinen Einfluss (vgl. Bild 3.14 a) und b)). Bei allen darge-
stellten drei Fallen wird festgestellt, dass auf der aufgeheizten Seite des Bewehrungsstahls
ein Absinken der Temperaturlinie zu verzeichnen ist und es auf der brandabgewandten
Seite des Bewehrungsstahls zu einer Temperaturerhohung gegeniiber der Betontemperatur
kommt. Diese Phénomene wurden beispielsweise von Ehm (1967) untersucht. Er stellte
fest, dass sich dieser lokale Storeinfluss in einem Bereich des dreifachen Stabdurchmessers
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Bild 3.14: Einfluss der Bewehrungslagen auf die Temperaturentwicklung in einem Stahl-
betonquerschnitt

befindet. Weiterhin wurde festgestellt, dass der Storbereich besonders bei der Randbe-
wehrung entsteht. Die innenliegende Bewehrung weist so gut wie keinen Stérbereich mehr
auf (vgl. Bild 3.14 ¢)).

Fiithrt man dagegen Temperaturfeldberechnungen fiir ungestorte Betonquerschnitte durch,
erhédlt man eine kontinuierliche Temperaturisotherme tiber die Querschnittshohe.

Wie bereits erwahnt, besitzt der Betonstahl eine sehr hohe Wiarmeleitfahigkeit, was di-
rekten Temperaturausgleich iber den Querschnitt bedingt und sich in einer flachen Tem-
peraturgradiente widerspiegelt. Vergleicht man nun die berechneten Temperaturen in den
Mittelachsen der Bewehrungsstéibe, ist eine gute Ndherung mit der Isotherme des un-
gestorten Betonquerschnittes zu erkennen. Daher wird nach Ehm (1967) diese mittlere
Stahltemperatur als diejenige festgelegt, die das mechanische Verhalten des Stahls beein-
flusst.

Daraus ergibt sich, dass bei thermischen Analysen von Stahlbetonflichentragwerken von
den jeweils ungestorten Betonquerschnitten ausgegangen werden kann. Die Stahltempe-
raturen werden dann in den jeweiligen Hohenlagen durch eine Interpolation bestimmt.
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Kapitel 4

Phanomenologie und
Materialmodellierung von Stahlbeton

Zu Beginn des Kapitels werden die phdanomenologischen Grundlagen der Werkstoffe Beton
und Betonstahl sowohl bei Normal- als auch bei Hochtemperaturbedingungen erldutert,
wobei einaziales und mehraziales Verhalten bericksichtigt werden. Des Weiteren werden
die konstitutiven Modelle fiir Beton und Betonstahl vorgestellt, die in die numerische
Modellierung einflieffen. Dabei werden verschiedene Ansitze diskutiert und deren Vor-
und Nachteile erortert. Im Bereich der zeitvarianten mechanischen Beschreibung werden
erste Berechnungsalgorithmen angegeben, die fir die spdtere Finite-Element-Umsetzung
notwendig sind. Zum Schluss des Kapitels werden das allgemeine Tragverhalten von
Stahlbetontragwerken und deren Versagensmechanismen vorgestellt.

4.1 Einfiihrung

Um numerische Simulationen von Stahlbetonflachentragwerken durchfithren zu koénnen,
ist die Kenntnis der Charakteristika der verwendeten Materialen, im vorliegenden Fall Be-
ton und Betonstahl, von essentieller Notwendigkeit. Damit spater mathematische Modell-
gleichungen zur Beschreibung des physikalischen und strukturmechanischen Verhaltens
formuliert werden konnen, werden die Merkmale der eingesetzten Werkstoffe mit Hilfe
von Versuchsergebnissen charakterisiert. Es werden, getrennt fiir die Materialien Beton
und Betonstahl, Ergebnisse aus verschiedenen Materialpriifverfahren und deren Erkennt-
nisse dargestellt, die als Ausgangspunkt fiir die konstitutive Modellierung von Beton und
Betonstahl dienen.

29
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4.2 Beton und Betonstahl bei Normaltemperaturen

4.2.1 Der Werkstoff Beton

Beton ist ein heterogenes Material, welches aus einem Konglomerat aus hydraulischen Bin-
demitteln, Wasser und kornigen Zuschlagstoffen unterschiedlicher Korngréfte besteht. In
Abhéngigkeit des Mischungsverhéltnisses und der Eigenschaften der Zuschlagstoffe werden
Eigenschaften und Festigkeit des ausgehérteten Betons beeinflusst. Das Verhalten von Be-
ton héngt im Wesentlichen von der Interaktion zwischen der Zementsteinmatrix und den
Zuschlagstoffen ab. Bereits im unbelasteten Zustand, wie z.B. wahrend der Hydratations-
phase beim Abbinden des frischen Betons und dem Schwinden infolge von Austrocknung
oder dem last- und zeitabhéngigen Kriechen, entstehen Eigenspannungszusténde, die das
Ausbilden erster Mikrorisse zur Folge haben. Bei einer steigenden Belastung ergibt sich
daraus eine fortschreitende Rissevolution, wobei sich aus den Mikrorissen Makrorisse bil-
den, die zum Versagen der Konstruktion fithren konnen.

Je nach Problemstellung wird das Werkstoffverhalten durch konstitutive Materialmodelle
auf der Mikro-, Meso- oder Makroebene beschrieben. Die drei Skalen und die zugehorigen
Anwendungsgebiete aus dem Bereich des Stahlbetonbaus sind in Bild 4.1 dargestellt.

Mikro-Skala Meso-Skala Makro-Skala
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Bild 4.1: Abbildungsebenen des mechanischen Verhaltens des Werkstoffs Beton [van Mier
1984]

Die mikroskopische Ebene gibt Aufschluss iiber das Zusammenwirken der einzelnen Mo-
lekiile und Kristalle. Sie wird hauptséchlich zur Untersuchung von chemischen Prozes-
sen innerhalb des Werkstoffs eingesetzt. Die néchst grobere Ebene ist die Mesoebene,
in der Wechselwirkungen einzelner Bestandteile des Betons untersucht werden koénnen.
Beispielsweise ist eine detaillierte Modellierung von zeitabhédngigen Prozessen wie Zu-
standsénderungen durch Warme- und Feuchteeinwirkungen moglich. Die Mehrzahl aller
strukturmechanischen Betonmodellierungen findet allerdings auf der Makroebene statt.
Materialmodelle zur Analyse von Bauteilen mit Laborversuchsgrofsen oder grofsen rea-
len Strukturen sind hier angesiedelt und sind meistens durch eine Homogenisierung des
heterogenen Materials Beton charakterisiert.
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In jiingster Zeit befassen sich einige Forschungsarbeiten auch mit der gleichzeitigen Model-
lierung tiber mehrere Abbildungsebenen, den sogenannten Mehrskalenmodellen [Lackner
& Mang 2007]. Mit diesen Modellen kann komplexes Materialverhalten auf der Ebene
beschrieben werden, auf der die Einflussnahme geschieht. Nachteilig ist allerdings, dass
erhebliche Rechenzeiten notwendig sind, wenn fiir das Ergebnis einer Strukturanalyse die
Eingangsberechnungen in der Mikroebene beginnen. Fiir die Berechnung von Stahlbeton-
flaichentragwerken im Brandfall kann bei Beriicksichtigung von Querschnittsschwéchungen
infolge des Abplatzens von Beton eine gemischte Materialformulierung auf der Meso- und
Makroebene sinnvoll sein. Da das Abplatzverhalten nicht Inhalt dieser Arbeit ist, werden
die konstitutiven Modellierungen in der Makroebene durchgefiihrt.

Trotz der vereinfachenden Annahme der Homogenisierung von Beton ist das Verhalten im
Druck- und Zugbereich getrennt zu beschreiben. Es wird zwischen ein- und mehraxialen
Beanspruchungen im Hinblick auf die Untersuchung des Trag- und Verformungsverhaltens
von Stahlbetonflachentragwerken unterschieden.

4.2.2 Betoncharakteristik unter einaxialer Druckbeanspruchung

Beton verhilt sich unter einer einaxialen Druckbeanspruchung bis zum Erreichen von
ca. 40% der Druckfestigkeit f. linear-elastisch (s. Punkt A). Bei einer weiteren Laststei-
gerung entstehen Verzerrungslokalisierungen an bereits existierenden Schadstellen (z.B.
Mikrorisse aus dem unbelasteten Zustand). Die vorhandenen Mikrorisse vergrofern sich
parallel zur Richtung der eingepriagten Belastung. Bei etwa 80 % der Druckfestigkeit f. (s.
Punkt B) vereinigen sich Mikrorisse und es beginnt eine kontinuierliche Gefligezerstérung.
In diesem nichtlinearen Vorbruchbereich kénnen die Risse bis zum Erreichen der Bruch-
stauchung ¢.; anwachsen und sich neu verésteln. In diesem Bereich findet eine leichte
Verfestigung des Betons statt.
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Bild 4.2: Idealisierte Spannungs-Dehnungs-Linie von Beton unter Druckbeanspruchung

Die Steigung der Tangente an der Spannungs-Dehnungs-Linie nimmt ausgehend vom li-
nearen Bereich bei 0.4 f, kontinuierlich ab und hat ihren Nulldurchgang beim Erreichen
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der maximalen Druckfestigkeit f. (s. Punkt C). Ab diesem Punkt kann es bei lastgesteu-
erten Versuchen zum plotzlichen Versagen durch Betonbruch, bei verformungsgesteuerten
Versuchen zu einer Reduktion der Spannung und einer gleichlaufenden Dehnungszunahme
kommen, wobei dann der Entfestigungspfad durchfahren werden kann. Dieser Bereich wird
als Nachbruchbereich bezeichnet, in dem nun eine grofte Rissentwicklung parallel zur Be-
lastungsrichtung in der Zementmatrix stattfindet.

4.2.3 Betoncharakteristik unter einaxialer Zugbeanspruchung

Unter einer konstanten Zugbeanspruchung verhalt sich Beton bis ca. 80 % der Zugfestig-
keit f.; weitestgehend linear elastisch. Dieser Bereich ist dadurch charakterisiert, dass die
Anzahl an Mikrorissen hier kaum zunimmt (s. Bild 4.3 Punkt A). Bei weiterer Belastungs-
steigerung entwickelt sich eine stark lokalisierte Rissprozesszone von parallel verlaufenden
Mikrorissen, die sich zu Makrorissen orthogonal zur Belastungsrichtung vereinigen (Punkt
B) und zum Versagen fithren (Punkt C). Dieser Bereich ist nichtlinear und wird durch die
Grenzschicht der Mortelmatrix und des Zuschlags mafgeblich beeinflusst, da in diesem
Bereich die Verbundfestigkeit kleiner ist als die jeweilige Zugfestigkeit. Das Nachbruch-
verhalten ist auch hier nur bei verformungsgesteuerten Versuchen zu ermitteln, welches
durch hohe Verformungen geprigt ist.
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Bild 4.3: Idealisierte Spannungs-Dehnungs-Linie von Beton unter Zugbeanspruchung

Da eine versuchstechnische Bestimmung der Zugfestigkeit mit Betonzugproben sehr
schwierig ist, wird sie indirekt iiber einfach durchzufiihrende Biege- oder Spaltzugver-
suche ermittelt. Zwischen der mittleren Zugfestigkeit f.,, und der Spaltzugfestigkeit f. s,
wird folgende Transformation vom Model Code 90 (1993) zugrundegelegt:

fctm =0.9 fct,sp' (41)

Bei der Transformation der Biegezugfestigkeit f. s in die mittlere Zugfestigkeit f.,, wer-
den die Probenhéhe hy, die Bezugshohe hy und der bruchmechanisch motivierte Faktor
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af; = 1.5 berticksichtigt und es ergibt sich:

asi(hy/ho)*”
1 + Oéfl(hb/ho)o'7 '

fctm - fct,fl (42)

4.2.4 Betoncharakteristik unter mehraxialen Beanspruchungen

Beton- bzw. Stahlbetonstrukturen besitzen infolge einer Belastung dreidimensionale Span-
nungszustande. Bei der Untersuchung von flaichenartigen Bauteilen ist allerdings eine
Reduzierung des dreidimensionalen Zustandes auf einen biaxialen Spannungszustand
(03 = 0) vertretbar und hinreichend genau. Im Vergleich zur einaxialen Beanspru-
chung andert sich das Verformungsverhalten infolge mehraxialen Beanspruchungen we-
sentlich. Wahrend bei der Beschreibung des einaxialen Materialverhaltens eine Spannungs-
Dehnungs-Beziehung gentigt, kommt bei der Betrachtung des zweiaxialen Materialverhal-
tens eine Versagenskurve hinzu, die im Hauptspannungsraum aufgetragen angibt, ab wann
ein Materialversagen eintritt.

Eine eindeutige Angabe einer Spannungs-Dehnungs-Beziehung fiir den zweiaxialen Fall ist
nicht moglich. Die ersten Versuche zur Bestimmung der Versagenskurven unter biaxialer
Beanspruchung wurden von Kupfer (1973) durchgefiihrt, deren Kernaussage ist, dass eine
Festigkeitssteigerung beim Auftreten einer zweiten Hauptdruckspannung erfolgt. Dabei
wurde bei unterschiedlichen Spannungsverhéltnissen (o1/02) die besagte Versagenskurve
ermittelt, die dabei alle moglichen Spannungszusténde verbindet, die ein Beton maximal
unter biaxialen Beanspruchungen aufnehmen kann (Bild 4.4).

c Zug / Zug

6V

N\

foRd

Versagenskurve

Zug / Druck

@
v

Q Druck/ Druck

Bild 4.4: Biaxiale Versagenskurve [Kupfer 1973 (links) und Versagensmodi nach [Nelissen
1972| (rechts)

Die Versagenskurve wird so bestimmt, dass achsbezogen die einaxialen Festigkeiten je



64 Kapitel 4: Phdnomenologie und Materialmodellierung von Stahlbeton

Spannungsrichtung aufgetragen werden, woraus sich stets eine geschlossene, zur Winkel-
halbierenden symmetrische Kurve ergibt. Alle zuldssigen Spannungsverhéltnisse oy /o5 lie-
gen somit innerhalb dieser Hiillkurve. Diese Festigkeitserhohung resultiert aus der Druck-
belastung infolge einer behinderten i-Querdehnung in der zweiten Belastungsrichtung. Es
ist zu erkennen, dass bei einem Druckspannungsverhéltnis o1 /09 = 0.5 bzw. 2.0 die ma-
ximale biaxiale Druckfestigkeit um 20 - 25 Prozent iiber der einaxialen Festigkeit liegt.
Dagegen wirkt sich bereits ein geringer Querzug stark festigkeitsmindernd aus. Bei einem
Spannungsverhéltnis oy /09 =1.0 bei biaxialem Zug ist die Versagenszugfestigkeit immer
die eindimensionale Zugfestigkeit f.,,. Bei gemischten Spannungsverhéltnissen wird schon
aufgrund kleiner Zugspannungen die Druckfestigkeit reduziert. Daher entstehen bei einer
biaxialen Betrachtungsweise unterschiedliche Versagensmodi.

Bild 4.4 (rechts) zeigt die verschiedenen Modi entsprechend des vorherrschenden Span-
nungsverhéltnisses. Im Bereich (I) liegt ein reines Zugversagen in beiden Richtungen vor,
im Bereich (2) dagegen nur in Richtung der grofiten Zugspannung. Ab hier beginnt der
Bereich (3) mit kombinierten Beanspruchungen durch Druck und Zug. Bei kompletter
biaxialer Druckbeanspruchung treten Risse parallel zur gréfferen Druckspannungsrichtung
im Bereich (4) auf.

Aufgrund der Tatsache, dass in dieser Arbeit flichenartige Stahlbetonkonstruktionen un-
tersucht werden, wird an dieser Stelle das triaxiale Verhalten von Beton nicht weiter
verfolgt. Eine biaxiale Beschreibung ist vollig ausreichend.

4.2.5 Der Werkstoff Betonstahl

Betonstahl ist neben modernen Bewehrungstechniken, wie Vorspannung (verbundlos oder
im Verbund) oder der Betonfasertechnik mit Stahlfasern, Kunststofffasern oder Glasfa-
sern, das klassische Material zur Bewehrung von Betonbauteilen. Im Rahmen dieser Arbeit
wird der Schwerpunkt auf Bauteile mit schlaffer Bewehrung gelegt. Der Betonstahl ist cha-
rakterisiert durch ein linear-elastisches Materialverhalten bis zur Fliefgrenze f,,, wobei
der Elastizitdtsmodul bei ca. 200000N /mm? liegt. Allgemein wird Betonstahl hinsichtlich
seines Herstellungsprozesses differenziert in kalt- und warmverformten Stahl, wobei sich
beide Stahlsorten erheblich im Kraft- und Verformungsverhalten unterscheiden. Bild 4.5
illustriert schematisch die Spannungs-Dehnungs-Kurven von Betonstédhlen unterschiedli-
cher Herstellung mit den charakteristischen Punkten unter einaxialer Zugbeanspruchung.

Bei warmgewalztem Bewehrungsstahl ist ein ausgepragtes Fliekplateau ab der Fliefgrenze
fsy (Punkt A in Bild 4.5 (links)) mit einer Verfestigung bis zur Bruchspannung f;,, (Punkt
B) vorhanden. Bei gleichbleibendem Spannungsniveau nehmen dann die Verzerrungen
stark zu, d.h. die Bruchspannung f,, impliziert eine hohe Bruchdehnung ¢y, die bei ca.
20 % liegt. Der Zug- und Druckbereich ist bei Betonstahl nahezu identisch. Wahrend
die Fliefspannungen f,, bei Werten zwischen 220 und 420 N/mm? liegen, erreichen die
Bruchspannungen f,, Werte zwischen 340 und 500 N/mm?. Bei kaltverformten Stihlen
ist dagegen eine kontinuierliche Spannungs-Dehnungs-Kurve vorhanden, wobei nur eine
geringe Verfestigung ab der Fliefsgrenze f;, stattfindet (Punkt B in Bild 4.5 (rechts)).
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Bild 4.5: Idealisierte Spannungs-Dehnungs-Linie von Betonstahl unter einaxialer Zugbe-

lastung

Bei einer zyklischen Belastung des Bewehrungsstahls tritt der sogenannte BAUSCHIN-
GER-Effekt auf, der besagt, dass aufgrund mikroskopischer Eigenspannungen nach der
Verfestigung des Betonstahls bei Umkehrung der Belastungsrichtung die Flieflsgrenze be-
tragsmafig niedriger ist als die urspriingliche Fliefgrenze.
In den deutschen und européischen Normen wird Betonstahl allgemein durch seine Verfor-
mungseigenschaften zum einen durch die Elastizitdtsmodul und zum anderen hinsichtlich
seiner Duktilitét definiert. Die Duktilitdt wird dabei in die drei Klassen A, B und C einge-
stuft. Der Klasse A sind normalduktile Stdhle zugeordnet, die ein Verhéltnis der Zugfestig-
keit fy zur Fliefgrenze f5, von mindestens 1.05 und eine Stahldehnung unter maximaler
Last von 2,5 % zulassen. Die Klasse B beinhaltet hochduktile Stahle mit einem Verhaltnis
von fg/fsy > 1.08 und einer maximalen Stahldehnung von 5.0 %. Die dritte Duktilitéts-
klasse C steht fiir hochduktilen Erdbebenstahl, der ein Verhéltnis fy;/fs, > 1.15 und eine
maximale Dehnung von 8 % aufweist. Allerdings besitzt diese Stahlsorte eine reduzierte
FlieRdehnung von fy, = 450N/mm?. Nach Schwarzkopf (2001) kénnen alle warmgewalzten
Stéhle, also auch Bewehrungsstahl, der Duktilitdtsklasse B zugeordnet werden.

Neben dieser Unterteilung der Betonstéhle hinsichtlich ihres Verformungsverhaltens wer-
den im Eurocode DIN EN 1991-1-2 (2010) sowie im Nationalen Anhang DIN EN 1991-1-
2/NA (2010) fiir das Verhalten unter erhthten Temperaturen die Klasse N und X definiert.
Aufgrund fehlender Versuchsergebnisse ist durch den Nationalen Anhang DIN EN 1991-1-
2/NA (2010) die Klasse X in Deutschland nicht zugelassen. Daher werden bei der spéteren
Beschreibung des Betonstahls im Hochtemperaturbereich lediglich Angaben von Beton-
stahlen der Klasse N beriicksichtigt. Da die Beanspruchungen auf den Bewehrungsstahl
vorwiegend einaxial sind, sind auch nur einaxiale Spannungs-Dehnungs-Beziehungen von

Interesse.
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4.3 Beton und Betonstahl im Hochtemperaturbereich

Einwirkungen infolge erhohter Temperaturen haben einen signifikanten Einfluss auf das
Betonverhalten. Wie schon in Kapitel 4.2.1 beschrieben, ist Beton ein inhomogener Werk-
stoff, der sich hauptsédchlich aus Zuschlag, Zement und Wasser zusammensetzt. Diese drei
Hauptbestandteile beeinflussen das Hochtemperaturverhalten von Beton mafsgeblich und
reagieren unterschiedlich stark. Generell ist feststellen, dass Beton unter Einwirkungen
durch hohe Temperaturen duktiler bzw. weicher wird. Hohe Temperaturen induzieren
physikalische und chemische Verédnderungen in der Mikrostruktur des Betons.

Durch die hohe Temperaturbelastung infolge eines Brandereignisses entstehen tempe-
raturbedingte, materialabhédngige, spezifische Zersetzungs- und Umwandlungsvorgénge.
Nach Schneider (1982) verdunstet bzw. verdampft zunéchst das physikalisch gebundene
Wasser in den Poren des Betons, wobei die Verdunstung bereits ab 30°C und die Ver-
dampfung verstirkt erst ab 100°C eintritt. Parallel dazu findet zwischen 30°C und 300°C
die Dehydration des Zementsteins statt. Dieser Vorgang iiberlagert sich mit der Abgabe
des chemisch gebundenen Wassers bei 120 - 600°C. Diese Prozesse verlaufen immer in
Verbindung mit Wasser und fithren primér zu einem deutlichen Festigkeitsverlust des
Zementsteins. Ab 450°C findet ein direkter Festigkeitsverlust des Zementsteins statt, da
zwischen 450°C und 550°C eine Zersetzung von Portlandit eintritt. Oberhalb von 600°C
setzt der Abbau der CSH (Calcium-Silikat-Hydrat)-Phasen ein und reduziert somit weiter
den Zementstein. In Tabelle 4.1 sind die wichtigsten Umwandlungsprozesse noch einmal
zusammengefasst.

Temperatur [°C|] | Reaktion im Beton

30 - 120 Verdunstung bzw. Verdampfung von physikalisch
gebundenem Wasser

30 - 300 Gelabbau: Dehydration, 1. Stufe

120 - 600 Abgabe von chemisorbiertem bzw. zeolitisch
gebundenem Wasser

450 - 550 Zersetzung von Portlandit Ca(OH)s — CaO + Hy0O

570 Quarzumwandlung o — 3510,

600 - 700 Zersetzung der CSH-Phasen; Bildung von g — (58

600 - 900 nur bei Kalkstein:
Entsduerung von Kalkstein CaC O3 — CaO + CO,

1100 - 1200 Schmelzen von Beton; Bildung glasartiger Substanzen

Tabelle 4.1: Umwandlungs- und Zersetzungsprozesse von quarzitischem und kalzitischem
Beton nach Schneider (1982)
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4.3.1 Einaxiale Betondruckfestigkeit

Die wesentlichen Einflussparameter auf die Druckfestigkeit des Betons unter erhchten
Temperaturen sind die Zuschlagsart und das Mischungsverhéltnis zwischen Zuschlag und
Zement. Bei mageren Betonmischungen ist eine proportional geringere Festigkeitsredu-
zierung vorhanden. Fiir den Zuschlag gilt, dass aufgrund von Umwandlungsprozessen bei
Betonen mit quarzitischen Zuschldgen deutlich frither merkliche Festigkeitsverluste ein-
treten als bei Beton mit kalzitischen Zuschlagen. Die Zementart selbst hat nur einen sehr
geringen Anteil am Festigkeitsverlust. Bereits bei 100°C beginnt die physikalische Zer-
storung des Zementsteins, was folglich zu Verlusten der Betonfestigkeit fiihrt. Allerdings
werden diese teilweise durch Grenzflichenreaktionen mit den Zuschldgen kompensiert.
In Bild 4.6 sind Einfliisse unterschiedlicher Versuchsbeanspruchungen und verschiedener
Zuschlagsarten auf die Hochtemperaturdruckfestigkeit von Beton dargestellt.
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Bild 4.6: Einfliisse des Betonmischungsverhéltnisses (Zement:Zuschlag:Wasser) bei un-
terschiedlichen Versuchsbeanspruchungen (links) und Einfluss der Zuschlagsart
(rechts) auf das Druckverhalten von Beton in Abhéngigkeit der Temperatur
[Schneider 1982]

Aus Bild 4.6 sind folgende Tendenzen der Druckfestigkeit bei erhéhten Temperaturen
erkennbar. Bis zu einer Temperatur von ca. 200°C sind keine signifikanten Verluste der
Hochtemperaturdruckfestigkeit festzustellen. In dem Bereich zwischen 200 und 400°C be-
ginnt eine leichte Abnahme der Festigkeit, wobei hier die Zuschlagsart noch keine grofsen
Einfliisse zeigt. Bei Temperaturen iiber 400°C muss eine Unterscheidung beziiglich der
Zuschlagsart vorgenommen werden. Geméf Bild 4.6 (links) ist ein positiver Effekt des
Festigkeitsverlustes zu erkennen. Er tritt bei einer vorhandenen Belastung (Vorspannung
oder Behinderung der thermischen Dehnungen) wihrend der Erwérmungsphase auf. An-
gaben zur rechnerischen Modellerfassung der Betondruckfestigkeit folgen im Kapitel 4.4.2.
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4.3.2 Einaxiale Betonzugfestigkeit

Waihrend fiir die Druckfestigkeit bei erhohten Temperaturen eine Vielzahl an Versuchsda-
ten in der Literatur zu finden sind, trifft dies fiir die Zugfestigkeit nicht zu, da sie meist als
vernachléssigbar klein angesehen wird. Nach Schneider (1982) konnen fiir die Zugfestigkeit
unter erhohten Temperaturen die nachstehenden Aussagen getroffen werden.

Die Hochtemperaturfestigkeit im Zugbereich f.; ¢ wird mafigeblich durch das Mischungs-
verhéltnis Zement /Zuschlag des Betons bestimmt, wobei magere Betone geringere Festig-
keitsverluste aufweisen. Den grofiten Einfluss auf die Zugfestigkeit hat der Betonzuschlag,
wobei es bei quarzitischen Zuschlidgen zu einer geringeren Reduktion der Zugfestigkeit
kommt als bei kalzitischen Zuschldgen [Harada, Takeda, Yamane & Furumura 1972].
Diese Aussagen sind in Bild 4.7 (links) dargestellt. Es ist erkennbar, dass der Verlust
der Zugfestigkeit bei kalzitischen Zuschlagen fast doppelt so grof ist wie bei quarzitischen
Zuschlagen.

Die relative Reduktion der Hochtemperaturzugfestigkeit f..y im Vergleich zur Abnahme
der Druckfestigkeit bei erhthten Temperaturen f, g ist tendenziell grofer (Bild 4.7 (links)).
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Bild 4.7: Spaltzugfestigkeit und Druckfestigkeit von Beton mit unterschiedlichen Mi-
schungsverhéltnissen und Zuschldgen nach Schneider (1982) (links) und Spalt-
zugfestigkeit im warmen und kalten Zustand nach Thelandersson (1971) (rechts)

In Bild 4.7 (rechts) ist erkennbar, dass sich das Verhalten der Spaltzugfestigkeit zwischen
dem erwarmten und abgekiihlten Zustand kaum unterscheidet, das besagt, dass die Spalt-
zugversuche meistens im abgekiihlten Zustand durchgefiihrt wurden. Ab einer Tempera-
tur von 600°C ist praktisch keine Zugfestigkeit mehr messbar. Angaben zur rechnerischen
Modellerfassung folgen im Kapitel 4.4.4.
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4.3.3 Elastizitatsmodul und Querdehnzahl

Mit steigender Temperatur ist eine deutliche Abnahme des Elastizitdtsmoduls festzustel-
len (Bild 4.8 (links)). Den groften Einfluss fir die Reduzierung hat wiederum die Art
des Zuschlags. Die Verluste bei kalksteinhaltigen Zuschlagen sind geringer als bei quarzi-
tischen bzw. basaltischen Zuschlagen. Nach Zhang & Bicanic (2002) wird die Abnahme
des Elastizitdtsmoduls im Niedrigtemperaturbereich bis 300°C hauptsichlich durch die
Volumenabnahme des verdampften Kapillarwassers und ab 300 °C durch den Abbau der
strukturellen Eigenschaften der einzelnen Komponenten verursacht.
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Bild 4.8: Einfluss der Temperatur und der verschiedenen Zuschlagstoffe auf den Elastizi-
tatsmodul [Schneider 1982] (links) und Einfluss der Temperatur auf die Quer-
dehnzahl v. von Normalbeton mit quarzitischen Zuschligen [Marechal 1972]
(rechts)

Fiir die Temperaturabhéngigkeit der Querdehnzahl von Normalbeton werden in der Li-
teratur verschiedene gegenldaufige Aussagen getroffen. In Marechal (1972) wird fiir die
Querdehnzahl v, zundchst eine leichte Erhéhung bis zu einer Temperatur von 50°C vorge-
schlagen, bevor eine kontinuierliche Reduzierung bei stetig steigenden Temperaturen bis
400°C einsetzt (Bild 4.8 (rechts)). Angaben iiber das Verhalten ab 400°C werden nicht
getroffen. Dahingegen wird in Wu, Yuan & Wang (2000) von einem stetigen Ansteigen
der Querdehnzahl bis 400°C ausgegangen.

Aufgrund der vorliegenden gegensétzlichen Aussagen wird vom Autor eine temperaturu-
nabhéngige Querdehnzahl angenommen, wie es in anderen Forschungsarbeiten ebenfalls
durchgefiithrt wurde [Hothan 2004|. Der Wert v fiir Normalbeton liegt bei 0.15 und 0.2.
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4.3.4 Einaxiale Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Beton

Zur Ermittlung von Druckfestigkeit, Elastizitdtsmodul und Bruchdehnung wurden in fri-
heren Jahren meistens lastgesteuerte Versuche durchgefiihrt. Moderne Priifmaschinen er-
moglichen auch dehnungsgesteuerte Versuche, um die Spannungs-Dehnungs-Beziehung
von Beton unter erhohten Temperaturen zu ermitteln. Der Vorteil dehnungsgesteuerter
Versuche liegt im Messen der gesamten Spannungs-Dehnungs-Beziehung inklusive dem
abfallenden Zweig. Zusatzlich ist so die Moglichkeit gegeben, die Dissipationsenergie der
Probe festzustellen. Bild 4.9 zeigt links die Auswertung fiir die Spannungs-Dehnungs-
Linien aus einem lastgesteuerten und rechts die eines dehnungsgesteuerten Versuchs.
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Bild 4.9: Normierte Spannungs-Dehnungskurven von Normalbeton bei erhhten Tempe-
raturen in lastgesteuerten Versuchen nach Anderberg & Thelandersson (1973)
(links) und dehnungsgesteuerten Versuchen nach Schneider (1982) (rechts)

In diesen Versuchen wurden viele Einflussparameter berticksichtigt. Dazu zdhlen u.a. das
Mischungsverhéltnis, die Zuschlagart, die Zementart sowie Lagerungs- und Versuchs-
bedingungen. Korrespondierend mit den bisherigen Materialveranderungen im Hoch-
temperaturbereich spiegeln sich die einzelnen Effekte der Festigkeitsreduktion und des
Dehnungswachstums folgerichtig in der Spannungs-Dehnungs-Linie wider.

Es wird konstatiert, dass die Anfangsfestigkeit und der WZ-Wert keinen Einfluss auf die
Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Beton haben, bedeutsam ist die Art des Zuschlag-
stoffes. Betone mit basaltischen und quarzitischen Zuschlagen weisen einen stéarkeren Ab-
fall der Anfangsfestigkeit als Beton mit Leichtzuschlagen auf. Die Bruchdehnung ist na-
hezu unabhingig von der Art des Zuschlages. Ein weiterer wichtiger Einflussparameter
ist eine Vorbelastung. Vorbelastete Proben zeigen im allgemeinen eine Festigkeits- und
Elastizitdtszunahme gegeniiber unbelasteten Proben [Schneider 1982].
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4.3.5 Betonstahl - Druck- und Zugfestigkeit

Wie im Normaltemperaturbereich weist Stahl auch im Hochtemperaturbereich eine hohe
Druck- und Zugkraft auf. Im Verbund mit Beton iibernimmt er hauptsachlich die Zug-
kriafte. Wie schon in Abschnitt 4.2.5 beschrieben, wird zwischen warmgewalztem- und
kaltverformtem Stahl unterschieden.

Die warmgewalzten Stihle verdanken ihre Festigkeit dem Zumischen von Kohlenstoff bei
der Eisenschmelze. Bei einer Temperaturbeanspruchung lockern sich die Verbindungen
zwischen den einzelnen Kristallen und die Festigkeit féllt ab einer Temperatur von 200°C
langsam ab. Mit Beginn dieser Entfestigung ist ein kontinuierlicher Festigkeitsverlust fest-
zustellen. Ab einer Temperatur von 600 °C ist nur noch ca. 20 % der Ausgangsfestigkeit
vorhanden. Die Zugfestigkeit steigt bis 200 °C leicht an bevor sie rapide abféllt. Reserven
sind ab diesem Zeitpunkt keine mehr vorhanden.

Das Verhalten von kaltverformtem Betonstahl ist dem des warmgewalzten entsprechend.
Auch hier werden die Kristalle durch die thermischen Einwirkungen aufgelockert und es
findet eine Kristallumwandlung statt.
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4.4 Konstitutive Modellierung von Beton

Nachdem die grundlegenden Verhaltensmerkmale der Materialien Beton und Betonstahl
bei Normaltemperaturbedingungen und bei erhohten Temperaturen erldutert wurden,
werden nun im folgenden Abschnitt die notwendigen konstitutiven Materialmodellierun-
gen fiir die numerische Umsetzung aufgezeigt.

4.4.1 Biaxiale Betonmodellierung basierend auf dem Konzept
von DARWIN & PECKNOLD

Zur numerischen Beschreibung von Beton fiir einen mehraxialen Spannungszustand sind in
den letzten Jahren eine Reihe von Materialmodellen entwickelt worden. Im Prinzip ist bei
Beton kein plastisches Verhalten festzustellen, da sich merkliche Verformungen vor dem
Versagen nicht ausbilden konnen, wohingegen die Rissausbreitung in Betonstrukturen
schon bei kleinen Dehnungen erfolgt und der Beton zerstért wird. Somit wird er der
Gruppe der sproden Materialen zugeordnet.

Der Beton erreicht seine Bruchfestigkeit nach der Ausbildung von bleibenden Dehnungen,
die absolut gesehen recht klein sind, jedoch erheblich grofer als elastische Dehnungen
sind. Der Hauptgrund fiir die bleibenden Verformungen ist das Offnen und Schliefen von
Rissen. Um dieses Verhalten realitdtsnah abzubilden, sind diverse Plastizitdtsmodelle und
Schadigungsmodelle sowie deren Kombinationen entwickelt worden.

Zur Untersuchung flachenartiger Betonstrukturen wird eine biaxiale Betonmodellierung
benotigt, welche trotz zugrundegelegten Vereinfachungen das globale Tragverhalten richtig
abbildet und die Schwichung des Betons durch eine etwaige Rissbildung adéquat erfasst.
Gewdhlt wird eine Variante der Beschreibung des ebenen Spannungszustandes im Be-
ton, wobei der biaxiale Spannungszustand durch zwei entkoppelte dquivalente Spannungs-
Dehnungs-Beziehungen in Richtung der Hauptspannungen beschrieben wird. Diese Vor-
gehensweise wird oft als Fquivalent- Uniazial-Strain-Konzept bezeichnet. Es hat sich bei
vielen numerischen Berechnungen von Schalenstrukturen bewahrt und zeichnet sich durch
seine einfache Modellierbarkeit und Integration normativer Regelungen aus.

Das Konzept wurde von Darwin & Pecknold (1977a) und Darwin & Pecknold (1977b) ent-
wickelt und wird in der vorliegenden Arbeit in Anlehnung an aktuelle Arbeiten wie Noh
(2001), Andres (2004), Wérmann (2004) verwendet und um das Verhalten unter erhéhten
Temperaturen erweitert. Mit Hilfe einer inkrementellen Formulierung wird eine lastge-
schichtsabhéngige Formulierung angestrebt, wodurch Be- und Entlastungspfade richtig
abgebildet werden.

Biaxiale konstitutive Beziehung. Das biaxiale Spannungs-Dehnungs-Gesetz fiir Be-
ton basiert auf dem Konzept von Darwin & Pecknold (1974), welches ein inkrementell
linear-orthotropes Materialverhalten des Betons unterstellt. Fiir den ebenen Spannungs-
zustand kann so die inkrementelle Stoffgleichung fiir die orthogonal zueinander stehenden
Hauptrichtungen 1 und 2 entkoppelt formuliert werden. Die Spannungsraten do; ergeben
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sich zu

dO'l _ 1 El V2E1 d€1 ’ (43)
dO'Q 1 - gLe V1E2 E2 d€2

wobei die tangentialen Elastizitdtsmoduli F; und die Querdehnzahlen v; spannungsabhén-
gige Materialkonstanten représentieren. Aufgrund der mechanischen Gesetzméfbigkeiten
fiir orthotrope Materialien gilt aus einer Energiebetrachtung

V- EQ =V El- (44)

Zur Vermeidung einer Richtungsbevorzugung sowie zur einfacheren Formulierung der
Stoffgleichung wird eine dquivalente Querdehnung

vVi=v -1 (4.5)

eingefiihrt. Aus Gleichung (4.3) ergibt sich unter Beriicksichtigung von (4.5) und Einfiih-
rung des Schubterms die vollstédndige konstitutive Beziehung do = C de

doy E, v E By 0 deq
doo | =120 | WEE B0 i |. (1.6)
d7io 0 0 (1-v4H)G dy1o
P & P

wobei fiir den Schubmodul G weiterhin eine Richtungsunabhéngigkeit gefordert wird.
Aufgrund dieser Annahme muss die Schubsteifigkeit auch bei einer um den Winkel 6
gedrehten Hauptspannungsrichtung unverdndert bleiben. Transformiert man (4.6) mit
Hilfe der orthogonalen Transformationsmatrix

cos® 0 sin? 6 sin @ cos 6
T = sin? 6 cos? 6 —sinfcosd |, (4.7)
—2sinfcosf 2sinfcosf cos?d — sin® 6

so berechnet sich die Materialmatrix C’ in Richtung der konvektiven Koordinaten

C'=T"CT. (4.8)
Die invariante Schubsteifigkeit G lafst sich nun durch Gleichsetzen von C' aus (4.6) und
C' gemikR (4.8) zu

(1-1%) G = %1 (E1 4By — 2u\/ﬁ) (4.9)

bestimmen. Durch Einsetzen von (4.9) in (4.6) ergibt sich die vollstdndige konstitutive
Beziehung abhangig von Fy, Fs und v zu:

d0'1 E1 U/ E1E2 0 d51
1
d02 = 1_ .2 VA/ E1E2 E2 0 d€2 . (410)

d7'12 0 0 411 (E1 -+ E2 — 2V\/ E1E2) d’)/12
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Equivalent-Uniaxial-Strain-Konzept (Aquivalente einachsige Dehnungen).
Nachdem die biaxiale konstitutive Beziehung formuliert ist, wird nun auf die grundle-
gende Idee von Darwin & Pecknold (1977b) zuriickgegriffen, den zweiaxialen Spannungs-
zustand durch zwei entkoppelte Spannungs-Dehnungs-Beziehungen in Hauptspannungs-
richtung abzubilden, um sie dann separat mit einfach formulierten einaxialen Beziehun-
gen betrachten zu kénnen. Dazu werden sogenannte dquivalente einaxiale Dehnungen ¢;,
eingefithrt und es ergibt sich aus den gekoppelten Beziehungen (4.6) bzw. (4.10) die ent-
koppelte Form zu:

doy E, 0 O deq,
dO'g = 0 EQ 0 d€2u . (411)
dTlg 0 0 G d’712

Die &dquivalenten einachsigen inkrementellen Verzerrungende;, werden entweder durch
Gleichsetzen von (4.6) und (4.11) durch die Verzerrungsinkremente in Hauptrichtung de;
bestimmt

d81u 1 1 V\/Eg/El d€1

= ; (4.12)
dEQu l-v I/\/El/El 1 d€2
oder kénnen direkt aus der entkoppelten Formulierung (4.11) zu
do do
mﬁﬁlm.mFﬁ- (4.13)

berechnet werden. Die gesamten dquivalenten Verzerrungen ¢;, werden unter der Annahme
eines nichtlinearen Materialverhaltens wie folgt ermittelt:

do;
w= [ dew = = 4.14
© / © / E; (4.14)

Bei einer vorhandenen inkrementellen Betrachtungsweise ergeben sie sich durch Aufsum-
mierung der einzelnen Verzerrungsinkremente zu:

Ao,
Eiu N Z Ag; = Z EU' , (k =1, ..., Anzahl der Lastinkremente). (4.15)
k k !

Die dquivalenten einaxialen Dehnungen ¢;, sind fiktive Grofsen. Thre Addition vollzieht
sich stetig in den sich kontinuierlich &ndernden Hauptspannungsrichtungen. Dies kann zu
einem Uberschétzen der vorherigen Belastungen verglichen mit den aktuellen Beanspru-
chungen fiithren. Eliminiert wird dieser Defekt durch die Definition von 90 © - Sektoren, bei
der die Belastungsgeschichte der anderen Hauptspannungsrichtung angesetzt wird, wenn
durch Drehung der Hauptspannungsrichtungen ein Sektor verlassen wird.

Mit Einfiihrung der einaxialen dquivalenten Dehnungen besteht nun die Moglichkeit, mit
einfach formulierten einaxialen Spannungs-Dehnungs-Beziehungen das mechanische Ver-
halten von Betonstrukturen zu beschreiben.
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4.4.2 Einaxiale Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Beton

Auf Grundlage experimentell ermittelter Daten beziiglich des Hochtemperaturverhal-
tens von Beton finden sich in der Literatur zahlreiche numerische Beschreibungen der
Spannungs-Dehnungs-Beziehung bei erhohten Temperaturen. Einige mafsgebende, die
auch normativen Einfluss haben, sind im folgenden kurz vorgestellt.

In der Arbeit von Schneider & Haksever (1976) wird eine leicht modifizierte Beschreibung
der grundlegenden Formulierung von Ritter (1899) und Hognestad (1951) vorgeschla-
gen, welche das Hochtemperaturkriechen des Betons mit beriicksichtigt, das transiente

Kriechen allerdings ignoriert. Die Formulierung ist in zwei Bereiche unterteilt. Den an-
steigenden Ast (Bild 4.10) beschreibt die Gleichung (4.16) mit

2
€ < €cl,0 = Oco = fc,@ [1 - (M) ] (416>
€cl,0
und den abfallenden Ast die Gleichung (4.17) mit
Ec— € ?
Ee > €c1,0 = Oco = fc,@ [1 - <C—CU1,9> ] . (417)
3 Ec1,0

Infolge der erh6hten Temperatur 6 korrespondiert die temperaturabhiangige Dehnung e.; ¢
zur maximalen Druckfestigkeit f.¢ und ist definiert durch:

Ec19 = 0.0025 + (6.0 -0 +0.04 - 6%) - 107°. (4.18)

Der Einfluss des Abfallens der Betondruckfestigkeit wird bei dieser Beschreibung erst ab
einer Temperatur hoher als 450 °C Rechnung getragen. Die Formulierung der temperatu-
rabhangigen Betondruckfestigkeit f.y wird daher wie folgt definiert:

0 <450°C = fop= fusnec (4.19)

H—2
0>450°C = fug = fesnec {2.011 —2.353 (Toooﬂ . (4.20)

Vorteil dieser Formulierung ist, dass sie ebenfalls fiir die Abkiihlphase verwendet werden
kann. In Lie, Rowe & Lin (1986) und Lin, Cheng & Yang (1995) wird vorgeschlagen, die
Restdruckfestigkeit f.rg anstatt der Druckfestigkeit f.y zu verwenden. Sie berechnet sich
mit:

§ <500°C = fero = fozoec - (1.000 — 0.001 - 6) (4.21)
500°C < § < 700°C = fero = fesoec - (1375 — 0.00175 - 6) (4.22)
0 >700°C = fero =0.0 (4.23)

Diese Beschreibung der Spannungs-Dehnungs-Beziehung fiir Beton ist so auch im Model
Code 90 (1993) wiederzufinden. Bild 4.10 zeigt die Verlaufe der Spannungs-Dehnungs-
Beziehungen gemifs den Gleichungen (4.16) bis (4.20).
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1.2 T T T T

20°C 200°C

1.0

N

"0.0 1.0 2.0 3.0 4.0 5.0
Dehnungen g [%]

Druckfestigkeitsverhaltnis f_o/f, ,q.c [-]

Bild 4.10: Spannungs-Dehnungs-Bezichungen von Beton bei unterschiedlichen Tempera-
turstufen nach Schneider & Haksever (1976)

Nach Iding, Bresler & Nizamuddin (1977) kann fiir den ansteigenden Ast bei der Be-
schreibung der Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Beton auf eine Formulierung nach
Saenz (1964) zuriickgegriffen werden. Mit dem Tangentenelastizitdtsmodul E. und dem
Sekantenelastizitdtsmodul E.g ergibt sich:

ECO *Ec
1+(ECO_2> Ee +( Ee >2
ECS €cl,0 €c1,0

Fiir den abfallenden Ast erfolgt dann die lineare Beschreibung bis zum angenommenen
Druckbruch des Betons bei €.,10 -

(4.24)

Oco =

Eine dhnliche Formulierung, welche die Grundlage fiir die Formulierung der DIN EN 1992-
1-2 (2010) darstellt, ist die mathematische Beschreibung nach Popovic (1973). Danach ist

n-ee.

Ocp = fc,& : c n
c
€cl1,0

Wihrend durch Popovic (1973) der Faktor n allein in Abhéngigkeit der Betondruckfe-
stigkeit angegeben wird, ergaben experimentelle Untersuchungen anderer Autoren, dass
Einfliisse der Zuschlagsgrofte und des WZ - Wertes ebenso entscheidend sind. Daher wird
mit dem Faktor n der nichtlineare Effekt der Spannungs-Dehnungs-Linie beriicksichtigt.
Der Faktor n kann also als ein Mafs fiir die Nichtlinearitét in der Spannungs-Dehnungs-
Linie angesehen werden, welcher auf Zuschlag, WZ-Wert und die daraus resultierende
Druckfestigkeit zuriickzufiihren ist [Hughes & Chapman 1966].

€c1,0

fc,@

mit n=1 - Eeg. (4.25)

Grundsétzlich erfolgt die Beschreibung der Spannungs-Dehnungs-Beziechung von Beton
bei erhchten Temperaturen durch Einteilung in zwei Bereiche, dem ansteigenden Ast
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bis zur maximalen Druckfestigkeit f.y als Bereich I und dem abfallenden Ast bis zur
Bruchdehnung €., ¢ als Bereich II. Bild 4.11 zeigt beispielhaft den schematischen Verlauf
der Spannungs-Dehnungs-Linie fiir Normalbeton.

A GC,O

Bereich | Bereich Il \\

801,9 8cu1,9

Bild 4.11: Schematische Darstellung der Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Normalbe-
ton nach DIN EN 1992-1-2 (2010)

Gleichung (4.25) bildet, wie schon erwahnt, die Grundlage fiir die in der Norm DIN EN
1992-1-2 (2010) verwendeten Formulierung fiir die einaxiale Druckfestigkeit von Normal-
beton bei erhéhten Temperaturen. Nach Popovic (1973) wird der Wert n = 3 gesetzt und
es ergibt sich fiir den ansteigenden Ast (Bereich I):

3. &,

g 7\
€cl,0 (2 + < c ) >
€cl1,0

Der abfallende Ast (Bereich II) kann mit linearen oder nichtlinearen Modellen beschrieben
werden, wobei eine lineare Beschreibung meist ausreicht und numerisch einfacher und
stabiler umzusetzen ist. Fiir eine lineare Beschreibung gilt:

0< € < €cl,0 = Ocp = fc,@ :

(4.26)

€culd — Ec

501,9 < E¢ < <C’:cul,é = Oco = fc,@ : (427)

Ecul,d — Ecl,0

Definiert wird die Spannungs-Dehnungs-Beziehung (4.26) durch die zwei Parameter Be-
tondruckfestigkeit f.y und korrespondierende Dehnung . 4. Die einaxiale Betondruckfe-
stigkeit f.g wird in Abhéngigkeit der Temperatur durch Multiplikation der Festigkeit bei
Normaltemperaturen f,s9o¢ mit einem Abminderungsfaktor k.(6) bestimmt. Es gilt nach
Gleichung (2.24):

fc,@ = kc(9> . fc,200C- (428)

Fiir den Abminderungsfaktor k.(0) = f.o/fe20°c in Gleichung (4.28) gibt die DIN EN
1992-1-2 (2010) Werte in Abhéngigkeit der Temperatur 6 vor, differenziert nach der Zu-
schlagsart, die linear interpoliert werden kénnen (siehe Tabelle 4.2).



78 Kapitel 4: Phdnomenologie und Materialmodellierung von Stahlbeton

Beton- quarzhaltige Zuschlage kalksteinhaltige Zuschlage
temperatur | feo/fe200c Ecl,0 Eculp feo/ fe200c Ec1,0 Eculp

°C [ [ -l [- [ [
20 1.00 0.0025 | 0.0200 1.00 0.0025 | 0.0200
100 1.00 0.0040 | 0.0225 1.00 0.0040 | 0.0225
200 0.95 0.0055 | 0.0250 0.97 0.0055 | 0.0250
300 0.85 0.0070 | 0.0275 0.91 0.0070 | 0.0275
400 0.75 0.0100 | 0.0300 0.85 0.0100 | 0.0300
500 0.60 0.0150 | 0.0325 0.74 0.0150 | 0.0325
600 0.45 0.0250 | 0.0350 0.60 0.0250 | 0.0350
700 0.30 0.0250 | 0.0375 0.43 0.0250 | 0.0375
800 0.15 0.0250 | 0.0400 0.27 0.0250 | 0.0400
900 0.08 0.0250 | 0.0425 0.15 0.0250 | 0.0425
1000 0.04 0.0250 | 0.0450 0.06 0.0250 | 0.0450
1100 0.01 0.0250 | 0.0475 0.02 0.0250 | 0.0475

1200 0.00 - - 0.00 - -

Tabelle 4.2: Parameter der Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Normalbeton mit unter-
schiedlichen Zuschlagen bei erhohten Temperaturen DIN EN 1992-1-2 (2010)

Im Gegensatz zur Festigkeitsabminderung bei steigenden Temperaturen vergrofern sich
die Dehnungen. Die Werte fiir die Betondehnung .19 zum Zeitpunkt der maximalen
Druckfestigkeit f. ¢ und der rechnerischen Bruchdehnung €., ¢ sind ebenfalls in Tabelle 4.2
zu finden. Dem unterschiedlichen Verhalten aufgrund der Zuschlagart wird ebenfalls durch
eine Differenzierung in quarzhaltige und kalksteinhaltige Zuschlage Rechnung getragen.
Die grafische Darstellung erfolgt in Bild 4.12.

1.0 — T T T T 50
T —/\— quarzhaltige Zuschlage
8 — 08l —— kalksteinhaltige Zuschléage | i 40 i
s - <~

N ~

D o© 06} W 330 -
c S w
s 2 2
= S c O
£ oo04f S €20 _
S 8 )
O = Y
o202} S10}f .
x £ w

00 1 " | 0 1 1 1 1 1

0 200 400 600 800 1000 1200 0 200 400 600 800 1000 1200
Temperatur 0 [°C] Temperatur 6 [°C]

Bild 4.12: Darstellung des Abminderungsfaktors k() (links) und der Dehnungsanséitze
fiir £, 9 und €41 p(rechts) nach DIN EN 1992-1-2 (2010)
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Die resultierenden Spannungs-Dehnungs-Linien in Abhéngigkeit der Temperatur sind in
Bild 4.13 dargestellt. Der signifikante Abfall der Druckfestigkeit ab 400 °C ist deutlich zu
erkennen.

1.0 ! ! ! !

Annahme: quarzhaltige Zuschlage

NI N\
2.0 3.0 4.0 5.0

Dehnung g [%]

Bezogene Druckfestigkeit f_, /T, ,0.c [-]

Bild 4.13: Darstellung der Spannungs-Dehnungs-Linien von Beton in Abhéngigkeit der
Temperatur nach DIN EN 1992-1-2 (2010)

4.4.3 Elastizitatsmodul

Eine sehr einfache Formulierung zur Beschreibung des temperaturabhéngigen Elastizitéts-
moduls E.y schlagen Ozbolt, Kozar, Eligehausen & Periskic (2005) vor, die eine Reduk-
tion des Elastizitdtsmoduls bei Normaltemperatur allein durch Multiplikation mit einer
quadratischen Temperaturfunktion durchfiihren. Die Formulierung lautet:

0 — 20

E.g=(1-020p —0.01057>)  E.o0oc  mit 0p = o0 (4.29)

Eine weitere Rechenfunktion zur Beschreibung des temperaturabhingigen Elastizitdtsmo-
duls von Beton mit quarzhaltigem Zuschlag schlagen Schneider, Diederichs, Rosenberger
& Weiss (1980) aufgrund von Versuchsergebnissen nach Thienel (1993) vor.

Betontemperatur § | Bezogener Elastizitédtsmodul E. g/ E,. 90-c[—]

20°C < 6 < 325°C | 100 — 0.3 (6 — 20) + 4.085 - 104 (6 — 20)°
325°C < 0 < 450°C | 89.406 — 0.32445 0 + 0.0010081 6% — 1.2801 - 106 g3 (4.30)
450°C < 6 < 600°C | 1045.3 - exp [—7.8 - 10730]
6 > 600°C | 1000 - exp[—4 - 1073 (6 — 20)]
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Auf der Grundlage von Warmkriechversuchen stellt Kiel (1987) eine Rechenfunktion in
Form eines Polynoms 3. Grades zur Beschreibung des temperaturabhéangigen Elastizitéts-
moduls E.p in einem Temperaturbereich von 20 - 1000 °C auf. Es gilt:

EC’QZ (a+b9+092+d93) 'EC,QO°C7 (431)
mit den Koeffizienten
Betontemperatur ¢ a b ¢ d

20°C < 0 < 200°C 0.8694419 —7.434811  3.3511840  —56.848250

200°C < 6 < 590°C 0.4799169  —1.290412  0.1282263  —0.6198921

590°C < 6 < 1000°C | 0.4040421 —1.237232  0.1341404  —0.5034635

-10° -1073 -107° -107°

(4.32)

Generell lassen sich die temperaturabhiangigen Elastizitatsmoduli von Beton E,. y und E. ¢
aus der 1. Ableitung der Spannungs-Dehnungs-Bezichung aus (4.26) bestimmen zu:

aac@ 6'fc€'5019
qu: — = : 72. und ECO’QZ

Oe. (2-ec1,0 +€c) Oz,

80679

|ac:0 a

2 Ec1,0

3 fc,G

(4.33)

In Bild 4.14 sind die Formulierungen (4.29) - (4.33) zusammenfassend dargestellt.
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—— Ozbolt et.al. (2005)
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—— DIN EN 1992-1-2

0 200 400 600 800

Temperatur 6 [°C]

1000

1200

Bild 4.14: Darstellung des bezogenen temperaturabhéngigen Elastizitdtsmoduls
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4.4.4 Zugfestigkeit

Neben der konstitutiven Beschreibung der Spannung-Dehnungs-Beziehung im Druckbe-
reich ist die Zugfestigkeit bei der Berechnung von Stahlbetontragwerken eine weitere
einflussreiche Komponente bei einer ganzheitlichen strukturmechanischen Betrachtung.
Gemaéfs DIN EN 1992-1-2 (2010) soll die Zugfestigkeit von Beton allgemein nicht bertick-
sichtigt werden. Fiir detailliertere Berechnungen schlagt der Eurocode jedoch vor, eine
temperaturbedingte reduzierte Zugfestigkeit des Betons anzusetzen. Die temperaturab-
héngige Zugfestigkeit f.; ¢ berechnet sich nach DIN EN 1992-1-2 (2010) zu:

fct,@ = kct(e) : fct,20°C (434)

mit dem Reduktionsfaktor k. g, der wie folgt definiert ist:

20°C <6 <100°C = ket (0) =1.0 (4.35)
100°C < 6 < 600°C = ker(6) =1.0 — (6 — 100) /500
6 > 600°C = k. (0) =0.0.

Dieser normative Ansatz deckt sich sehr gut mit den experimentellen Ergebnissen aus
Kapitel 4.3.2. Dort ist der steile Abfall der Zugfestigkeit nach Harada, Takeda, Yamane
& Furumura (1972) durch den Einfluss der Zuschlagsart bestimmt. Numerisch bereitet
diese Formulierung allerdings in manchen Féllen Schwierigkeiten, da hier unterstellt wird,
dass die Zugfestigkeit durch Auftreten einer Temperatur iiber 600 °C komplett verschwin-
det. Ein Uberschreiten der Zugfestigkeit feto und die damit resultierende schlagartige
Rissbildung ist somit unvermeidlich, was allerdings dem real beobachteten Verhalten nicht
entspricht.

Neben der Definition der temperaturabhingigen Zugfestigkeit f.; 9 nach DIN EN 1992-1-2
(2010) fihrt eine Berechnungsvariante von Nilson & Bazant (1983) auf eine durchgéngige
Modellierung der Zugfestigkeit fiir den gesamten zu untersuchenden Temperaturbereich
von 20 - 1200 °C. Es folgt eine Beschreibung unter Einbeziehung der temperaturabhangi-
gen Druckfestigkeit des Betons mit:

ferp = 0.3321 - \[ke(0) - fe200c. (4.36)

Ahnlich formuliert Riisch (1975) die Zugfestigkeit fiir den kalten Zustand als Funktion
in Abhangigkeit der Druckfestigkeit f.20oc. Im Gegensatz zur Formulierung nach Nilson
& Bazant (1983) wird im niedrigeren Temperaturbereich bis ca. 200°C eine etwas ho-
here Zugfestigkeit aus der Druckfestigkeit ermittelt, die sich allerdings bei Temperaturen
ab dieser Grenze der Reduzierung nach Nilson & Bazant (1983) néhert. Unter Bertick-
sichtigung der Temperaturabhangigkeit der Druckfestigkeit f.20oc kann so mit Hilfe des
Reduktionsfaktors k.(f) die temperaturabhéngige Zugfestigkeit berechnet werden mit:

Furo = 0241+ /(105 - kol6) - fuzoec)’. (4.37)

Die Vorteile der Formulierungen (4.36) und (4.37) sind die einfache numerische Umsetzung
der Gleichungen und die Kontinuitdt bei der Bestimmung der Zugfestigkeit.
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In Bild 4.15 sind die verschiedenen Modellierungen zur Reduzierung der Betonzugfestigkeit
in Abhéngigkeit der Temperatur 6, jeweils bezogen auf die ermittelte Zugfestigkeit fe; 200c,
dargestellt.

-
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Bild 4.15: Abminderung der Zugfestigkeit infolge des Hochtemperatureinflusses

Durch die Reduzierung der Zugfestigkeit von Beton bei hohen Temperaturen ist dies auch
in der Beschreibung der Spannungs-Dehnungs-Bezichung im Zugbereich zu beriicksich-
tigen. Hierfiir wird eine Modellierung nach Rots (1984) verwendet. Bild 4.16 zeigt den
schematischen Verlauf der angenommenen Spannungs-Dehnungs-Beziehung mit den cha-
rakteristischen Punkten.

Gct,eA

1.00f,, |

0.33f,,

6,0 0226, 100¢,, &%l

D @ ©) @

Bild 4.16: Trilineare Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Beton im Zugbereich

Die Formulierung erfolgt durch Aufteilung in vier Bereiche und miindet in eine trilineare
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Beschreibung. Bei Annahme eines linear-elastischen Verhaltens von Beton bis zu seiner
maximalen Zugfestigkeit f.o (Bild 4.16 Punkt A) entstehen ab diesem Punkt Zugrisse
im Beton. Die Zugspannung fillt bei zunehmenden Dehnungen schlagartig ab. Die zur
maximalen Zugspannung f.; ¢ korrespondierende Grofe der Dehnung e.. 9 kann, bedingt
durch ein angenommenes linear-elastisches Verhalten des Betons im Bereich 1, mit

Eerg = fct,@/ECO,Q (438)

bestimmt werden. Der zweite charakteristische Punkt B des Models befindet sich bei
0.33 - fetp und der zugehorigen Dehnung 0.22 - €., 9, wobei €., ¢ die maximale Zugdehnung
bei einer vorhandenen Temperatur 6 représentiert (Punkt C). Sie wird bestimmt durch:

Ecu,d = QA3 * Ecr 0, (439)

wobei fiir a3 nach Barzegar-Jamshidi (1987) ein Wert zwischen 10 und 25 angenommen
wird. Die mathematische Beschreibung der Spannungs-Dehnungs-Linie erfolgt durch:

Ber. | Dehnungsbereich Zugspannungen o g [%]

1 0 S Eec S Eer,0 ECO,G " Ec

0.33 - fct,@ - fct,@
0.29 . Ecud — Ecro (gc 507‘,0) (440)

0.33 fero-(€c—0.22 - €4y
3 0.22 - Epup < e < Eonp | 0.33 furg+ Jeto - (€ Ecud)
’ 7 7 5cu,9 —0.22- 5cu,0

2 Eer0 <é&c S 0.22 - Ecu,b fct,@ +

4 Ec > Ecup 0

Exemplarisch fiir den Beton C30/37 mit quarzhaltigen Zuschldgen sind die aus (4.40)
resultierenden temperaturabhédngigen Spannungs-Dehnungs-Linien angegeben.
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Bild 4.17: Temperaturabhéngige Spannungs-Dehnungs-Linien von Beton im Zugbereich
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4.4.5 Biaxiale Formulierung des Tragverhaltens

Fiir die in dieser Arbeit zu untersuchenden Strukturen ist eine Beriicksichtigung des
biaxialen Tragverhaltens unverzichtbar. Je nach Verhéltnis der vorhandenen Hauptspan-
nungen ist das Verhalten des Betons wesentlich anders als im einaxialen Fall. Bei der
Untersuchung von flachenartigen Tragstrukturen ist eine Trennung zwischen Versagens-
kurven bzw. -flichen und den eigentlichen Spannungs-Dehnungs-Beziehungen sinnvoll.
An dieser Stelle wird darauf hingewiesen, dass auf neuere Formulierungen fiir hoherfeste
Betone verzichtet wird.

Als biaxiales Versagenskriterium werden zunéchst die analytischen Beziehungen und klas-
sischen Konzepte fiir Beton unter Normaltemperatur nach Kupfer & Gerstle (1973)
verwendet und auf das Hochtemperaturverhalten erweitert. Bei der Beschreibung der
Versagensfliche wird zwischen dem Druck-Druck-Bereich, dem Druck-Zug-Bereich und
dem Zug-Zug-Bereich unterschieden. Im folgenden sind fiir die drei Bereiche Bestim-
mungsgleichungen fiir die Versagenshiillkurven angegeben, wobei « als das Verhéltnis
01/09 (01 > 09) der beiden Hauptspannungen o; und o9 definiert ist:

e Druck-Druck-Bereich (o7 <0 A 0y <0):

14+ 3.6«
Oc1,0 = Q0c20, 0c20 = — 5 fc,@a 4.41
(1+ a)2 ( )
e Zug-Druck-Bereich (07 > 0 A 0y < 0):
14+3.28c
Oc = Jet,05 Oc = o 2 Jeb 4.42
1.0 = Jet,0 2.0 1ta? feo (4.42)
o Zug-Zug-Bereich (07 > 0 A gy > 0):
Oct, 1,0 = fct,@; Oct,2,0 = fct,@- (443>

Die Gleichungen (4.41) bis (4.43) sind fiir eine Temperatur von 20°C als Ursprungs-
gleichungen nach Kupfer & Gerstle (1973) zu identifizieren. Die Erweiterung besteht in
der Einbindung der temperaturabhéngigen Festigkeiten fiir den Betondruck f.» und den
Betonzug fe 0.

Eine andere Formulierung hauptséchlich fiir den Druck-Druck-Bereich, ebenfalls aufbau-
end auf den Versagensbereichen, ist den Arbeiten Ehm (1986) und Thienel (1994) zu
entnehmen. Diese Arbeiten befassen sich mit dem Verhalten von Betonstrukturen bei
biaxialen Beanspruchungen unter hohen Temperaturen. Der analytischen Formulierung
der Bruchgrenzkurve liegt die quadratische Polynomgleichung

ouan = al0) (7 ) #500) (724 ) 4406) (1.44)

fc,QOOC fc,20°C

zugrunde. Die erforderlichen Koeffizienten lassen sich mit Hilfe linearer Interpolation aus
den Stiitzwerten in Tabelle 4.3 fiir die jeweilige Temperaturstufe bilden.
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Temperatur 6 a(f) £(0) ~(6)
20 ° C -0.820 1.058 1.000
300 ° C -1.050 1.283 | 0.900
450 ° C -1.254 | 1.209 | 0.600
600 ° C -1.801 | 1.026 | 0.250
750 ° C -1.383 | 0.941 | 0.180

Tabelle 4.3: Koeffizienten fiir die biaxialen Bruchgrenzkurven nach Ehm (1986)

Zum Vergleich der beiden Modellierungen sind die entsprechenden temperaturabhéangigen
Versagenskurven in Bild 4.18 fiir ausgewéhlte Temperaturstufen dargestellt. Die Tempe-
raturstufen entsprechen denen der Tabelle 4.3, um einen etwaigen Einfluss einer Interpo-
lation ausschliefsen zu kénnen.

Oe 10
fc,20°C A fc,2()°C
£ >|
.4//—0.2 29
0.2Y4 fc,zo c
-0.4
600 °C
—0.6'/»
/0-8

(AN

\
A

|
[N
N

1.4-

Bild 4.18: Biaxiale Versagenskurven nach Kupfer & Gerstle (1973) mit Erweiterung zur
Anwendung bei hohen Temperaturen nach (4.41) bis (4.43) (links) und nach
Ehm (1986)(rechts)

Bei beiden Varianten ist zunéchst eine drastische Reduzierung der Materialfestigkeiten
durch die erh6hten Temperaturen im Material zu verzeichnen. Wéahrend im erweiterten
Modell nach Kupfer & Gerstle (1973) die Temperaturabhéngigkeit allein durch die redu-
zierte Betondruckfestigkeit f.¢ beriicksichtigt wird, erfolgt dies bei der zweiten Variante
durch die Koeffizienten der Gleichung (4.44). Die Abnahme der biaxialen Druckfestigkeit
in Abhéngigkeit der Temperatur ist bei beiden Modellen unterschiedlich stark ausge-
pragt. Wéhrend die Variante nach Kupfer & Gerstle (1973) eine recht stetige Abnahme
zu verzeichnen hat, ist bei der Modellierung nach Ehm (1986) bis 300 °C eine verzogerte
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Reduktion festzustellen, danach eine grofere Reduktion. Da das Modell nach Ehm (1986)
und Thienel (1994) aus Versuchen an biaxial belasteten Bauteilen entwickelt wurde, bildet
diese Beschreibung das Tragverhalten im Hochtemperaturbereich wirklichkeitsnaher ab.

Zur vollstandigen Beschreibung des Fquivalent- Uniaxial-Strain-Konzeptes sind zu den bis-
her definierten Druckfestigkeiten o, ¢, die zugehorigen einaxialen Dehnungen €. ;¢ zu be-
stimmen. In Anlehnung an Darwin & Pecknold (1977a) werden sie in Abhéngigkeit der
berechneten Druckfestigkeiten ermittelt mit:

e Bereich 1:  |o.i9| > |fesl:

3 2
c,i,0 c,i,0 c,i,0
Eois = Eerp | —1.60 +2.25 ((2e) 4 .35 ( 2ot 4.45
w0 b ( (fc@) (ch) (f00)> ( )

e Bereich 2:

€cid = Ec1,0 <3 : UC,Z,H 2) . (446)
fc@

Wiéhrend von Hothan (2004) und Tesar (2007) die Querdehnzahl v von Beton als konstant
und temperaturunabhéngig mit einem Wert zwischen 0.15 und 0.20 angenommen wurde,
ist in der hier beschriebenen Modellierung eine temperaturabhéngige erweiterte Variante
auf Grundlage von Darwin & Pecknold (1977a) gewéhlt worden. In den reinen Druck-
Druck und Zug-Zug Bereichen wird mit v = vy ein konstanter Wert angenommen. Im
einaxialen Druck und biaxialen Zug-Druck Bereich wird die Querdehnzahl v berechnet
aus:

4
V—V0+06( c”> +04< C“) . (4.47)
f69 Oct,1,0

4.4.6 Zeitvariantes mechanisches Verhalten von Stahlbeton

Das Verformungsverhalten von Beton unter erhéhten instationdren Temperaturen ist sehr
komplex. Daher werden die sich einstellenden Gesamtverzerrungen 5t0t additiv in einzelne
Komponenten aufgeteilt. Unter Normaltemperaturen ergibt sich nach Hofstetter & Mang
(1995) die Separierung:

tot __ _e p cr sh T
8c,t - 6c,t + 56,15 + 6c,t + 6c,i& + 8c,t‘ (448)

Die allgemeine Formulierung (4.48) der Verzerrungssummation kann zundchst reduziert
fiir die in dieser Arbeit vorherrschende Problematik des Hochtemperatureinflusses mit
Hilfe der instantanen Verzerrungen, bestehend aus den elastischen und plastischen Antei-
len,

Eet = Eor T oy (4.49)
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und dem Vernachlissigen der Anteile aus Kriechen £%, und Schwinden 5" zu
tot __ _in + T (4 50)
8c,t - 8c,t 8C,t .

angegeben werden. Die instantanen Anteile 52@ sind bereits in den vorherigen Abschnit-
ten erlautert worden. Der verbleibende Verzerrungsanteil infolge thermischer Einwirkung
¢! wird bei der Betrachtung unter Hochtemperaturen weiter unterteilt. Er setzt sich aus

c,t
den Anteilen der reinen thermischen Dehnungen £, der transienten Dehnungen £, und

der Kriechdehnungen im Hochtemperaturbereich 5Zt’f ' zusammen. Somit ergibt sich aus

.50) als ausgeschriebene Gesamtverzerrungsformulierung fiir Beton im Hochtemperatur-
4.50) als ausgeschriebene Gesamt gsformulierung fiir Beton im Hochtemperat
bereich:

tot __ _in th tr cr, fi
5c,t - Ec,t + gc,t + 8c,t + €c,t . (451)

Die Modellierung der einzelnen Verzerrungsanteile wird nun detaillierter erlautert.

Thermische Dehnung von Beton. Die thermische Dehnung siﬁ entsteht bei zwén-
gungsfrei gelagerten Betonbauteilen durch eine reine Dilatation des Betons. Etwaige de-
viatorische Anteile treten nicht auf und kénnen somit vernachléssigt werden. Somit kann
die thermische Dehnung bei einem temperaturunabhéngigen Warmeausdehnungskoeffizi-
enten ar und der Temperaturdifferenz A mit

el =ar - Af (4.52)

berechnet werden. Fiir den Hochtemperaturbereich haben aber Untersuchungen gezeigt,
dass die thermischen Dehnungen einen stark nichtlinearen Verlauf aufweisen [Schneider
1982|. Aus diesem Grund ist ar nicht mehr konstant, sondern von der zeitabhéngigen
Temperaturdifferenz A abhéngig. Damit ergibt sich aus (4.52)

02
et = / ar(6)dé. (4.53)

01

Die thermische Dehnung 53@ weist schon im Niedrigtemperaturbereich ein nichtlineares

Verhalten infolge der Temperatur 6 auf. Sie wird von den einzelnen Bestandteilen des
Betons beeinflusst, mafgeblich jedoch von der Zuschlagsart. Die thermischen Dehnungen
sind im Niedrigtemperaturbereich bis 200 °C irreversibel, da sie hier neben der Art des
Zuschlages auch von dem vorhandenen Wassergehalt abhéngen.

In dem Temperaturbereich von 600 °C und 800 °C dehnt sich der Beton nicht weiter aus,
und es verbleibt eine reduzierte thermische Dehnungsédnderung. Falls in diesem Tempe-
raturbereich thermische Dehnungen auftreten, ist dies auf chemische oder physikalische
Reaktionen im Zuschlag zuriickzufiihren. Anzumerken ist, dass bei Messungen von ther-
mischen Dehnungen das Schwinden immer mit enthalten ist. Da der Schwindanteil jedoch
klein ist, kann er fiir praktische Untersuchungen vernachléssigt werden.

Nach DIN EN 1992-1-2 (2010) wird die thermische Dehnung von Normalbeton &lf} fiir
quarzhaltige Zuschlage mit

20°C <0 <700°C = et =—-1.8-107"4+9.0-107°-64+23-107"-6°  (4.54)
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700°C < 6 < 1200°C = €, = 14-107° (4.55)

und fiir kalksteinhaltige Zuschlage mit
20°C <0 <805°C =l =-12-100"46.0-10°-04+14-107"-6°  (4.56)
805°C < 0 < 1200°C = &, =12-107° (4.57)

beschrieben. Eine grafische Darstellung der temperaturabhéngigen thermischen Dehnung
e’, von Normalbeton nach DIN EN 1992-1-2 (2010) erfolgt in Bild 4.19.
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Bild 4.19: Darstellung der thermischen Dehnung von Beton nach DIN EN 1992-1-2 (2010)

Kriechdehnung. Weitreichende Untersuchungen beziiglich des Kriechverhaltens von Be-
ton unter erhdhten Temperaturen wurden u.a. von Anderberg & Thelandersson (1976),
Schneider (1977) durchgefiihrt. Es zeigt sich iibereinstimmend ein Ansteigen der Kriech-
dehnungen bei steigender Temperatur 6. Die Kriechdehnung 52}’f " bei einer konstanten
Spannung o,y und der Temperatur 6 ergibt sich nach Anderberg & Thelandersson (1976)
Zu:

et = —53.107". 22 ] sosioso-20 (4.58)
’ f c,0 3

Durch eine Brandeinwirkung iiber die Zeit t ist keine konstante Temperatur bzw. keine
konstante Spannung vorhanden. Bedingt durch die variierenden Temperaturen und die
sich daraus ergebenden stindigen Anderungen der Spannungszustinde von einem Zeit-
punkt ¢; zum néachsten Zeitpunkt t;,, ist eine inkrementelle Berechnung der Kriechdeh-
nungen innerhalb eines Zeitschrittes At; notwendig. Bild 4.20 veranschaulicht den Al-
gorithmus zur Bestimmung der Kriechdehnung Egt’f ', Die inkrementelle Ermittlung der
Kriechdehnungen kann mit dem Prinzip der Verfestigung erfolgen. Dazu ist die Einfiih-
rung einer neu zu definierenden fiktiven Zeit ¢;, erforderlich. Sie berechnet sich mit den
bekannten Zustédnden des vorherigen Zeitschrittes 5?? " und den aktuellen Spannungs -und
Temperaturzustidnden zu:

cr, fi 2
€et; fC9ti+1
ti. = 3h- T . 4.59
' (—5.3 104 - 30410700, —20) Uc,9,ti+1> )
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etwccvt.q
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Bild 4.20: Algorithmus zur Bestimmung der Verzerrungen infolge Hochtemperaturkrie-
chen nach Anderberg (1976)

cr,fi

Zum Zeitpunkt ¢ = ¢;,, wird somit die Kriechdehnung ¢;’* (Punkt A) aus dem bekannten
Zeitpunkt t;, in den neuen Materialzustand zum Zeitpunkt ¢ = ¢;;, (Punkt B) transfor-
miert. Die erhohte Kriechdehnung 5§Ttlfjl (Punkt C) zum Zeitpunkt ¢ = ¢;, + At; kann
nun mit (4.58) bestimmt werden. Aus diesen beiden Zustdnden ergibt sich das Kriechdeh-
nungsinkrement:

Aelft = el — el (4.60)
Durch Addition der einzelnen Kriechverzerrungsinkremente kann so die akkumulierte
Kriechdehnung zum Zeitpunkt ¢;,; bestimmt werden. Es gilt:

[AZERY Ctn

cerfi Z Nk (4.61)
n=1

Transiente Dehnung. Transiente Dehnungsanteile entstehen beim Autheizen des be-
lasteten Betons einmalig durch Spannungsumlagerungen, die aufgrund thermischer Un-
vertraglichkeit zwischen Zuschlag und Zement entstehen. Transiente Dehnungen kénnen
nicht gemessen, sondern nur analytisch berechnet werden. Sie sind nicht direkt zeitab-
héngig, sondern hangen von den thermischen Dehnungen ab. Die inkrementelle Form zur
Bestimmung der transienten Dehnungen nach Anderberg & Thelandersson (1976) lautet:

20°C <0 <500°C = At = 235. 2ellot Alth (4.62)
” fc,20°C ’Z
500°C < 0 <800°C = A, =1074. Ag,, - Zolb=1 (4.63)
M fc,20°C
wobei gilt:
Aell =ellh —e  und A, =06, —0,,_,. (4.64)
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4.5 Konstitutives Modell fur Betonstahl

Wiéhrend die Beschreibung des Materialverhaltens von Beton fiir den biaxialen Fall er-
folgt, geniigt fiir den Betonstahl eine einaxiale Beschreibung. Die nachfolgenden Zusam-
menhénge gelten fiir Betonstahl und Baustahl gleichermafen. Die Bezeichnungen beziehen
sich allerdings hauptséchlich auf den Betonstahl.

Einaxiale Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Betonstahl

Die Formulierung der Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Betonstahl erfolgt in Anleh-
nung an DIN EN 1992-1-2 (2010) durch Einteilung in fiinf Bereiche. Das Stoffgesetz wird
durch die Parameter des Elastizitdtsmoduls Fj g, der Proportionalititsgrenze fy,q, der
Fliefigrenze f,, 9 und den jeweils zugehorigen Dehnungen definiert. Bild 4.21 zeigt sche-
matisch das Spannungs-Dehnungs-Diagramm.

E

»

>
gst,e gsu,e 8&9 [%]

I®I @ T @ I@ H@

Bild 4.21: Schematische Darstellung der Spannungs-Dehnungs-Beziehung von Betonstahl
geméf DIN EN 1992-1-2 (2010)

Der Bereich 1 (Bild 4.21 Punkte A - B) ist der elastische Bereich. Er wird durch den
temperaturabhéngigen Elastizitatsmodul £ und die Dehnung ¢, p mit dem HOOK’schen
Gesetz beschrieben. Ab der Proportionalitétsgrenze im Punkt B beginnt der Bereich 2,
der nichtlinear plastisch ist und einen elliptischen Verlauf aufweist. Dieser Bereich endet
bei dem maximalen Spannungsniveau fs, o (Punkt C). Ab hier verlduft die Spannungs-
Dehnungs-Linie parallel zur Dehnungsachse, d.h. die Stahlspannungen steigen nicht mehr
an, lediglich erhchen sich die Stahldehnungen. Ab Punkt C beginnt das Fliefsen des Be-
tonstahls. Der Fliekbereich verlduft bis zum Beginn des absteigenden Astes (Punkt D)
und wird als ideal-plastisch bezeichnet. Der abfallende Ast bis zur Bruchdehnung e, ¢
(Punkte D - E) kann linear oder nichtlinear beschrieben werden. Fiir die numerische Ein-
bindung des Stoffgesetzes fiir den Betonstahl wird ein linearer Abfall berticksichtigt. Die
mathematischen Formulierungen sind in Tabelle 4.4 zusammengestellt.
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Nr. ‘ Bereich ‘ Spannung o, g ‘ Tangentenmodul
@ Es < Esp,0 Es - Es,@ Es,@
b 2 b(esyo —€s)
y,0 s
) Espd < Es < Esy0 fpo —c+ a\/a2 — (Esy.0 — €s) 5
a\/a2 — (€5 — €sy,0)
@ Esy,0 < & S Est,0 fsy,@ 0
€s — Est,0
@ Est,0 < &s S Esu,b0 fsy,@ [1 - - _ -
Esu,d — Est,0
@ Es Z Esu,b 0 -

Tabelle 4.4: Zusammenstellung der mathematischen Formulierungen zur Beschreibung
der Spannungs-Dehnungs-Linie von Betonstahl nach DIN EN 1992-1-2
(2010)

Die Hilfsbeiwerte a, b und ¢ des nichtlinearen Bereiches 2 werden wie folgt ermittelt:

a= \/(55%9 — €5p.0)  (Esyo — Espo + ¢/ Esp) (4.65)

b= \/c- (€sy.0 — Espo) - Es o + 2 (4.66)
2

= (fsy.0 = fspo) (4.67)

(gsyﬁ - 53;0,9) : ES,G -2 (fsy,@ - fspﬂ).
Als Dehnungsgrenzen ist nach DIN EN 1992-1-2 (2010) festgelegt, dass der Beginn des
Fliefsbereiches (Punkt C) mit 5,9 = 0.02, das Ende des Fliefbereiches (Punkt D) mit
est,0 = 0.15 und die Bruchdehnung (Punkt E) mit 5,9 = 0.20 zu setzen ist. Fiir Spann-
stéhle gelten andere Grenzen.

Um die hochtemperaturbedingten Reduktionen der Materialeigenschaften des Stahls zu
beriicksichtigen, sind in der DIN EN 1992-1-2 (2010) Reduktionsfaktoren angegeben. Ge-
nerell 146t sich die temperaturabhéingige Festigkeit des Stahls mit:

fsy,@ - k8y<9) : fsy,20 °C mit ksy(9> - fsy,@/fsy,QOoC (468)
berechnen. Entsprechend ergeben sich die Festigkeiten bei der Proportionalitdtsgrenze mit
fspﬂ = kSp(e) : fsp,20°C mit ksp(e) = fsp,@/fspQO"C (469>

und der Elastizitdatsmodul mit
Es,@ = k'sE(9> . ES,ZOOC mit ksE(e) = ES,O/ES,ZOOC- (470)

Die in den Gleichungen (4.68) bis (4.70) aufgefiihrten Abminderungsfaktoren sind in Ta-
belle 4.5 fiir Betonstahl der Klasse N angegeben.

In dieser Stoffmodellierung sind die Verzerrungsanteile infolge des instationdren Hochtem-
peraturkriechens naherungsweise enthalten, was die numerische Umsetzung erleichtert.
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Stahl warmgewalzt kaltverformt
Temperatur | fuo/fue | foo/foe | Eso/Es | fopolfu | Fopolfur | Eeo/Es
e I O N N o N N & N N
20 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
100 1.00 1.00 1.00 0.96 1.00 1.00
200 1.00 1.00 0.81 0.92 0.90 0.87
300 1.00 1.00 0.61 0.81 0.80 0.72
400 1.00 0.94 0.42 0.63 0.70 0.56
500 0.78 0.67 0.36 0.44 0.60 0.40
600 0.47 0.40 0.18 0.26 0.31 0.24
700 0.23 0.12 0.07 0.08 0.13 0.08
800 0.11 0.11 0.05 0.06 0.09 0.06
900 0.06 0.08 0.04 0.05 0.07 0.05
1000 0.04 0.05 0.02 0.03 0.04 0.03
1100 0.02 0.03 0.01 0.02 0.02 0.02
1200 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00

Tabelle 4.5: Werte fiir die Parameter der Spannungs-Dehnungs-Beziehung von warmge-
walzten und kaltverformten Betonstahl der Klasse N bei erhohten Tempera-
turen nach DIN EN 1992-1-2 (2010)

Der rapide Abfall der Stahlfestigkeiten ab einer Temperatur von 500 °C wird durch die
grafische Darstellung von warmgewalztem und kaltverformtem Bewehrungsstahl in Bild
4.22 deutlich.
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Bild 4.22: Abminderungsfaktoren ks, (0), ks, (0) und kyg(0) fiir warmgewalzten und kalt-
verformten Betonstahl der Klasse N nach DIN EN 1992-1-2 (2010)

Die sich ergebenden resultierenden Spannungs-Dehnungs-Beziehungen bei erhéhten Tem-
peraturen sind in Bild 4.23 fiir ausgewéahlte Temperaturstufen dargestellt.
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Bild 4.23: Temperaturabhingige Spannungs-Dehnungs-Linien von warmgewalzten Be-
tonstahl der Klasse N nach DIN EN 1992-1-2 (2010)

Thermische Dehnung von Betonstahl. Die thermische Dehnung von Betonstahl g
wird weitestgehend von den Legierungszuséitzen bestimmt. Bedingt durch die Materialver-
anderungen von « in y-Mischkristalle im Temperaturbereich zwischen 750 und 860 °C ist
in diesem Bereich keine Zunahme der thermischen Dehnung vorhanden. Fiir numerische
Berechnungen wird die einfache Formulierung geméf DIN EN 1992-1-2 (2010) gewéhlt.
Es gilt:

20°C <0 <750°C =&l =—-2416-107"+1.2-107°-0+4-1077-6°  (4.71)

750°C < 6 < 860°C =t =1.1-1077 (4.72)
860°C < 0 < 1200°C = &%, = —6.2-107* +2.0- 107" - 6. (4.73)

Entsprechend der mathematischen Formulierung ergibt sich die Darstellung der thermi-
schen Dehnung von Betonstahl in Bild 4.24. Zuséatzlich zur Kennlinie der thermischen
Dehnungen von Betonstahl ist die Linie fiir quarzhaltigen Beton dargestellt. Daran ist
zu erkennen, dass die thermischen Dehnungen leicht differieren. Die auftretenden ther-
mischen Dehnungen jeder einzelnen Komponente von Stahlbeton haben auf dessen Ver-
bundwirkung zwischen Beton und Betonstahl noch keine Wirkung. Mafsgeblichen Anteil
fiir die Erzeugung inneren Zwangs zwischen Beton und Bewehrungsstahl haben dabei die
Differenzen der thermischen Dehnungen

Aeih = Eiht — et (4.74)

Bis zu einer Temperatur 6 = 400 °C sind die Differenzen A&t recht klein und daher bis zu
diesem Punkt vernachléssigbar. Ab 400 °C nehmen die Differenzdehnungen erheblich zu
und der Bewehrungsstahl erhélt einen grofseren Anteil der Dehnungen zugeordnet. Diese
Zwangdehnungen kénnen unter der Annahme eines vollstéindigen Verbundes bei hohen
Temperaturen zu plastischen Verformungen fiihren.
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Bild 4.24: Darstellung der thermischen Dehnung von quarzhaltigem Beton und Beton-
stahl nach DIN EN 1992-1-2 (2010)

4.6 Stahlbetonbauteile bei erhohten Temperaturen

4.6.1 Allgemeines Tragverhalten

Das Tragverhalten von Stahlbetonflachentragwerken wird durch eine Brandlast massiv be-
einflusst. Durch die Reduzierung der Materialfestigkeiten von Beton und Stahl kénnen die
Bauteile weniger Lasten aufnehmen, als dies im Kaltfall moglich wére. Zu diesem Festig-
keitsabfall addieren sich ein abnehmender Elastizitdtsmodul und thermische Dehnungen,
die grofe Verformungen hervorrufen, aus denen wiederum zusétzliche Lasten in Form von
Zwang entstehen. In der Fachliteratur wird das Tragverhalten von Stahlbetonbauteilen
durch Brandpriifungen ausfiihrlich dargestellt.

Im folgenden werden fiinf Hauptversagensmechanismen vorgestellt, die bei Stahlbeton-
bauteilen durch eine Brandbelastung entstehen konnen. Fakt ist, dass mit den reduzierten
Materialeigenschaften die Tragreserven abgebaut werden, die ein Bauteil aufgrund seiner
Bemessung, bedingt durch die giiltigen Sicherheitskonzepte aus der Kaltbemessung, mit
sich bringt.

Normativ werden die Versagensmechanismen nur in den Tabellenverfahren beriicksich-
tigt. Bei vereinfachten und allgemeinen Berechnungsverfahren miissen diese in den Be-
rechnungsannahmen kritisch mit einfliefsen, sodass ein Versagen ausgeschlossen werden
kann.
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Bild 4.25: Versagensarten von Stahlbetonbauteilen nach Borgonga (1997)

4.6.2 Betrachtungen zum Versagen von Stahlbetonbauteilen

Zur Darstellung des Trag- und Verformungsverhaltens von Stahlbetonbauteilen im Brand-
fall und der damit verbundenen geéinderten Bemessungssituationen werden Anderungen
der Schnittgrofen an einem Einfeld- und einem Durchlauftrigersystem veranschaulicht.
Untersucht wird zunéchst ein statisch bestimmt gelagerter Balken mit der Feldlange [, (s.
Bild 4.26 links). Aufgrund der einwirkenden konstanten Linienlast q und den vorgegebenen
Lagerungsbedingungen entstehen keine axialen Kréfte, sondern nur reine Biegemomente
M,. Es ergibt sich rechnerisch aus dem maximalen Moment M ;,.,) eine untere Bewehrung
Ay, und eine konstruktive obere Bewehrung A,,, die iiber die gesamte Tréagerlange gleich
verteilt wird. Damit ist die Tragfahigkeit im Kaltfall gewéhrleistet. Infolge der Tempe-
ratureinwirkung am unteren Rand &ndert sich die sich ergebende Gesamtmomentenlinie
Mot = M, + Magp nicht, da sich der Balken frei verformen kann und infolge der Tempera-
turbelastung keine Schnittgrofen entstehen. Allerdings verringert sich im unteren Bereich
des Tragers die Tragfahigkeit der Bewehrung, da durch Erwérmung ihre Festigkeit redu-
ziert wird. Eine Bemessung in diesem Fall muss also mit reduzierten Materialkennwerten
erfolgen. Dabei ist die vorhandene Belastung im Brandfall zu beriicksichtigen und die
aukergewohnliche Bemessungssituation geméf DIN 1055-100 (2001) bzw. DIN EN 1990
(2010) zu bilden.

Bild 4.26 rechts zeigt einen beidseitg eingespannten statisch unbestimmten Einfeldtrager.
Aufgrund der Belastung q bei Raumtemperatur ergeben sich ein positives Feldmoment
und in den Auflagerbereichen negative Stiitzmomente. Bedingt durch die dadurch vorhan-
denen Zugbereiche ist eine statisch erforderliche Bewehrung A,, neben der Feldbewehrung
Ay, anteilsméafig notwendig.

Durch eine Brandbelastung entsteht aufgrund der horizontalen Zwangshaltung ein kon-
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Bild 4.26: Anderung der Momentenlinie aufgrund der Lagerungsbedingungen

stantes Temperaturmoment Mag, das sich additiv zu der vorhandenen Momentenlinie
kombiniert und so eine Vergroferung des Zugbereiches {iber den Lagerungen und eine
Verkleinerung im Feldbereich verursacht. Die Zugbereiche lagern sich somit um. Aufgrund
der statischen Bemessung im Kaltfall kann es dazu kommen, dass die obere Bewehrung
nicht weit genug ins Feld hineinreicht und so keine ausreichende Bewehrung vorhanden
ist, um alle Zugkrafte aufzunehmen. Das Feld wird zwar entlastet, allerdings kann der Be-
wehrungsstahl bedingt durch die Reduzierung seiner Festigkeit infolge der Temperaturein-
wirkung nicht mehr so viel Lasten aufnehmen, sodass es trotzdem zu einem Zugversagen
der unteren Bewehrung kommen kann.

Dieses Verhalten ist auch bei Durchlauftrigern zu erkennen (s. Bild 4.27). Durch die Tem-
peraturdifferenz Af zwischen beflammter und unbeflammter Seite entsteht ein Tempera-
turmoment Mag, das die resultierende Momentenlinie nach oben verschiebt. Dabei werden
die Feldmomente kleiner, wohingegen die Stiitzmomente zunehmen. Wie auch schon beim
statisch unbestimmten Einfeldtrdger nimmt die Tragfahigkeit des Bewehrungsstahls in-
folge der thermischen Belastung ab, was das Aufnehmen von positiven Momenten im Feld
sowie die negativen Momente im Lager- und Stiitzbereich erschwert.

Es ist erkennbar, dass es, bedingt durch die Bemessung im Kaltfall, zu Defiziten bei der
Bewehrungsanordnung sowie der Bewehrungsmenge im Fall eines Brandes kommen kann
und Bereiche in denen Zugspannungen auftreten evtl. nicht durch Bewehrung abgedeckt
sind. Ein Versagen der Konstruktion ist somit evtl. unausweichlich. Welche Mechanismen,
die zu einem Versagen der Konstruktion fithren, werden im folgenden Abschnitt ndher
erlautert.
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Bild 4.27: Momentenlinie infolge einer Brandbelastung an einem Durchlaufsystem

4.6.3 Versagensmechanismen

Versagen der Zugzone: Ein Versagen der Zugzone tritt iiberwiegend in biegebean-
spruchten Bauteilen wie Balken und Platten auf. Haupteinflukparameter ist dabei die
vorhandene Bewehrung, da der Beton allein in der Zugzone kaum oder gar nicht tragfihig
ist. Aufgrund der thermischen Durchwérmung des Bewehrungsstahls infolge eines Brandes
nimmt die Stahlfestigkeit immer weiter ab und die Verformungen nehmen zu. Wenn die
Streckgrenze auf das Niveau der mechanischen Lasteinwirkung abgefallen ist, flielt der
Stahl und das Bauteil versagt.

Neben dem Versagen auf der brandbelasteten Zugseite entstehen Risse auf der brandabge-
wandten Seite im Bereich der Stiitzungen. Dies geschieht dadurch, dass die Verformungen
im Feld zunehmen bei gleichzeitiger Abnahme der Festigkeiten und das Stiitzmoment
A Mg anwéchst. Dadurch entstehen erhéhte Zugspannungen im Zwischenauflagerbereich
und in der Feldbewehrung. Erreicht die Biegezugbewehrung durch die Spannungszuwéchse
ihre maximal aufnehmbare Grofe, kann bei Durchlauftrdgern ein Versagen der Zugzone
auf der brandabgewandten Seite eintreten. Ahnliche Vorginge sind auch bei vier seitig
gelagerten Platten und Durchlaufplatten zu erwarten.

Versagen der Druckzone: Der Versagensmechanismus im Druckbereich ist hauptsich-
lich bei Stiitzen vorzufinden und bei Balken und Platten eher selten zu beobachten. Das
Versagen tritt durch die abgeminderte Betondruckfestigkeit in der Druckzone ein. Bei
einem hohen Bewehrungsgrad tragt der Stahl bis zu einem gewissen Grad die Druckbean-
spruchungen mit. Er kann diese aber aufgrund der Erwérmung nur begrenzt aufnehmen.



98 Kapitel 4: Phdnomenologie und Materialmodellierung von Stahlbeton

Kommt es dann zu Abplatzungen und zu gewissen Gefiigeauflockerungen, knicken die
Bewehrungsstabe aus und es kommt zum Versagen. Bei Balken tritt eine Zerstorung der
Druckzone normalerweise erst nach dem Versagen der Zugzone ein. Versagt zuerst die
Druckzone, so ist dies auf grofflichige Abplatzungen bzw. Ausfithrungsfehler beim Her-
stellen des Balkens zuriickzufiihren.

Versagen infolge Torsions- oder Schubbruch: Da bei torsionsbeanspruchten Bau-
teilen meist keine Feuerwiderstandsdauer nachzuweisen ist, sind solche Bauteile in der
Fachliteratur beziiglich ihres Verhaltens bei Brand kaum erwihnt. Ein Versagen infolge
eines Torsionbruches wird dementsprechend in der vorliegenden Arbeit auch nicht weiter
verfolgt.

Ebenso unkritisch wird das Schubbruchversagen gesehen. Laut Kordina & Meyer-Ottens
(1998) wird das Schubbruchversagen hauptséchlich von der Zugfestigkeit des Betons mit-
bestimmt. Entstehen kann ein Schubbruchversagen, wenn Balkenteile sich sehr schnell
erwarmen. Dass ein Schubbruch eher unkritisch ist, ist auch im Inhalt der Normen er-
sichtlich, die zwar Mindestgrenzen vorschreiben, jedoch keine Angaben fiir eine genauere
Untersuchung machen.

Versagen durch Losen des Verbundes: Generell gilt, dass sich die Verbundfestigkeit
mit steigender Temperatur stark mindert. Diese Art des Versagens ist hauptsichlich im
Bereich von Ubergreifungsstéfen vorzufinden, da sich durch den Verbundverlust zwischen
den einzelnen Bewehrungsstdben der Beton den Zug wieder aufnehmen muss und somit
das Versagen in der Zugzone eingeleitet wird. Ein reines Verbundversagen liegt jedoch
selten vor. Kommt es zu einer Lockerung des Verbundes, miissen die Lasten iiber ein
Bogen-Zugband zu den Auflagerpunkten iibertragen werden. Dies funktioniert nur im
Auflagerbereich solange noch Verbund besteht. Versagt auch der Auflagerbereich, kommt
es zu einem Versagen durch Verankerungsbruch.

Versagen durch Abplatzungen: Das Abplatzen von Beton reduziert zundchst einmal
den Querschnitt, was die Durchwarmung des Querschnitts begiinstigt, wobei dementspre-
chend auch die Bewehrung einbezogen wird. Aus diesen schneller eintretenden thermischen
Einwirkungen werden die andern Versagensmechanismen beschleunigt aktiviert. Plotzli-
ches Versagen infolge von Abplatzungen ist vor allem bei Stiitzen und in der Druckzone
von Stahlbetonbauteilen méglich.

4.6.4 Tragverhalten von Deckensystemen

Plattensysteme werden geméf ihrer Lagerungsbedingungen in statisch bestimmte und sta-
tisch unbestimmte Systeme unterteilt. Bei statisch bestimmt gelagerten Stahlbetonplatten
handelt es sich, bedingt durch den meist einachsigen Lastabtrag, um Einfeldsysteme, wo-
bei ein Versagen der Biegezugbewehrung im Feld eintritt [Kordina & Bornemann 1966].
Der Versagenspunkt héngt hauptsichlich mit der Durchwarmung des Bewehrungsstahls
und der damit verbundenen Reduzierung der Stahlfestigkeit zusammen. Das Versagen
durch einen Bruch in der Biegezugzone tritt ein, sobald die Stahlzugfestigkeit kleiner ist
als die zur Lastaufnahme erforderliche.
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Statisch unbestimmte Plattensysteme bzw. Durchlaufplatten besitzen gegeniiber den sta-
tisch bestimmt gelagerten Platten Umlagerungskapazitdten und somit Tragreserven. Der
Versagenszeitpunkt hdngt vom plastischen Versagen ab. Werden die Felder bei Durchlauf-
platten an der Unterseite durch einen Brand beansprucht, verformt sich das Feld aufgrund
der Reduzierung der Festigkeiten und der einsetzenden thermischen Dehnungen nach un-
ten. Diese Verformung wird allerdings durch Einspannungen bzw. am Mittenauflager be-
hindert, wodurch an diesen Stellen Eigenspannungen und Zwangmomente entstehen. Diese
Zwangmomente entlasten nach Kordina & Krampf (1984) das Deckenfeld und fiihren zu
Zugbeanspruchungen der oberen Bewehrung z.B. iiber dem Mittelauflager. Begrenzt wird
diese Momentenumlagerung durch das Fliefen der Bewehrung, es bilden sich plastische
Gelenke an den Stiitzstellen aus. Die Tragfahigkeit ist aber erst dann verloren, wenn sich
auch im Feld plastische Momente ausbilden (siche Bild 4.27).

Anzumerken ist, dass durch die evtl. Beriicksichtigung einer Momentenumlagerung nach
Abschnitt 8.3 und 8.4 der DIN 1045-1 (2008) bei der Bemessung im Kaltfall kaum Trag-
lastreserven im Bereich der Mittelauflager vorhanden sind, um mdgliche Zwangmomente
aufzunechmen [Kordina 1997]. Daher sollte nach Kordina (1997) bei der Bemessung im
Brandfall der Effekt der Momentenumlagerung nicht beriicksichtigt werden. Im Allge-
meinen sind statisch unbestimmte Tragwerke giinstiger auf ihr Brandverhalten hin zu
beurteilen, da sie wie schon erwéhnt, Tragreserven aufweisen.

Wiéhrend bei linienartig gelagerten Deckensystemen das brandbeanspruchte Deckenfeld
meist durch die als Auflager dienenden Stahlbetonwénde begrenzt ist, ist die Ausbrei-
tung eines Feuers bei punktgestiitzten Flachdecken in benachbarte Deckenfelder moglich.
Daher ist eine allgemeine Aussage hinsichtlich des Tragverhaltens bei punktgestiitzten
Deckensystemen kaum moglich. In Kordina (1997) sind diesbeziiglich Versuche durchge-
fithrt worden. Beobachtet werden konnte, dass die Entlastung der Feldmomente durch
Umlagerung der Momente in die Stiitzenbereiche durch den Aufbau von Zwangmomenten
ahnlich wie bei linienartig gelagerten Deckensystemen der Fall ist. Die Momentenumlage-
rung wird allerdings aufgrund des Fehlens der Feldstreifenauflagerung begrenzt.

Neben den bisher beschriebenen Reduzierungen der Tragfihigkeit von brandgefahrdeten
Deckensystemen erhoht sich die Tragfahigkeit nach Kordina (1997) durch den Aufbau von
Membran-Druckkriften. Sie bilden sich aufgrund der behinderten Langendnderung und
iiben quasi eine Vorspannwirkung auf das brandbeanspruchte Deckenfeld aus. Es kommt
zu einer Erhéhung der Biegebruchmomente und zur Vermeidung der den Durchstanzbruch
einleitenden Rissbildung. Nach Kordina (1997) wird aber vom Ansatz dieser Membran-
Druckkrifte abgeraten, da sie sich aufgrund der grofen Verformungen und durch Kriechen
abbauen. Werden die Membran-Druckkréfte zu grofs, konnen sie auch zu einem Versagen
des brandbeanspruchten Deckenfeldes fiihren.

Beziiglich des Durchstanzens bei punktgestiitzten Platten im Brandfall wird in Kordina
(1997) auf die Reduzierung der Tragfahigkeit durch Abplatzungen im Stiitzenkopfbereich
hingewiesen. Dadurch entsteht hier ein geschwachter Querschnitt, der schneller erwérmt
wird und somit Festigkeitsreduzierungen zur Folge hat, was den Durchstanzwiderstand
verringert. Weiterhin verkleinert sich auch der Stiitzenquerschnitt durch Abplatzungen,
was zu einer Reduzierung des Lasteinleitungsbereiches fiihrt.
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4.6.5 Zusammenfassung

Durch die in diesem Kapitel dargestellten Sachverhalte beziiglich des Material- und Kon-
struktionsverhaltens von Stahlbetonbauteilen bei hohen Temperaturen wird deutlich, wie
komplex eine wirklichkeitsnahe Simulation des Trag- und Verformungsverhaltens von
Stahlbetonbauteilen bei flichenartigen Bauteilen ist. Daher wird hier noch einmal das
Ziel der vorliegenden Arbeit, die Entwicklung eines allgemeinen numerischen Verfahrens
zur Berechnung von Stahlbetonflachentragwerken im Brandfall, verdeutlicht. Zur weiteren
Umsetzung des angestrebten allgemeinen Verfahrens, werden in den kommenden Kapiteln
die Grundlagen fiir eine numerische Analyse von Flachentragwerken mit Hilfe der Finite-
Elemente-Methode dargelegt.



Kapitel 5

Grundlagen der Kontinuumsmechanik

Dieses Kapitel befasst sich mit den Grundlagen der Kontinuumsmechanik, die zur
Beschreibung der verwendeten Schalentheorie nétig sind. Zundchst werden fir das
Kontinuum die kinematischen Beziehungen zur Beschreibung der Geometrie und der
Bewegung 1m Kontinuum bereitgestellt. Danach wird der GREEN-LAGRANGE sche
Verzerrungstensor und der 2. PIOLA-KIRCHOFF sche Spannungstensor eingefiihrt. Mit
Angabe der Erhaltungssdtze fiir Masse, Impuls, Drehimpuls und kinetische Energie werden
die materialunabhingigen Bilanz- und Erhaltungsgleichungen der Mechanik vorgestellt.
Unter Angaben von Stoffgleichungen, Anfangs- und Randbedingungen wird das Prinzip
der wvirtuellen Verschiebungen und dessen Linearisierung zur Lésung der michtlinearen
Energiebilanz angegeben. Den Abschluss bildet die Angabe der konstitutiven Beziehungen,
die die eingefiihrten Verzerrungen und Spannungen verknipfen.

5.1 Einfiihrung

Eine genaue Beschreibung strukturmechanischer Problemstellungen ist nur mit Hilfe kon-
tinuumsmechanischer Zusammenhinge moglich. Diese stellen die Basis fiir die spétere
Implementierung der temperaturabhéangigen Gesetzméafigkeiten. Um dies moglichst allge-
mein zu halten, wird der mechanische Rahmen im dreidimensionalen Raum dargestellt.
Die Darstellung orientiert sich an den Lehrbiichern Altenbach & Altenbach (1994) und
Greve (2003) sowie an den Dissertationen von Menzel (1996), Montag (1997), Eckstein
(1999) und Wérmann (2004). Als Variablenkonvention wird festgesetzt, dass Variablen
der Referenzkonfiguration mit Groftbuchstaben und Variablen der Momentankonfigura-
tion mit Kleinschreibung bezeichnet werden. Vektoren, Matrizen und Tensoren werden
fett gedruckt angegeben.

101
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5.2 Kinematik

Die Kinematik wird definiert als die Bewegung von Punkten und Kérpern im Raum ohne
Berticksichtigung der Ursache ihrer Bewegung, der Masse der Korper oder der einwirken-
den Kréfte. Die Beschreibung erfolgt rein geometrisch. Zunéchst erfolgt die Darstellung
der Konfiguration, Lage und Deformation.

Konfiguration, Lage und Deformation: Im dreidimensionalen EUKLID’schen Raum
E? ist die Lage jedes materiellen Punktes P eines materiellen Korpers B durch seine
Ortskoordinaten

x =z(0' 1) = 7'(0")e; = v'e; + 2°ey + 7es (5.1)

beschrieben, wobei 6; die konvektiven, krummlinigen Koordinaten, ¢ die Komponenten
und e; die Basisvektoren im orthonormierten kartesischen Koordinatensystem reprasen-
tieren (Bild 5.1).

Referenzkonfiguration /\ Momentankonfiguration

Bild 5.1: Geometrie und Kinematik eines dreidimensionalen Korpers bei Verwendung
krummliniger, konvektiver Koordinaten

Der initiale, unverformte Ausgangszustand aller materiellen Punkte P eines materiellen
Koérpers B zum Zeitpunkt ¢t = tq wird als Referenzkonfiguration bzw. materielle Konfigu-
ration B;, bezeichnet. Fiir den Ortsvektor der Referenzkonfiguration ergibt sich:

X(0') = (0", to) = X'(0")e; = X'e1 + Xe + X'e;. (5.2)

Die Lage der materiellen Punkte in einem Raum &ndert sich durch angreifende &ufsere
Belastungen bzw. Einwirkungen stdndig. Die dadurch verédnderte Konfiguration zum Zeit-
punkt t > to wird als Momentankonfiguration B; definiert. Die Oberflichen der Korper
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werden bei der Referenzkonfiguration mit d5;, = I';, und bei der Momentankonfigura-
tion mit dB; = I'; bezeichnet. Mathematisch wird die Bewegung eines Korpers als eine
aufeinanderfolgende zeitliche Addition von Konfigurationsidnderungen beschrieben.

In der Literatur sind viele unterschiedliche Betrachtungsweisen zu finden, wobei sich die
EULER’sche und die LAGRANGE’sche Formulierung durchgesetzt haben. Die erstere raum-
liche Betrachtungsweise definiert die zeitliche Verdnderung tensorieller Variablen an einem
festen Ort zu einem Zeitpunkt t, wohingegen die LAGRANGE’sche Betrachtungsweise oder
auch die materielle Betrachtungsweise die zeitliche Anderung eines Materialpunktes in Re-
lation zur Referenzkonfiguration beschreibt. Hierin liegt auch der Vorteil gegeniiber der
EULER’schen Betrachtungsweise, da die Referenzkonfiguration zum Zeitpunkt ¢q vorliegt
und die Momentankonfiguration bestimmt werden soll. Daher wird die LAGRANGE’sche
Betrachtungsweise bei strukturmechanischen Berechnungen bevorzugt.

Mit der stetigen bijektiven Abbildung der Referenzkonfiguration auf die Momentankonfi-
guration wird mit der Deformationsfunktion ¢ folgender Zusammenhang definiert:

x=p(X,t). (5.3)

Mit dieser LAGRANGE’schen Betrachtungsweise kann dementsprechend die Momentan-
konfiguration auf die Referenzkonfiguration abgebildet werden mit:

X = ¢ ' (@.1) = (X, to). (5.4)

Die Ortsvektoren der Referenzkonfiguration X werden auch als LAGRANGE’sche oder
materielle Koordinaten, die Ortsvektoren der Momentankonfiguration « als EULER’sche
oder rdumliche Koordinaten bezeichnet. Die Verschiebung u eines Materialpunktes P des
Kontinuums ergibt sich als Differenz der Ortsvektoren bei verschiedenen Zeitpunkten zu:

w(X 1) = o(X,1) — (X, to) =z — X. (5.5)

Die Anderung der Verschiebung in der Zeit, also dessen Rate, ist als Geschwindigkeits-
vektor v definiert:
ou(X,t)

v(Xt) = T —a = (5.6)

Basisvektoren und Metrik: Um in einem dreidimensionalen EUKLID’schen Raum E?
die Lage eines Punktes sowie Verzerrungsmafse beschreiben zu kénnen, werden korperfeste,
konvektive Koordinaten 6; eingefiihrt. Fiir jeden Punkt der Referenz- und Momentankon-
figuration lassen sich dann die kovarianten Basisvektoren als Tangentenvektoren bezogen
auf die Koordinatenlinien 6; festlegen (Bild 5.1):

0X ox
290 =X, bzw. g, = 90—

Im weiteren werden mit

G -G; =0, bzw. g'-g; =0, (5.8)
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zwei zu den kovarianten Basisvektoren duale kontravariante Basissysteme
00! .00

= bzw. g'=
0X I~ 9z

eingefithrt. Mit Hilfe des Skalarproduktes der Basisvektoren (5.7) und (5.9) werden die
kovarianten bzw. kontravarianten Metrikkoeffizienten gebildet.

Gi

(5.9)

Gij =G, - Gj baw 9ij = 9; " 9;

ij _ (i v i _ i ] (5.10)
G"=G"-G g7 =g g’ .

Der Metriktensor der Referenzkonfiguration G, der dem Einheitstensor 2. Stufe I ent-
spricht, wird wie folgt angegeben:

I=G=G;G'®G =G"G;®G;. (5.11)

Da die Metriktensoren G' und g mit dem Einheitstensor 2. Stufe I identisch sind, ergibt
sich analog fiir den Metriktensor g der Momentankonfiguration:

I=g=yg;9®g =¢7g,®g,. (5.12)

Der Einheitstensor 2. Stufe I bildet einen beliebigen Tensor erster und zweiter Stufe auf
sich selbst ab und wird deshalb auch Fundamentaltensor genannt. Die Determinanten
der Metriktensoren (5.11) und (5.12) sind fiir die Integration tiber ein finites Element
notwendig und sind definiert mit

det G = det|G;] = G bzw. detg = det[g;;] = g. (5.13)

Eine Verkniipfung mit den kontravarianten Metrikkoeffizienten besteht mit

1 1

Des Weiteren sind noch die differentiellen Volumenelemente dV und dv erforderlich,
welche sich durch das Spatprodukt der Linienelemente der Referenzkonfiguration dX
und der Momentankonfiguration dax ergeben:

dV = (dX; x dX,) - dX3 dv = (day x day) - das
= (G1 x G3) - G3 df; dOy dO3 bzw. = (g X g5) - g5 A6y db, db; (5.15)
= VG d6, d6, db, — /g d6; d, dbs

Deformations- und Verzerrungstensoren: Mit den bisher eingefiihrten Definitionen
kann die Lage und Deformation eines Korpers im Raum angegeben werden. Um die Aus-
wirkungen auf den inneren Zustand im Kontinuum infolge einer kontinuierlichen Bewe-
gung abzubilden, wird das Verhalten eines differentiellen Linienelementes dX der Refe-
renzkonfiguration mit den differentiell entfernten Punkten P, ; und P, » betrachtet (Bild
5.2).
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Referenzkonfiguration /—\ Momentankonfiguration
F

Bild 5.2: Infinitesimales Linienelement

Mit einer linearen TAYLOR-Entwicklung eines infinitesimalen Linienelementes ergibt sich

in der Momentankonfiguration

ox(X,t)
0X

woraus sich das Linienelement da nach Umstellen der Gleichung (5.16) und unter Be-
riicksichtigung der Verschiebungsdefinition in Gleichung (5.5) bilden &£t zu:

o(X, 1)+ de(X,t) = x(X,t) + dx, (5.16)

_ O0x(X,t) 0 _ [Ou(X,t)
do = S5 dX = o [u(X, 1) + X]dX = ( 1) ax. (5.17)
F

Dabei wird F' allgemein als materieller Deformationsgradient bezeichnet. Der Tensor F
transformiert demnach die Basisvektoren G* der Referenzkonfiguration in die Basisvekto-
ren g° der Momentankonfiguration, womit das Linienelement dX von der Referenzkon-
figuration in das Linienelement dax der Momentankonfiguration iiberfithrt wird. F' stellt
einen Tensor 2. Stufe mit der ersten Basis in der Referenz- und der zweiten Basis in der
Momentankonfiguration dar. Fiir den Deformationsgradienten F' sowie seiner inversen,
transponierten und transponiert-inversen Abbildung gilt:

F=g,®G, F'=Gwog, F'=Gag, F'=¢g8G. (5.18)

So konnen die kovarianten und kontravarianten Basisvektoren ineinander iiberfiihrt wer-
den und es gilt:
G;=Fg, 9, =FG;

. . bzw. ‘ . 5.19
Gz — Fng zw gz — F—TGZ ) ( )
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Es ist zu beachten, dass im Allgemeinen der Deformationsgradient nicht symmetrisch ist
(F # FT), da sonst keine Starrkorperbewegungen auftreten wiirden. Allerdings muss eine
Umkehrabbildung von F' durch den Tensor F~! gewihrleistet werden, wenn ein eindeu-
tiger Zusammenhang zwischen den materiellen Punkten vorhanden sein soll. Ein notwen-
diges Kriterium hierfiir ist, dass die JACOBI-Determinante J des Deformationsgradienten
F' positiv ist, womit gilt:

J :=detF > 0. (5.20)

Die in (5.20) aufgestellte Forderung, dass J positiv sein soll, dient der physikalischen
Grundforderung, die Durchdringungen infolge einer Deformation auszuschlieffen. Mit
(5.15) und der JACOBI-Determinante (5.20) kann nun die Transformationsvorschrift (Satz
von EULER) fiir differentielle Volumenelemente angegeben werden zu:

dv:,/%dvzdethszdV (5.21)
Fiir die Transformation eines Fldchenelementes gilt dementsprechend (Satz von NANSON):

da = %F‘l dA=det FF~' dA = JF! dA. (5.22)
Der materielle Deformationsgradient F' beschreibt die vollstédndige Bewegung eines Kor-
pers im Raum. Da diese Bewegung sowohl Starrkdrpertranslationen als auch Starrkérper-
rotationen beinhaltet, ist er als Verzerrungsmafs ungeeignet. Dies liegt an der tensoriellen
Antisymmetrie und in der Tatsache, dass F' sich bei Rotations- bzw. Starrkérperbewe-
gungen nicht zu Null ergibt. Um ein objektives Verzerrungsmafs zu erhalten, muss eine
Abspaltung der lokalen Starrkorperanteile erfolgen. Da F' nach Gleichung (5.20) regulér
ist, kann eine polare Zerlegung von F' in einen Rotations- und einen Strecktensor erfolgen.
Die multiplikative Zerlegung von F' kann mit

F=RU=vR (5.23)

in positiv definite, symmetrische Tensoren U und v in Kombination mit dem orthogonalen
Tensor R erfolgen. In der Kontinuumsmechanik wird U als materieller Rechtsstrecktensor,
v als rdumlicher Linksstrecktensor und R als Dreh- bzw. Rotationstensor bezeichnet. Aus
Gleichung (5.23) kann die quadratische Form der Strecktensoren gebildet werden. Damit
ergeben sich der materielle Rechts-CAUCHY-GREEN-Tensor

C=U’=F"F=(Gg)(9,06)=g9,G3G (5.24)
und der rdumliche Links-CAUCHY-GREEN-Tensor
b=v’=FF"=(g,-G")(G'®g,) =Gg,®g,. (5.25)

Zur Veranschaulichung der CAUCHY-GREEN-Tensoren C und b werden die Quadrate des
Linienelementes dx der Momentankonfiguration

dz-dz=FdX -FdX = dX - F'FdX = dX - CdX. (5.26)
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und der inversen Beziehung des Linienelementes d X der Referenzkonfiguration
dX - dX =F 'dax- F'de = de- F'F'dx = dz - b 'dzx. (5.27)

eingefiihrt. Da bei einer reinen Starrkorperbewegung keine Verzerrungen auftreten und so-
mit das Verzerrungsmaf Null sein sollte, wird als absolutes Verzerrungsmaf, die Differenz
der Quadrate der Linienelemente (5.26) und (5.27) gebildet und es ergibt sich:

dz - dz — dX - dX =dX -C dX — dX -G dX
- dX - (C-G)dX (5.28)
— dX -2E dX.

Hieraus kann nach Umstellen der Beziehungen der sogenannte GREEN-LAGRANGE’sche
Verzerrungstensor E definiert werden:

E = %(C - G). (5.29)

Der Verzerrungstensor in (5.29) ist in der Basis der Referenzkonfiguration definiert. Mit
kovarianten Komponenten beziiglich eines konvektiven Koordinatensystems ergibt sich
aus (5.29):

E=E,G'®G". (5.30)

Die Komponenten FE;; des GREEN-LAGRANGE’schen Verzerrungstensors ergeben sich
durch Einsetzen der Gleichungen (5.11) und (5.24) in die Gleichung(5.29), sodass folgt:

1

Eij = 5(9i = Giy)- (5.31)
Es zeigt sich, dass die Komponenten E;; als halbe Differenz der kovarianten Metrikkoeffi-
zienten der Momentan- und Referenzkonfiguration beschrieben werden kénnen. Mit E ist
nun ein mogliches Verzerrungsmaf definiert, welches haufig bei nichtlinearen Ingenieuran-
wendungen zum Einsatz kommt, insbesondere bei Problemen mit grofen Verformungen
und kleinen Verzerrungen, wie es z.B. in Platten- bzw. Schalentheorien der Fall ist. Vorteil
dieses Verzerrungsmafes E gegeniiber dem Deformationsgradienten F' ist die Eigenschaft
der Symmetrie, die Richtungsabhangigkeit sowie die Invarianz gegeniiber Starrkorperbe-
wegungen. Weitere Definitionen anderer Verzerrungsmafe sind der Literatur zu entneh-
men [Betten 1993; Altenbach & Altenbach 1994; Stein & Barthold 1997].

Die dargestellte Beschreibung der Bewegung von Punkten und Koérpern im Raum erfolgte
bisher ohne Berticksichtung der Ursache. Dies soll nun im Folgenden ergéinzt werden,
indem Kréafte und resultierenden Spannungen eingefiihrt werden.

5.3 Krafte und Spannungen

Um konstitutive Materialgesetze zu formulieren, ist neben den kinematischen Grofen
die Kenntnis vom inneren Kréftezustand eines Korpers infolge angreifender dufierer La-
sten notwendig. Als Mak fiir die Beanspruchung wird die in einem lokalen Materialpunkt
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herrschende Spannung definiert. Grundlage eines Spannungszustandes ist das EULER’sche
Schnittprinzip, wobei ein Korper B; gedanklich durch eine Schnittfliche Aa getrennt wird.
Bild 5.3 stellt das Schnittprinzip mit den entsprechenden Spannungsbezeichnungen in der
Referenz- und der Momentankonfiguration dar.

Referenzkonfiguration Momentankonfiguration

Bild 5.3: Schnittprinzip und Definition der mechanischen Spannungen

Aufgrund einer angreifenden Last Af innerhalb dieser Schnittfliche in einem Punkt P,
wird der Spannungsvektor t {iber die Grenzwertbetrachtung

t:= lim — = — 5.32
A(IIIEO Aa da ( )

definiert. Bezugnehmend auf das Theorem von CAUCHY besteht die Notwendigkeit, dass
zum Vektorfeld ¢ ein Tensorfeld o vorherrscht, das durch eine lineare Abbildung mit dem
Normalenvektor n gebildet wird

t(x,t,n) =o(x,t)n. (5.33)

Der symmetrische CAUCHY sche Spannungstensor o definiert aufgrund des Bezugs der
aktuellen Kraft auf eine Schnittfliche in der aktuellen Konfiguration den wahren Span-
nungszustand. Seine Komponenten sind

o=d'g ®g, (5.34)

wobei der Index i die Kraftrichtung und j die Normale des belasteten Flachenstiicks angibt.

Fiir die Formulierung von Bilanz- und Erhaltungssétzen in der Referenzkonfiguration wird
eine Formulierung analog zu Gleichung (5.33) eingefiihrt. Dazu wird der Normalenvektor
N der undeformierten Lage mit Hilfe des 1. PIOLA-KIRCHHOFF-Spannungstensors P auf
den Pseudo-Spannungsvektor T" abgebildet:

T = PN. (5.35)

Zwischen der Momentan- und der Referenzkonfiguration werden somit folgende Beziehun-
gen formuliert:

tda=TdA =onda=PNdA =detFoF ' NdA. (5.36)
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Mit der JACOBI-Determinante (5.20) ergibt sich aus (5.36) der 1. PIOLA-KIRCHHOFF-
Spannungstensor unter Beriicksichtung des CAUCHY schen Tensors o:

P=JoF " =detFo'g,® G; = PG, ® Gj. (5.37)

Der 1. P1OLA-KIRCHHOFF-Spannungstensor P ist ein Zweifeldtensor, der je eine Basis in
Referenz- und Momentankonfiguration besitzt. Er ist aufgrund des Drehimpulserhaltungs-
satzes (5.4.3) ein unsymmetrischer Tensor. Er beschreibt keinen physikalisch deutbaren
Spannungszustand und ist somit fiir die Modellierung nicht geeignet. Dagegen ist der 2.
P10LA-KIRCHHOFF-Spannungstensor S, den man durch eine vollstédndige Transformation
auf die Referenzkonfiguration erhélt, symmetrisch und stellt somit einen vollstédndigen
Spannungstensor in der Referenzkonfiguration dar. Es ergibt sich:

S=F'P=J0g,®G; =S"G;® Gj. (5.38)

Der 2. P1oLA-KIRCHHOFF-Spannungstensor S besitzt ebenfalls keine direkte physikali-
sche Bedeutung, erfiillt aber aufgrund der vorhanden Symmetrie und der energetischen
Konjugation zum GREEN-LAGRANGE’schen Verzerrungstensor E die Vorgaben eines
Spannungsmafses zur Aufstellung von Schalengleichungen in LANGRANGE’scher Ansatz-
weise.

5.4 Physikalische Grundlagen - Erhaltungssatze

Bilanz- und Erhaltungssétze der Kontinuumsmechanik sind fundamentale Postulate und
bilden die physikalische Grundlage zur Darstellung mechanischer Problemstellungen. Be-
schrieben werden, ausgehend von grundlegenden Naturgesetzen, Gleichgewichtszustinde
zwischen der zeitlichen Anderung einer extensiven physikalischen Gréfe und der Zufuhr
iiber die Oberfliche dA oder durch das Innere eines betrachteten Volumens dV'.

Die Bilanz- und Erhaltungssétze werden als stoff- und materialunabhéngige Gleichungen
aufgestellt und gelten sowohl fiir das betrachtete Volumen, als auch fiir jeden lokalen ma-
teriellen Punkt P. Aus einer Bilanzgleichung wird unter der Forderung, dass die zu bilan-
zierenden Grofsen unveréndert bleiben, ein Erhaltungssatz. Es werden die Erhaltungssétze
der Masse, des Impulses, des Drehimpulses und der Energie wiedergegeben.

5.4.1 Satz von der Erhaltung der Masse

Der Massenerhaltungssatz postuliert, dass sich die Masse m eines materiellen Korpers B
wahrend eines Deformationsprozesses nicht éndert. Damit ergibt sich:

m = o, AV = / o dv = konst. (5.39)
BtO Bt
und folglich, da sich die Masse m auch zeitlich nicht verandert, fiir die Rate der Masse
d d
= — dv = — dv = 0. 5.40
" dt B, oo dt B ¢ ( )
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Da Gleichung (5.39) fiir jeden beliebigen Integrationsbereich erfiillt sein soll, folgt unter
Berticksichtigung von (5.21) die 1. lokale Form der Massenerhaltung

m = g, dV = pdv. (5.41)
Unter Berticksichtigung von (5.21) gelangt man zu der Formulierung
01, = detF o= Jo. (5.42)

Der Deformationsgradient bzw. die JACOBI-Determinante transformiert die Massendichte
von der Referenz in die Momentankonfiguration. Mit (5.42), (5.6) sowie der zeitlichen
Ableitung der JACOBI-Determinante J (5.20) wird mit (5.40) die 2. lokale Form der Mas-
senerhaltung formuliert:

0+ odivv = 0. (5.43)

Diese Gleichung wird als Kontinuitétsgleichung bezeichnet. Anzumerken ist, dass es bei
der Berechnung von Stahlbetonbauteilen im Brandfall zu einem geringen Massenverlust
kommt, der aufgrund von Wasserverdampfung resultiert. Mit einer Abschétzung von ca.
5% Massenverlust ist dies jedoch vernachléssigbar.

5.4.2 Satz von der Erhaltung des Impulses

Das physikalische Axiom des Impulserhaltungssatzes sagt aus, dass die zeitliche Ande-
rung des Gesamtimpulses eines Korpers B; gleich der Summe der am Korper von aufen
angreifenden Kréfte ist. Definiert man den Impuls ¢ mit

i:/ gd:dv:/ ov dv (5.44)
Bt Bt

und die auf den Korper wirkenden Kréfte p, die sich aus massenbezogenen Volumenan-
teilen f und Oberflichenanteilen £ zusammensetzen mit

p:/ of dv—l—/ t da, (5.45)
Bt Bt

so kann der integrale Impulssatz, der dem 2. NEWTON’schen Hauptsatz entspricht, wie
folgt angegeben werden:

d

— g'vdv:/ Qfdv—l—/ tda. (5.46)
dt B B Iy

Mit (5.41) ergibt sich dquivalent fiir den Impulssatz der unverformten Lage

it
dt /s

Qto’v dV = / QtO ftO dV + T dA (547)
B

to to Ty
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Mit Hilfe des GAUSS’schen Integralsatzes kann der Oberflichenanteil aus obiger Gleichung
mit T'=T = PN auf I';, angegeben werden zu:

TdA= | PNdA= / DivP dV (5.48)

Ty, Ty, B,

und es ergibt sich mit zuséitzlichem Vertauschen der Differentiationen auf der linken Seite
von (5.47)

J

Da diese Formulierung fiir den gesamten Korper als auch fiir beliebige Teilintegrations-
bereiche Giiltigkeit haben soll, ergibt sich die lokale starke Form in materieller sowie
raumlicher Darstellung als Bewegungsgleichung zu:

0,0V = / oo fu AV + / DivP dV. (5.49)
t B

to B 0 to

0,0 = DivP + o4 f 4, bzw. o0 =dive+of. (5.50)

Unter der Vernachldssigung des Beschleunigungsterms (o;,v = 0 bzw. ot = 0) in Glei-
chung (5.50) kénnen die statischen Gleichgewichtsbedingungen aufgestellt werden:

DivP + g4, f;, = 0 bzw. dive + of = 0. (5.51)

5.4.3 Satz von der Erhaltung des Drehimpulses

Ein Impuls [ eines mit der Geschwindigkeit v bewegten Korpers bezogen auf einen Punkt
xo ergibt sich mit * = — xy zw:

= / Z x pv dv. (5.52)
By

Der Erhaltungssatz besagt, dass die zeitliche Anderung des Drehimpules (5.52) im Gleich-
gewicht mit dem Gesamtmoment aller auf den Korper wirkenden dufleren Kréfte stehen
muss. Der Drehimpulssatz ergibt sich fiir die Momentankonfiguration zu

d

— azxgvdvz/ azngdv—i—/ T x tda (5.53)
dt /g, B, T,

und fiir die Referenzkonfiguration zu

i QSXQO’UdV:/

T X 0, f1, AV +/ x x TdA. (5.54)
dt Bto B

o Tty

5.4.4 Satz von der Erhaltung der kinetischen Energie

Wiéhrend die bisher eingefithrten Erhaltungssétze fiir Masse, Impuls und Drehimpuls von
axiomatischer Gestalt sind, ist der Erhaltungssatz der kinetischen Energie formulierbar
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aus der skalaren Multiplikation der lokalen Form der Impulsbilanz (5.50) mit dem Ge-
schwindigkeitsvektor v und anschliefsender Integration iiber den Korper B;:

/ gi)-'vdv—/ (diva)-vdv+/ of -vdv. (5.55)
B: B: Bt
Mit der Identitét nach de Boer & Prediger (1978)

(dive) -v =div (o -v) — o : gradv (5.56)
und Gleichung (5.48) kann das 2. Integral in (5.55) angegeben werden zu:

/ (dive) -vdv = / (o-n)-vda— / o : grad v dv. (5.57)
Bt Tt By

Mit Berticksichtigung von (5.36) und (5.57) laft sich somit (5.55) wie folgt umschreiben:

/Qi)-vdv:/ gf~vdv—|—/v~tda—/ o : gradv dv. (5.58)
Bt By Iy By

Per Definition ist die kinetische Energie E};, eines mechanischen Systems mit
1
Eiin = / —ov-vdv (5.59)
B 2

vorgegeben, und man erkennt, dass das linke Integral in (5.58) die zeitliche Ableitung der
Energie K repréasentiert. Damit ergibt sich der Erhaltungssatz der Energie K als Differenz
zwischen den Oberflachen- bzw. Volumenkréften P.; und der Spannungsleistung P;, zu:

d1 _
——/ Q’U"UdU:/ Qf-vdv+/ 'v-tda—/ o : grad v dv, (5.60)
dt2 Bt J \Bt Ft 2 \Bt J

EinK Poxt Piug

wobei das Skalarprodukt o : grad v als spezifische Elementarleistung definiert wird. Die
materielle Formulierung erhélt man entsprechend, wenn als Ausgangspunkt die materielle
Formulierung des Impulssatzes dient:

d 1 -
——/ ggv~vdV:/ gtofto-vdV—l—/ v-TdA—- P : GradvdV, (5.61)
dt 2 Bt Bt Ty By,

E;r; P:(t P::t

Mit der Spannungsleistung Pj, aus (5.61) soll die energetische Konjugation des 1. P1OLA-
KIRCHOFF-Spannungstensors P und des Deformationsgradienten F weiter betrachtet wer-
den. Die beiden Tensoren sind unsymmetrisch, wodurch sie fiir eine allgemeine Formulie-
rung konstitutiver Gesetze ungeeignet sind. Daher ergibt sich durch Umformen der Span-
nungsleistung mit Hilfe des 2. PIOLA-KIRCHOFF-Spannungstensors S und des GREEN-
LAGRANGE’schen Verzerrungstensors E:

P:Gradv:P:F:FS:F:S:(FTF>. (5.62)
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5.4.5 Satz von der Erhaltung der Energie

Der Energieerhaltungssatz, auch 1. Hauptsatz der Thermodynamik genannt, postuliert,
dass die zeitliche Anderung der Gesamtenergie Fy., die sich aus kinetischer Energie Ey,
(5.60) und innerer Energie

E, = / o-udv (5.63)
Bt

zusammensetzt, im Gleichgewicht mit den duferen Lasten P.,; und der dufseren thermi-
schen Leistung

q:/ Q-rdv—/q~nda (5.64)
Bt Ft

stehen muss. Dabei bezeichnet u die innere Energiedichte, r den Wérmezufluss iiber das
Volumen und q den Wérmezufluss iiber die Oberfliche. Als Energieerhaltungssatz ergibt
sich mit (5.60) unter Einbeziehung von (5.63) und (5.64) somit

d 1 _
— g(—v-v+u) dv:/g(f-v+r)dv+/(t-v—q-n)da. (5.65)
dt Jz, =~ \2 B, r,

Etot:E‘;in‘l’Eu Pea:t,‘i’q

5.5 Prinzip der Virtuellen Verschiebungen

Das Prinzip der Virtuellen Verschiebungen ist die Grundlage der Finite-Elemente-
Methode (FEM) [Bathe 1990; Kritzig & Basar 1997; Zienkiewicz & Taylor 2000]. Ki-
nematische und statische Randbedingungen ergédnzen die lokale Impulsbilanz (5.51) zur
sogenannten starken Form des Gleichgewichts. Das hier vorgestellte Prinzip der Virtu-
ellen Verschiebungen soll dagegen die schwache Form des Gleichgewichts reprisentieren
und wird durch die skalare Multiplikation des Impulssatzes (5.51) mit den virtuellen Ver-
schiebungen du in materieller Form hergeleitet. Es ergibt sich als Ausgangspunkt der
Betrachtungen:

DivP - du + o4 f,, - 6u = 0. (5.66)

Die virtuellen Verschiebungen du sind beliebig und infinitesimal klein und miissen nur die
kinematischen Randbedingungen erfiillen. Um dies zu gewéhrleisten, sind auf der Oberfla-
che I';, eines Korpers By, die kinematischen und statischen Randbedingungen zu definie-
ren. Die Randbedingungen I';, werden in den Teil der kinematischen Randbedingungen
Ity und in den Teil der statischen Randbedingungen I';, , aufgespaltet und miissen, um
Uberlappungen am Gesamtrand I'y, ausschliefen zu konnen, folgende Bedingung erfiillen:

Fto = Fto,u U th,a und Fto,u N Fto,a = @ (567)
Des Weiteren gilt fiir die Randbedingungen bezogen auf die Referenzkonfiguration:

P.-N=T auf Iy, , u=u auf Iy ,. (5.68)
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Mit der Identitét (5.56) und dem GAUSS’schen Integralsatz (5.48) kann nun die Integra-
tion der durch die virtuellen Verschiebungen du gewichteten Impulsbilanz (5.66) unter
Beachtung der Randbedingungen (5.68) durchgefiihrt werden. Die virtuelle Arbeit ergibt
sich danach zu:

W (u,du) = P :6F dV — / 01, f 4, - 0w dV — T -6udA=0. (5.69)

Bt By, Tig,o
In Abhéngigkeit der energetisch konjugierten Grofen (5.62) des GREEN-LAGRANGE’schen

Verzerrungstensors E und des 2. PIOLA-KIRCHHOFF’schen Spannungstensors S kann
(5.69) in dquivalenter Form geschrieben werden:

W (u,ou) = /

S:(SEdV—/ 0t fy, - 0w AV — T -0udA=0. (5.70)
By,

Bt() Fto,a

J/

Wit Wers
Vou mit ou =0auf I'y,,  (5.71)

Somit ist eine integrale Form der Bedingungsgleichung fiir die Verschiebung u gegeben,
wobei sich zusammenfassend die innere Arbeit dW,,; und die aufere Arbeit dW,,; iden-
tifizieren lassen. Damit befindet sich ein Korper im Gleichgewicht, wenn die Summe der
Arbeit 0W, die sich aus dufseren Lasten 6W,,; und inneren Spannungen dW;,; zusammen-
setzt, entlang einer virtuellen Verschiebung du verschwindet. Eine dquidistante Herleitung
des Prinzips der Virtuellen Verschiebungen in rdumlicher Darstellung ist analog mdglich.

Linearisierung des Prinzips der virtuellen Verschiebungen: Eine direkte analyti-
sche Losung der Gleichung (5.70) ist nur bei sehr einfachen Problemstellungen moglich.
Begriindet ist dies in den nichtlinearen Abhéngigkeiten der virtuellen Arbeiten der Ver-
schiebungen. Daher ist eine inkrementell-iterative Losungsstrategie notwendig, um eine
Naherungslosung zu erhalten. Diese Verfahren erfordern als Grundlage eine Linearisie-
rung des Variationsprinzipes, was durch die Anwendung der GATEAUX-Ableitung auf das
Variationsfunktional durchgefiihrt wird.

Aufgrund der Beschriankung auf konservative Lasten (unabhéngig von der Verformung des
Kontinuums), gentigt es, die Ableitung der inneren virtuellen Arbeit §W;,; zu bestimmen.
Es folgt mit den definierten Regeln im Anhang A.2 aus (5.70) das Prinzip der virtuellen
Verschiebungen in linearisierter Form zu

SWER (u, du, Au) :/

int
Bto

—l—/ AS:0E+S:A0E dV =0.
B

to

S:(SEdV—/ Ot S 1, - 0w AV — T - du dA

BtO Fto,tf

(5.72)

5.6 Konstitutive Beziehungen

Neben der Definition von Verzerrungen und Spannungen miissen diese, um eine voll-
stdndige Beschreibung eines Problems zu erhalten, verkniipft werden. In der Kontinu-
umsmechanik geschieht dies im Allgemeinen durch konstitutive Gleichungen. Zwischen
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Verzerrungen und Spannungen wird dementsprechend mit Hilfe eines vierstufigen Mate-
rialtensors ein Zusammenhang zwischen Verzerrungen und Spannungen hergestellt. Im
Bezug auf den in dieser Arbeit verwendeten Werkstoff Stahlbeton kann von kleinen Ver-
zerrungen ausgegangen werden. Das Stoffgesetz beruht auf dem ST.-VENANT-KIRCHOFF
Modell, was grofie Verschiebungen zulésst. Es gilt somit fiir den Zusammenhang zwischen
dem 2. PIOLA-KIRCHHOFF’schen Spannungstensor S und dem GREEN-LAGRANGE’schen
Verzerrungstensor E:

S=C:E, (5.73)
wobei C in der Referenzkonfiguration mit
C=0""G,® G;® Gy ® G| (5.74)

geschrieben wird.

Die Reduktion der vorgestellten kontinuumsmechanischen Formulierungen auf eine 2-
dimensionale Schalentheorie und die Beschreibung der finiten Elementformulierung er-
folgen im néchsten Kapitel.
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Kapitel 6

Schalentheoretische Grundlagen und
Finite-Element-Modellierung

Unter Beachtung bestimmter kinematischer Zusammenhdinge aus der Kontinuumsmecha-
nik wird die verwendete Schalentheorie eingefiihrt, welche als mittelflichenorientierte,
rotationsvariablenbehaftete Theorie finiter Rotationen, bei Bericksichtigung konstanter
Schubverzerrungen, charakterisiert ist. Das Prinzip der virtuellen Verschiebung wird
dann mit den eingefiihrten Schalenkenngrofien formuliert und linearisiert. Nachdem
die kontinuumsmechanischen Grundlagen bis hin zur Schalentheorie vorliegen, wird
im 2. Abschnitt dieses Kapitels die numerische Umsetzung beschrieben, um die in den
Kapiteln 4.4 und 4.5 dargestellten Modellvorstellungen und Materialbeziechungen in das
Programmsystem Femas 2000 einzugliedern und somit dieses um den Baustein der
Heissbemessung im Brandfall zu erweitern. Dazu wird das verwendete Schalenelement
ASE/ kurz erliutert, bevor die mafgeblichen Anderungen beschrieben werden.

6.1 Schalentheorie

6.1.1 Grundlagen

Aufbauend auf den kontinuumsmechanischen Grundlagen aus den Abschnitten 5.1 - 5.5
wird die Schalentheorie beschrieben, auf der das verwendete finite Element beruht. Grund-
satzlich gibt es mehrere Mdoglichkeiten, aus der Kontinuumsmechanik ein Schalenelement
zu entwickeln. Genannt werden hier zwei zur Verfiigung stehende Verfahren, um ein kon-
tinuumbasierten Element durch eine Degeneration in ein flaichenorientiertes Element zu
tiberfithren. In Bild 6.1 sind Moglichkeiten der Beschreibung des Schalenkontinuums dar-
gestellt.

Es kann die Formulierung der Schalentheorie mit einem oberflichenorientierten Ansatz
erfolgen, wobei X, und X, als primére Variablen zur Beschreibung des Schalenraumes

117
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Degeneration 0>

Kontinuumselement Schalenelement

Bild 6.1: Illustration zur Beschreibung des Schalenkontinuums

herangezogen werden. Demgegeniiber steht der Mittelflachen-Direktor-Ansatz, bei dem
die Beschreibung des Schalenraumes nur von der sogenannten Schalenmittelflache A ab-
héngt. Zur Definition des Ortes eines beliebigen Punktes P im Schalenraum dienen der
Ortsvektor xy sowie je nach Ansatzparametrisierung die Direktoren ", n =1, ...,00, die
mit dem vektoriellen Polynomansatz, bezogen auf die ausgezeichnete Koordinate 63,

m

2(6') = 3 (%) (6°) (6.1)

n=0

beschrieben sind. Die Direktoren sind dabei von endlicher Anzahl, wobei die Losung im
Falle der Grenzwertbildung mit m =oco zur dreidimensionalen Theorie konvergiert und fiir
n = 0 die klassische Membrantheorie beschrieben werden kann [Kratzig 1968; Krétzig 1971;
Naghdi 1972]. Die in dieser Arbeit verwendete Theorie konstanter Schubverzerrungen
erhilt man, indem man nach dem linearen verénderlichen Anteil in #* Richtung abbricht.
Diese Theorie ist von Reissner (1945) und Mindlin (1951) fiir Platten entwickelt worden
und unter dem Namen REISSNER-MINDLIN-Theorie bekannt. Eine spatere Erweiterung
beziiglich Schalen fiihrten Green & Zerna (1968) durch. Im Rahmen dieser Arbeit wird
ausschlieflich der Ansatz einer Mittelflichen-Multidirektor-Schalentheorie verwendet.

Geometrie und Kinematik: Zur Beschreibung der Geometrie und der Kinematik dient
die Schalenmittelfliche A, welche sich exakt zwischen der unteren Schalenlaibung A" und
der oberen Schalenlaibung A° befindet. Sie wird in der unverformten Ausgangssituation
durch den Ortsvektor X° und in der Momentansituation mit a° beschrieben. Mit dem
gewihlten linearen Ansatz in Richtung der konvektiven Koordinate % mit m=1 in (6.1)
ist die Lage jedes beliebigen Punktes P im Schalenraum mit dem linearen Mittelflichendi-
rektoransatz durch die Ortsvektoren der Referenz- und Momentankonfiguration definiert
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mit:

X0 =X90"+0°XD(0*)  baw. z(6') =z (0*) + *zD (6°). (6.2)

Referenzkonfiguration Momentankonfiguration

Detail B

Bild 6.2: Kinematik und Basisvektoren des Schalenkontinuums

Einer klassischen Schalentheorie entsprechend wird die Annahme der Inextensibilitidt ge-
troffen (keine Dehnungen in Richtung von ?) und eine konstante Schalendicke H innerhalb
des Elementes angenommen. Der aufgespannte Schalenraum, reprasentiert durch die kon-
vektive Koordinate 63 € [—H /2, H/2], kann deshalb, anstatt mit den Direktoren X und
W in (6.2), mit Normaleneinheitsvektoren beschrieben werden und es ergibt sich fiir die
Referenzkonfiguration

X (6" = X9 + 6°D(6%) mit |D||=D-D=1 (6.3)
und fiir die Momentankonfiguration

x(0') = 9(0%) + 0°d(6*) mit ||d||=d-d=1. (6.4)

Nach (5.7) sind die kovarianten Basisvektoren G, und g, als Tangentenvektoren der
krummlinigen Koordinaten #° definiert und kénnen demnach im unverformten Kontinuum
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zu

X
~ o

G, G.=X9+6¢°D, und Gs3=D (6.5)

und im verformten Kontinuum zu

Oz

= g,= chg) +6°d und g;=d (6.6)

berechnet werden. Die dazugehorigen kontravarianten Basisvektoren sowie die Metrikko-
effizienten werden entsprechend ermittelt. Bedingt durch die Degeneration vom dreidi-
mensionalen Kontinuum auf die zweidimensionale Mittelflachenformulierung kénnen Ver-
zerrungen, Spannungen und Schnittgrofsen auf die ausgezeichnete Schalenmittelfliche A
bezogen werden. Mit 62 = 0 ergeben sich die kovarianten Basisvektoren der Schalenmit-
telflache A; und a; zu:

_ox
~ 960

ox

A = =
“ 00~

= ng) und A3 =D bzw. a, wfg) und a3 = d. (6.7)

Nachdem die ko- und kontravarianten Basisvektoren des Schalenkontinuums und der Scha-
lenmittelflache definiert sind, werden diese mittels rdumlichem Shifter Z

Z=AG, Z'=A"9G;, Z'=AG, ZT=A®G (68
und materiellem Shifter z

z=a,®4, z'=a'®g,, 2 =a;®g, z ' =a'®g, (69

miteinander verkniipft. Es ergibt sich fiir den unverformten und den verformten Zustand:
G =ZA;, G =Z"TA bzw. g, =za;, g =z Ta' (6.10)

Somit ist der Zusammenhang zwischen dem Schalenraum und der Schalenmittelfliche
definiert. Als weitere notwendige Schalenkenngréfe gilt fiir den Fldcheninhalt dA der
Schalenmittelflache A:

dA = VAdA'de? mit VA =VdetA = \/det[4;] = (dA; x dAy)-dAs.  (6.11)

Ein weiterer Vorteil einer klassischen Schalentheorie, ausgehend von der Schalenmittelflé-
che, ist die postulierte Forderung eines orthogonal zur Mittelfliche stehenden Direktors
D, was zu einer vereinfachten Definition der Metrikdeterminante

A= det[Aag] = A11A22 - (A12>2 (612)

fithrt. Auf Grundlage von Kapitel 5.1 ergeben sich fiir die ko- und kontravarianten Me-
trikkoeffizienten der Schalenmittelflache

Ag=Ay-A;  und A% = A”. AP, (6.13)
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und fiir die ko- und gemischtvarianten Komponenten des Kriimmungstensors
Bus = —A, A3z und BP = B,,A"". (6.14)

Die Verschiebungen des Schalenraumes ergeben sich aus der Differenz der Ortsvektoren
der Referenzkonfiguration und der Momentankonfiguration geméf Gleichung (5.5) bei
Beriicksichtigung von (6.2) zu:

u=x—X = (9 - X)) 1 6*d - D). (6.15)
Beziiglich der Referenzfliche mit (65 = 0) ergibt sich vereinfacht
ul® =@ _ x© (6.16)

Verzerrungsmafie: Der GREEN-LAGRANGE’sche Verzerrungstensor E aus (5.29) ist die
Grundlage fiir die Herleitung dquivalenter Verzerrungsmafe bezogen auf die Schalenmit-
telfliche A. Um die Vorteile des Degenerationskonzeptes weiter auszunutzen, wird der
GREEN-LAGRANGE’sche Verzerrungstensor E beziiglich der Dickenkoordinate 65 und ei-
nes gewahlten quadratischen Ansatzes in konstante, lineare und quadratische Anteile auf-
gespalten. Zunéchst werden dazu allerdings die kovarianten Basisvektoren des Schalen-
raumes der Referenz- bzw. Momentankonfiguration geméf Gleichung (5.10) als Ableitung
der Ortsvektoren nach den konvektiven Koordinaten ermittelt. Fiir einen quadratischen
Ansatz im Schalenraum lauten die durch Skalarmultiplikation der Basisvektoren entste-
henden Metrikkomponenten der Referenzkonfiguration

Gos = Go - G

= X0 X9 +6 (X D+ Do XF) + (6 (Do Do), 1
Gos = G- Gy = X\ -D+6* (DY - D), 017
Gy =Gs -Gy =D-D

und der Momentankonfiguration

)

Gos = 9a - g5 = ) -2y +0° (93,(3) dgtd,- fv,(?) + (6% (do - dyg),
o3 = Go g5 =2 - d+ 0 (dfﬁ? - d) , (6.18)
933293'93:d'd.

Unter Berticksichtigung der Metrikkoeffizienten der Referenzkonfiguration (6.17) und der
Momentankonfiguration (6.18) kann der GREEN-LAGRANGE’sche Verzerrungstensor E
(5.29) nun als Summation der oben genannten Anteile geschrieben werden:

E=E9+EY +E® nit E;=E) +6E) + (0°)E. (6.19)

Folgend der Definition des GREEN-LAGRANGE’schen Verzerrungstensors E in (5.29) und
(5.31) mit
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ergeben sich die kovarianten Komponenten E;; bei Beachten der Summation (6.19) und
den Metrikomponenten (6.17) und (6.18) zu:

Eij:%(gij_Gij) _ %l(gaﬂ_ ap) %1(9(13 Gas)
__5(%3— a3) | 3(933 — G33) oo
| | B | [ EG 0D @2 B+ 0E
ealea] | EDem 5

Die einzelnen Summanden in (6.21) werden der Vollstdndigkeit halber angegeben und
lauten:

1
_<w (g).XU;)),
2 ) )
1
§(w dytda-al) - X9-Dy-D,-XY),
1
=-(do-ds—D,-Dyg),
2 (6.22)
E&%’=§ w,(g"d—XfS)'D),
1
EY =5 (do-d-D,-D),
1
E§3:—(d d—D-D).

Durch Anwenden des materiellen Shifters Z (6.8) auf den GREEN-LAGRANGE’schen Ver-
zerrungstensor E aus (5.29) erfolgt die Transformation auf die Schalenmittelfliche A und
es ergibt sich:

E=2Z"TEzZ'= Z—Tl(g ~QZ'=ZTE;A 0 A Z7Y (6.23)
2 ——
E
Bei Vernachléssigen der quadratischen Anteile der Tangentialverzerrungen, der linearen
Anteile der Schubverzerrungen und unter Berticksichtigung von (6.3) und (6.4) sowie der
Orthogonalitdtsanforderung an D reduzieren sich die Komponenten E;;. Mit Einfiihren

einer fiir die Schalentheorie typischen kompakten Schreibweise in Anlehnung an Basar &
Krétzig (1985) und Montag (1997) ergeben sich fiir die Dehn- bzw Membranverzerrungen

1
Qo = Eéoﬁ) =3 <mfg) ~wfg) — ng) ~X,(g)> , (6.24)

die Biege- bzw. Kriimmungsverzerrungen
1
Bap = &5_2( dy+dy-al) -X9-Dy-D, X9) (6.25)
sowie die Schubverzerrungen

o= 2B =20 .q. (6.26)

,Q
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Demnach lauten die Komponenten E;; aus Gleichung (6.21)

Qap + egﬁaﬁ %'Ya

Vo ‘ 0.

(6.27)

Schnittgréfsen und Anteile der inneren Arbeit: In Analogie zur Transformation der
Verzerrungen E auf die Schalenmittelfliche (6.23) kann der 2. PIOLA-KIRCHHOFF sche
Spannungstensor S aus (5.38) durch Einfiihrung eines neuen Spannungstensors S ebenfalls
auf die Schalenmittelfliche bezogen werden. Es gilt demnach:

S=2T8Z"' mit §=S7A,®A; und SY =59 (6.28)

Im Rahmen der Schalentheorie 1afst sich mit den eingefiihrten Tensoren S und E, deren
Komponenten sich auf die Basen der unverformten Schalenmittelfliche A beziehen, die
innere virtuelle Arbeit aus (5.70) umformen zu:

J

Zur vollstédndigen transformatorischen Beschreibung kann die Integration des differenti-
ellen Volumens dV (5.15) in eine Integration entlang der Dickenkoordinate 6° iiber das
Flachenelement dA (6.11) iiberfithrt werden:

S‘:éEdV:/

SUSET AV = / SUSET V. (6.29)
B

S:(SEde/
B

to By, to to

dV = ,/% d9® dA = detZ d6® dA. (6.30)

Unter Beriicksichtigung der Gleichung (6.30) und der Summation der Verzerrungen geméfs
(6.19) wird die innere virtuelle Arbeit aus (6.29) angegeben zu:

Wins = / (So 0E© + 8, :6EW + 8, : 5E(2)> dA
o ) ) (6.31)
= /A (SPOES + SPOED + SYOES) da.

to

Die Komponenten des Spannungstensors S aus Gleichung (6.31) sind dabei definiert als:

H/2

Sy = / \/2(93) S9dg* mit n=0,1,2. (6.32)

—H/2

Ausgehend vom 2. PIOLA-KIRCHHOFF’schen Spannungstensor S, der mit dem GREEN-
LAGRANGE’schen Verzerrungstensor E konsistent ist, ergeben sich die Komponenten
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des Pseudo-Normalkrafttensors N©@P)  des Momententensors M@ und des Pseudo-
Querkrafttensors Q® bei Beriicksichtigung arbeitskonformer Gréfen nach (6.27) zu:

N@B S(O(‘)f H/2 S

G
Mo | = | 520 | = / Vo | sere | as (6.33)
@(a) 5(063) —H/2 Sa3

Es liegt somit eine Variationsformulierung vor, die nach erfolgter Dickenintegration der
inneren Kraftgroffen nur noch abhéngig von zweidimensionalen Grofen bezogen auf die
Schalenmittelfliche ist und so die Grundlage fiir die Finite-Elemente Implementierung
darstellt. Die nichtphysikalischen Schnittgrofenvektoren miissen in physikalisch interpre-
tierbare Grofen transformiert werden. Detaillierte Herleitungen sind in Menzel (1996) und
Basar & Kratzig (1985) zu finden, die letztendlich auf die bemessungsrelevanten Grofen
fithren. Es ergeben sich als physikalische Schnittgréfien:

N<ab> e NS 0 0

[a| V-
M<es> | = -~ Zi‘_g . 0 M3 0o |. (6.34)

Prinzip der virtuellen Arbeit: Mit dem Aufspalten der inneren Arbeit geméaft Glei-
chung (6.31) bezogen auf die Schalenmittelfliche ist eine neue Grundlage fiir das Prin-
zip der virtuellen Verschiebungen definiert. Durch Substitution der nichtphysikalischen
Schnittgrofen aus Gleichung (6.33) und den Verzerrungsanteilen in (6.24), (6.25) sowie
(6.26) ergibt sich, in Anlehnung an Montag (1997), fir die virtuelle Arbeit dW;,; unter
Vernachlédssigung von Dickenverzerrungen:

Wiy = /A (Kﬂa%a(aﬁ) + MOD5B s + @a(s%) dA. (6.35)

Mit Neueinfithrung eines Materialtensors C vierter Stufe auf Basis der Schalenmittelfléiche
nach (5.73) und (5.74)

C=C"A,®A;® A, ® A (6.36)
und der sich daraus ergebenden Definition der Materialtensoren
H/2
DM = / \/g CIH(6*)™d6®, m =0,1,2 (6.37)
—H/2

konnen mit Hilfe der kinematischen Beziehung (6.27) die Komponenten der Spannungs-
resultierenden wie folgt bestimmt werden:

]\N/'aﬁ lojaﬁp)\ 11)04,3,0)\ lojaﬁpS
1 2 1
Maﬂ = DO‘B/))‘ Oé(p)x) —+ Da/BID)‘ 6(1))\) + DO‘BPS ’Y(pg). (638)

0 1 0
QOé Doz3p)\ Doc3p)\ Da3p3
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Zur Vervollstandigung der virtuellen Arbeit werden fiir die duftere virtuelle Arbeit dW,,;
Last- und Momentenvektoren auf der Elementmittelfliche und des Elementrandes bertick-
sichtigt. Es ergibt sich geméf Montag (1997):

Wt :/ (p dul® + cow) da + / (n oul® + miw) ds
Ay

Cy
/.

Mit den Anteilen der Gleichungen (6.35) und (6.39) wird so die schwache Form des Gleich-
gewichts formuliert.

(6.39)

p o0 idA + / (ni&c(o)i + miéwi) ds.
c

t +w
0

Linearisierung: Nachdem das Variationsprinzip der inneren Arbeit zur Verfiigung steht,
erfolgt die erforderliche Linearisierung. Da bei der Betrachtung wie schon in Kapitel 5.5
von konservativen Lasten ausgegangen wird, geniigt es auch hier, nur die innere Arbeit
0Wint zu linearisieren. Es gilt entsprechend der Linearisierung nach Anhang A.2 fiir die
schalentheoretische Beschreibung:

SWEm —§Wi + DSWipy - Aw

nt
_ /A (N@ﬁ)aa(am b MOS0 + Qam) A

to

A
+/ ( A5Oé (af) T M Aéﬁ(ag + QO‘A(S%> dA.
Asg
Die Verzerrungsgrofen lauten im Einzelnen:
1
daap = 5 [ 62 + 52O - 2]
1
0Bas = 5 [a:fg) odg+ 02 dg+d, 2 +dd, a;% (6.41)
0o =2 - 0d + 62 - d
und
1
Aé@ag = 5 [Amfg) . 52137(2) A(S:B + (533(0) AIB + A(S.’B -’137(2)} 7
1
Adfap = 5 [Ax) - 0d 5 + @) - Add s + Adxl) - d s + 62 - Ad g (6.42)

+Ad, 02 +dg - A6z + Add o - 2l + od, - A2l
Adv, = Az - 6d + 2 - Add + Az - d + 62 - Ad.
Wie schon bei Beschreibung im Kontinuum wird die inkrementelle Anderung der Span-

nungsresultierenden AS bendtigt. Mit Einfiihrung des tangentialen Werkstofftensors Cr
und der inkrementellen Verzerrungen AE ergibt sich geméf (5.73)

AS =Cr: AE. (6.43)
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Die Gleichung (6.38) wird in die Form einer inkrementellen Anderung der Spannungsre-
sultierenden transformiert. Es gilt:

AN@S) Dafe D Dy
1 2 1
AM©@D | = | D | Aag + | DI | ABwy + | DI | Avps. (6.44)
Aa 0 03p) L a3 0 0303
AQ DT P DT g DT g

Damit sind die schalentheoretischen Grundlagen fiir eine Finite-Elemente-Formulierung
gegeben.

6.1.2 Beriicksichtigung der thermischen Einwirkungen im Nor-
maltemperaturbereich

Bei Flichentragwerken werden die Einwirkungen ATy und AT}, infolge von Temperatu-
ren als konstant oder linear verdnderliche Temperaturen iiber die Schalendicke h verteilt
angesetzt |Basar & Krétzig 1985]. Dies entspricht der allgemeinen Einbindung passend
zur Schalentheorie nach REISSNER-MINDLIN. Nachteilig an dieser Berticksichtigung ist,
dass vorhandene nichtlineare instationdre Temperaturverteilungen {iber die Schalendicke
nicht erfasst werden kénnen. Bei thermischen Einwirkungen im Normaltemperaturbereich
ist diese Einbindung durchaus gerechtfertigt, da sich recht schnell stationare Zustdnde im
Bauteil einstellen. Zur vollsténdigen Beschreibung der Beriicksichtigung von thermischen
Einwirkungen wird zunéchst an dieser Stelle auch die Einbindung von thermischen Ein-
wirkungen im Normaltemperaturbereich vorgestellt.

Infolge temperaturbedingter Einwirkungen entstehen nur dilatatorische Verzerrungsan-
teile. Deviatorische Anteile treten nicht auf. Aufgrund dieser Tatsache ergeben sich in der
tensoriellen Schalentheorie die thermischen Verzerrungen zu:

Elop) = (ag) + 0 Bap)- (6.45)

In Gleichung (6.45) beschreiben a{aﬁ) die thermischen Dehnungen und ﬁ(Taﬁ) die thermi-
schen Verkriimmungen durch:

AT
Oéz‘cw) = o ATy Aaﬁ und BEQ,B) = atTM Aaﬂ- (6.46)

Unter Berticksichtigung der thermischen Einwirkungen ergibt sich aus den Beziehungen
der Gleichung (6.38) fiir den Pseudo-Normalkrafttensor N®%) und den Biegemomenten-
tensor M (“?) die erweiterte Formulierung zu:

~ 0 1 0
N(Oéﬁ) DaﬂﬂA DaﬂpA Daﬂp3fyp3

= (@) —a(pn)+ (Bion)—Bion)+

. (6.47
M (@B) baﬁpA ( )

2 1
Daﬁp)\ Daﬁp3,)/p3

Unterstellt man ein linear-elastisches Materialverhalten, gewinnt man unter Beriicksich-
tigung der Dehn- und Biegesteifigkeiten

Eh ER
D= d B=_"" 4
1—2 12(1—12) (6.48)
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aus (6.47) die reduzierte Form:

N =D - [H*Pap,y — (L+v)(als)]

6.49
MO —B . [ g, — (14 9)(4T.,)] (6.49)

In dieser Formulierung ist zusétzlich der Elastizitéitstensor H*??* vorhanden, welcher nach
Bagar & Kritzig (2000) nur durch die Metrik der Mittelfliche und die Querdehnungszahl
v beeinflusst wird. Er lautet:

1

_ 2
L ——— (ao“pam + a®aP? + ﬁaaﬁa’“) : (6.50)

In Bezug auf thermische Einwirkungen infolge eines Brandes ist diese vereinfachte Beriick-
sichtung allerdings unbefriedigend, da im Verlauf der zu untersuchenden Branddauer sich
die Temperaturen im Bauteil extrem schnell &ndern und es nicht zu einem stationidren
Zustand kommt, zumindest nicht in den ersten Minuten der Erwérmungsphase.

6.1.3 Beriicksichtigung der thermischen Einwirkungen im Hoch-
temperaturbereich

Infolge instationdrer Temperatureinwirkungen, wie sie infolge eines Brandes entstehen,
stellen sich nichtlineare Temperaturverteilungen iiber die Schalendicke h ein. Diese zeitab-
héngigen Einwirkungen konnen bei flichenhaften Tragwerken durch eine Mehrschichten-
diskretisierung in #3-Richtung beriicksichtigt werden. Die detaillierte Beschreibung dieser
Methodik erfolgt in Abschnitt 6.2.5 und 6.4.2.

Das in dieser Arbeit entwickelte Modell sieht vor, dass die sich einstellende nichtlineare
Temperaturverteilung tiber die Schalendicke h nicht wie in Abschnitt 6.1.2 dargestellt
durch ein linear verteiltes Temperaturfeld approximiert angenommen wird, sondern die
Entwicklung der Temperatur iiber die Querschnittshohe H exakt berechnet und zwischen-
gespeichert wird.

Daran anschliefend werden die thermischen Verzerrungen an einer Anzahl n;ay Stiitzstel-
len iiber die Querschnittshohe ausgewertet. Dabei wird die stoffliche und zeitabhéngige
Temperaturabhéngigkeit nach Abschnitt 4.4.6 beriicksichtigt.

Im Vergleich zur Bestimmung des Verzerrungszustandes bei stationdren Normaltempera-
tureinwirkungen, bei denen sich die Verzerrungs- und Verkriimmungsanteile mit Hilfe eins
konstanten Wérmeausdehnungskoeffizieten a; bestimmen lassen, sind bei hochtempera-
turbedingten instationéiren Einwirkungen die stofflichen Anderungen zu beriicksichtigen,
was durch die funktionale Beschreibung der thermischen Verzerrungen geméf Abschnitt
4.4.6 erfolgt.



128 Kapitel 6: Schalentheoretische Grundlagen und Finite- Element-Modellierung

6.2 Finite-Element-Modellierung

6.2.1 Allgemeine Grundlagen

Bei der Finiten-Elemente-Methode wird das Kontinuum B der zu untersuchenden Struktur
in N,; endliche Teile unterteilt. Die bei der Unterteilung entstehenden Elemente B, werden
finite Elemente genannt. Sie approximieren das zu untersuchende Gebiet und besitzen
folgende Eigenschaft:

Ne

Br~B=|JB. mit B,nB;=0. (6.51)
e=1

Dabei ist zu beachten, dass diese sich nicht {iberlappen und die assemblierten Elemente
keine Zwischenrdume in dem Gebiet B aufweisen. Fiir den Rand I' des Kontinuums B gilt
entsprechend:

I'=T = Fe mit Fl N Fj = @, (652)
dass dieser durch N,. Randelemente fe approximiert wird.

6.2.2 Isoparametrische Elementformulierung

Wie schon erlautert, wird bei einer Berechnung mit finiten Elementen im Elementgebiet
eine moglichst genaue Approximation der Momentan- und Referenzkonfiguration ange-
strebt. Im Verlauf der Entwicklung der Finite-Element-Methode sind zahlreiche Méglich-
keiten zur Interpolation der Elementgeometrie und der Feldvariablen entstanden, woraus
sich in Bezug auf Anwendbarkeit und Flexibilitdt das sogenannte isoparametrische Kon-
zept durchgesetzt hat.

Die Notwendigkeit einer isoparametrischen Elementformulierung ist in der Tatsache be-
griindet, dass die zu beschreibenden Geometrien, gerade im Bereich der Schalentragwerke,
immer komplexer werden und eine exakte Geometriebeschreibung nicht mehr moglich
ist. Bei der in dieser Arbeit verwendeten generellen Elementformulierung des eingesetz-
ten Schalenelementes wird auf das isoparametrischen Konzept zuriickgegriffen, wobei die
Struktur und die Feldvariablen mit Ansatzfunktionen gleicher Ordnung beschrieben wer-
den.

Neben der isoparametrischen Elementformulierung gibt es die Superparametrischen Be-
schreibungen, bei denen der Geometrieansatz mehr Stiitzstellen als der Verschiebungsan-
satz aufweist und die Subparametrischer Anétze bei denen der Geometrieansatz weniger
Stiitzstellen als die Feldvariablen aufweisen. Beide Formulierungsarten waren fiir die Ele-
mentformulierung nicht zielfithrend [Willner 2009].

Approximation mit Ansatzfunktionen. Unter Verwendung eines mittelflachenorien-
tierten vier knotigen Schalenelementes ergeben sich die bilinearen Ansatzfunktionen im
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jeweiligen i-ten Knoten zu:
[(1-¢)-1-¢) ]
Ny (€%) = ¢ ';11. ;2) mit K =1,2,3,4, (6.53)
(1-¢Y)- &

wobel anstelle der konvektiven Koordinaten 6, nun die normierten natiirlichen Koordina-
ten &, mit (£, &?) € [0, 1] x [0, 1] eingefiihrt und verwendet werden. Die Ansatzfunktionen
in (6.53) besitzen die Eigenschaft, dass Ni (£*) = 1 im Knoten K ist, in den tibrigen drei
Knoten die Ansatzfunktionen den Wert 0 annehmen. In Bild 6.3 sind die Ansatzfunktionen
grafisch dargestellt.

SRR
0.75) ‘W'~~
S RRRRRRRRRIIITS
o SRR o
L
LA+
R
s

Bild 6.3: [llustration der Ansatzfunktionen Ny (£%) fiir den Polynomgrad p=1

Approximation der Geometrie. Zur Beschreibung der Geometrie lassen sich mit den
Ansatzfunktionen (6.53) die Ortsvektoren der Schalenmittelfldche in der Referenzkonfigu-
ration mit:

4
XO0) ~ X, () = 3 Ne(€)XOF (6.54)
K=1

und in der Momentankonfiguration mit:

4
20 (0°) =~ V(€)= Nie(€)aO* (6.55)
K=1

approximieren. Zur vollstdndigen Approximation der Geometrie werden die Komponenten
des Direktors X bzw. D nach einem Vorschlag von Bagar (1987) nicht selbst interpo-
liert. Nach Ramm (1976) kénnen die Direktoren durch die unabhéngigen EULER-Winkel
U, in der Referenzkonfiguration und v, in der Momentankonfiguration substituiert wer-
den.

Aus Bild 6.4 kann die mathematische Formulierung wie folgt abgelesen werden:
D' =V,e; bzw. d' =1,e;. (6.56)

Durch Ersetzen der Direktoren durch EULER-Winkel wird die Geometrie, ausgehend von
exakten Knotenwerten, mittels der Formfunktionen angenédhert. Es ergibt sich fiir die
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Referenzkonfiguration Momentankonfiguration

Bild 6.4: Beschreibung der EULER-Winkel nach Ramm (1976)

Referenzkonfiguration unter Beriicksichtigung von (6.3)

sin \Tlle cos \TJQG .
D~ ‘be(ga) = sin Elle sin E]26 mit ‘/Ivlae(fa) = Z NK(fa)‘pfe (657)
~ K=1
cos ¥y,

und entsprechend fiir die Momentankonfiguration

sin Jle COos 1;26 4
d=~ ae(éﬂ) = sin {/;le sin 7~Z2e mit {Lae(ga) = Z NK(ga)que‘ (658)
cos o -

Approximation der Verschiebung. Neben den geometrischen Approximationen (6.54)
- (6.58) kann nun die Verschiebung nach (6.15)

u=x—X = (9 - X)) +6*d - D) (6.59)

wie folgt approximiert werden:
~ o ~ o < (0) o 3 (ea T o

ur (67 = (30(67) = X, (67)) + 6 (do(e”) - De(e™)). (6.60)

Eine andere Darstellung von (6.60) ergibt sich fiir die Verschiebung u = — X
4
w A U(EY) =) Nie(€)ul, (6.61)
K=1

womit sich die Variationen

W~

0 (6) = Nic(€*)oul"* (6.62)

K=1
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und die Inkremente
4
AT (%) = Ne(6) Aul* (6.63)
K=1

der Knotenverschiebungen angeben lassen. Auf die Darstellung weiterer Variationen und
Inkremente wird verzichtet, da sie sich in dhnlicher Weise bilden lassen.

6.2.3 Tangentiale Steifigkeitsbeziehung

Fiir eine approximative Losung mit Hilfe der finiten Elemente muss die diskrete Form
der Gleichung (6.40) vorliegen. Mit Hilfe der Verzerrungs-Verschiebungsmatrix B, die
die Ableitungen der Ansatzfunktionen nach den natiirlichen Koordinaten sowie die in-
verse Ableitung der physikalischen nach den natiirlichen Koordinaten beinhaltet, und der
ersten Variation G der Matrix B ist der Zusammenhang zwischen den variierten und
inkrementierten Verzerrungen und den Knotenverschiebungen gegeben durch:

SE.=BéuF, AE.=BAu’,  ASE.=(Au.) Goéul. (6.64)

Da nun alle Variablen in approximierter Form vorliegen, kann nun der innere Anteil der
diskreten linearisierten Form des Prinzips der Virtuellen Verschiebungen auf Element-
ebene angegeben werden:

LowFin = / BT S5ur VA det de?
AQ

N J/

g

fint,e

+ / (AU BTCBour VA det de? + / (AUTGSou* VA detde?.
AQ A2

N J/ (& J/

(6.65)

Vo Vo
kU,e kG,e

Tangentiale Elementsteifigkeitsbeziehung. Vorausgesetzt, dass (6.65) fiir beliebige
Variationen du’ gilt, kann so die tangentiale Elementsteifigkeitsbeziehung

kT,e ’ A’U,’f = )\fext,e - fint,e (666)

formuliert werden, wobei sich die tangentiale Elementsteifigkeitsmatrix kr. aus der
Summe der Verformungsmatrix ky. und der Anfangsspannungsmatrix kg, aus (6.65)
zusammensetzt. Der Vektor der inneren Krifte f,,, . und der Vektor der auferen Lasten
fext,er der nach (6.39) approximiert wird, bilden zusammen das Residuum der Ungleich-
gewichtskrifte. Die Integration der Gebietsintegrale erfolgt mit der bekannten GAUSS-
Quadratur.

Tangentiale Gesamtsteifigkeitsbeziehung. Liegt die Elementsteifigkeitsbeziehung
vor, ergibt sich unter Beriicksichtigung der Randbedingungen und der Assemblierung der
einzelnen Elementanteile

Ky = L] kT,ea F..= U fext,e Fin = U fim‘,,e (667)
e=1 e=1

e=1
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die tangentiale globale Gesamtsteifigkeitsbeziehung:

Kr - Auf = \F., — F,,. (6.68)

6.2.4 Locking-Phanomene bei Schalenelementen

Bei der Formulierung verschiebungsbasierter finiter Elemente entstehen bei einer existie-
renden niedrigen Approximationsgiite verschiedene Versteifungseffekte, die mit dem Ober-
begriff Locking bezeichnet werden. Locking-Effekte sind von rein numerischer Natur und
kénnen somit physikalisch auch nicht interpretiert werden. Zu den Locking-Phdnomenen
zahlen z.B. das Membranlocking, das Dickenlocking, das Volumenlocking oder das Kriim-
mungslocking. Fiir eine Diskussion moglicher Losungswege dieser Effekte sei auf die Lite-
ratur verwiesen [Bischoff 1999, [Eckstein 1999] und [Jun 2002].

Ein Phédnomen, das ndher betrachtet wird, ist das sogenannte Shear-Locking, welches
durch eine irrtiimliche Uberschétzung der Schubenergie charakterisiert ist und gerade bei
diinnen Schalen immer groferen Einfluss auf die Verformungen hat. Diese Uberschiit-
zung liefert zu steife Ergebnisse. Das Shear-Locking tritt ebenfalls auf, wenn Ansatz-
funktionen niedrigerer Ordnung verwendet werden. Die wohl attraktivste Moglichkeit das
Shear-Locking zu beseitigen, ist die sogenannte Assumed-Natural-Strain-Method, welche
grundlegend aus den Arbeiten Hughes & Tezduyar (1981) und Dvorkin & Bathe (1984)
hervorging.

Die Beseitigung des Shear-Locking-Verhaltens geschieht durch Neuinterpolation der kon-
stanten Schubverzerrungsanteile 7, in den sogenannten Kollokationspunkten (A - D), die
sich jeweils als Mittelpunkt zwischen zwei Eckknoten des finiten Elementes beschreiben
lassen. Die Darstellung der Lage dieser vier Mittelpunkte ist in Tabelle 6.1 dargestellt.
Fiir das bisher beschriebene Element ergibt sich fiir die neuen Schubverzerrungsanteile:

" Er+ 1=y
_ _ . 6.69
K [’72] [5175 +(1 - 51)72’9] (069

6.2.5 Multi-layered-Modellierung

Die Beriicksichtigung des physikalisch-nichtlinearen Materialverhaltens auf das Verhalten
von Stahlbetonstrukturen wird mit Hilfe einer Multi-layered Modellierung, also einer zu-
sdtzlichen Diskretisierung in Dickenrichtung, Rechnung getragen. Diese Vorgehensweise
wurde bereits mehrfach auf dem Gebiet der physikalisch und geometrisch nichtlinearen fi-
nite Elementanalysen eingesetzt [Zahlten 1990; Montag 1997; Krétzig 1997; Andres 2003|.

Dabei wird auf Integrationspunktebene eine endliche Anzahl von Layern eingefiihrt, wo-
durch eine Berechnung des Werkstoffverhaltens auf der so entstandenen Materialpunkt-
ebene moglich wird. Dabei wird die vorhandene 2D-Schalenmittelflache in Dickenrichtung
voluminisiert, wobei die Komponenten der einzelnen Schichten separat Beton und Beweh-
rung zugeordnet sind. Bei der Bewehrung werden einzelne Bewehrungsstabe gleichma-
kig tiber die Fldache verteilt und in unidirektionale Bewehrungsschichten iiberfiihrt. Die
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verschmierten Bewehrungsschichten konnen dabei unabhéngig von der Lage der Beton-
schichten sein. Bild 6.5 zeigt das Layered-Schalenelement ASE4 mit seinen Beton- und
Bewehrungsschichten.

Schalenmittelflache

&2

Bewehrungslagen &'

Bild 6.5: Strukturmechanische Dickendiskretisierung des Schalenelementes ASE4 [Wor-
mann 2004].

Die resultierenden Querschnittsgrofsen tiber den Querschnitt ergeben sich additiv aus den
einzelnen Layern. Darausfolgend wird der definierte Werkstofftensor (6.37) durch eine
Summe {iber alle Layer ersetzt und lautet somit:

mijkl e
Dy =Y CH(EmAL, m=0,1,2. (6.70)
n=1

6.3 Implementierung in das Programmsystem FEMAS
2000

Die Entwicklungsplattform, die dieser Arbeit zugrunde liegt, ist das modular aufgebaute
Finite-Element-Programmsystem FEMAS 2000. Die Urspriinge des Systems reichen bis
Anfang der achziger Jahre zuriick, als die ersten Routinen an der Ruhr-Universitét Bo-
chum entstanden. Das Programmsystem ist kontinuierlich weiterentwickelt worden und
bietet eine Vielzahl von Berechnungsbausteinen zur numerischen Analyse von Tragwerken
[H. Beem & Zahlten 1996]. In jiingster Zeit sind vor allem auch durch die steigenden Rech-
nerkapazititen die Entwicklungen hinsichtlich der nichtlinearen Strukturanalysen voran-
gegangen. Den Grundstein fiir die notwendige im Rahmen der vorliegenden Arbeit nume-
rische Weiterentwicklung des Programmsystems legten die Arbeiten von Andres (2004)
und Wérmann (2004).

Um das Tragverhalten von Stahlbetonflichentragwerken infolge eines Brandes analysieren
zu konnen, ist zunéchst die thermische Analyse durchzufithren. Wie bereits erlautert, ist
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[soparametrisches , mittelflichenorientiertes
4-knotiges Assumed-Strain Element mit fini-
ten Rotationen

Bezeichnung ASE4
Schalentheorie REISSNER-MINDLIN-Theorie
(€)= 20(¢7) + (&)
Freiheitsgrade Ax AW, (4 x5)
Rotation rotationsvariablenbehaftete Direktordefini-

tion mit EULER-Winkel und Inextensibili-
tatsbedingung || D||=1

Formfunktion bilineare Polynome
Integrationspunkte 2x2
Interpolation von 7, Assumed-Natural-Strain-Method (ANSM)

Dickendiskretisierung | multi-layered Konzept

Tabelle 6.1: Zusammenfassende Darstellung des Finiten Elementes ASE4

dazu ein instationéres nichtlineares Differentialgleichungssystem zu 16sen. Bedingt durch
das verwendete Schalenelement ASE4 wird eine eindimensionale Warmehaushaltsbeschrei-
bung in £3-Richtung als ausreichend genau betrachtet. Die Losung der Temperaturglei-
chung kann losgelost vom strukturmechanischen Problem gelost werden. Die Ermittlung
der Temperaturen erfolgt auf Integrationspunktebene. Somit kann der thermische Zustand
im Querschnitt im jeweiligen Zeitschritt innerhalb einer gekoppelten und kombinierten
Simulation erfasst werden. Die Eingabe der thermischen Berechnungsansétze wird iiber
einen Eingabeblock in der Schalenelementierung geregelt. An dieser Stelle kénnen dann die
in dieser Arbeit vorgestellten konstitutiven Stoffgesetze ausgewéhlt werden. Die Definition
der Brandszenarien erfolgt iiber derzeit neun verschiedene Brandlast-Zeit-Funktionen. In
Bild 6.6 sind die moglichen Temperaturzeitkurven dargestellt. Somit konnen die Einwir-
kungen in Form von zeitlich verédnderlichen Temperaturen vorgegeben werden. Es besteht
zusatzlich die Moglichkeit Daten einer externen Brandsimulation einzulesen und diese
dann als thermische Belastung zu beriicksichtigen.

6.4 Numerische Durchfiihrung nichtlinearer Struktur-
analysen
Um das Trag- und Verformungsverhalten von Stahlbetonflaichentragwerken zu untersu-

chen, werden in Forschung und Praxis immer héufiger nichtlineare Verfahren verwendet.
Infolge hoher Temperatureinwirkungen weisen Stahlbetonbauteile durch eine einsetzende
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0 ETK \ﬂ 0 Auenbrandkurve \2 0 Hydrokarbonbrandkurve \E
ﬁ >t | >t I >t
t, t t
0 Schwefelbrandkurve  |F4] 0 RABT/ZTV-ING- [F5 0 F6
91,62 Tunnelkurve 91 -
0,,0, L >t o, LL >t
o tOtl t2 t3 ° tOti
[F7| 0 ETK mit Abkithiphase  |F8| 0 Naturbrandkurve [F9|
f(t)
> t > t

Bild 6.6: Definition der implementierten Einwirkungs-Zeitfunktionen F1-F9 zur Beschrei-
bung der zeitvarianten Temperatureinwirkungen infolge eines Brandes.

Rissbildung des Betons, ein verédndertes Betondruckverhalten oder ein Plastifizieren des
Bewehrungsstahls ein extrem nichtlineares Geometrie- und Materialverhalten auf. Da-
her kénnen diese Effekte nur durch nichtlineare Traglastanalysen erfasst werden, um den
resultierenden Schnittgrofenzustand und die sich ergebenden Verformungen wirklichkeits-
nah zu ermitteln. Diese Simulationsmethodik in Form einer nichtlinearen Strukturanalyse
findet daher auch in der vorliegenden Arbeit ihre Anwendung.

Bei der Untersuchung der Tragfihigkeit von Stahlbetonstrukturen unter erhéhten Tem-
peraturen kann zwischen zwei Traglaststrategien unterschieden werden. Es ergeben sich
folgende Fragestellungen:

1. stationidres Temperaturfeld - instationire konservative Lasten. Durch eine all-
gemeine Traglastanalyse wird die dufiere Last so lange durch einen Laststeigerungsfaktor A
gesteigert, bis das System versagt. Durch den ermittelten maximalen Laststeigerungsfak-
tor kann somit die maximale Beanspruchung F,; bei einem stationdren Temperaturzustand
bestimmt werden, bis die Beanspruchbarkeit R, erreicht ist. Bei dieser Art der Simula-
tion wird zwar ein temperaturabhéngiges Materialverhalten beriicksichtigt, allerdings ein
stationares.

2. instationires Temperaturfeld - stationire konservative Lasten. Hierbei wer-
den bei einer Traglastanalyse die dufseren Lasten als stationédr wirkend aufgebracht und
anschlieftend mit der instationdren Temperaturbelastung begonnen. Die Temperaturein-
wirkungen dndern sich mit zunehmender Zeit und verdndern somit das Temperaturfeld
im Querschnitt zu jedem diskreten Zeitpunkt ¢;. Daraus resultieren auch stdndige Veran-
derungen der Materialeigenschaften von Beton und Betonstahl. Es wird somit der Wider-
stand des Systems mit steigender Temperatur stetig abgebaut, bis es zum Versagen zum
Zeitpunkt tyersagen des Systems kommt.
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In der vorliegenden Arbeit wird hauptséchlich die zweite Strategie zur Ermittlung des
Trag- und Verformungsverhaltens von Stahlbetonflichentragwerken im Brandfall bzw.
unter erhdhten Temperaturen verfolgt. Dies entspricht auch den in der Praxis vorliegenden
Problemstellungen, wie lange ein ausreichender Widerstand eines Tragwerks im Fall eines
Brandes gewéhrleistet ist.

6.4.1 Numerische Beriicksichtigung stationirer konservativer La-
sten und zeitabhangiger Temperatureinwirkungen

Um kombinierte thermo-mechanische Traglastanalysen an Stahlbetontragstrukturen
durchzufiihren, sind zunéchst sdmtliche einwirkenden Lasten separat in Einzellastfallen
(ELF) zu definieren. Anschliefend koénnen diese zu Lastfallkombinationen (LFK) zusam-
mengefasst werden. Werden statisch lineare Berechnungen durchgefiihrt, konnen auch alle
Lastfille getrennt voneinander berechnet werden, um sie spéter in Lastfallkombinationen
zu superponieren. Bei nichtlinearen Berechnungen geht dies nicht. Dabei kann nur eine
Einwirkung bzw. eine gesamte Einwirkungskombination inkrementell gesteigert werden.

Im Falle der zeitvarianten thermo-mechanischen Analyse hat sich die folgende Definition
der Lastaufbringung als geeignet erwiesen. Zuerst werden alle konservativen Lasten, wie
Eigen- und Verkehrslasten auf das System aufgebracht. Um das Tragverhalten gut abzu-
bilden, werden diese Lasten nicht in einem einzelnen Berechnungsschritt angesetzt, son-
dern als eine inkrementelle Lastfallkombination gesteigert. So konnen Nichtlinearitéten,
wie z.B. erste Rissbildung, vom System beriicksichtigt werden. Bis zu diesem Zeitpunkt
werden die Materialkennwerte bei einer Raumtemperatur von 20 °C angesetzt. Erst wenn
diese vollstiandig (Lastfaktor A\; = 1.0) auf das System wirken, wird der zeitvariante Tem-
peraturlastfall (TLF) inkrementell auf den Querschnitt aufgebracht. Es ergibt sich somit
folgende Gesamtlastfallkombination (GLFK) fiir die nichtlineare Simulationsrechnung:

GLFK = ;- » ELF; +zy - TLF. (6.71)
=1

LFK1

Bild 6.7 gibt die Lastfolgedefinition entsprechend Gleichung (6.71) wieder, wobei die kon-
servativen Lasten in dem Zeitraum ¢y — ?o r; und die zeitlich verdnderlichen Temperatu-
reinwirkungen vom Zeitpunkt to ¢; — ¢, i gesteigert werden.

Die Lastinkremente ergeben sich aus der Angabe des Anfangslastfaktors A\{ = 0, des
Endlastfaktors A¥ = 1.0 und der gewiinschten Anzahl an Laststeigerungen n mit:
M=1.0)— (M =00
A)\lz( 1 )= ). (6.72)

n

Damit ergibt sich der aktuelle Laststeigerungsfaktor zu:
AD = A9 AN (6.73)

Untersuchungen haben gezeigt, dass das Aufbringen der Lasten durch eine 10%-ige bis
25%-ige Steigerung der Last vollig ausreichend ist. Nachdem die Last komplett aufgebracht
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Bild 6.7: Typische Lastfolgedefinition bei nichtlinearen thermo-mechanischen Analysen

ist, wird die resultierende Tragwerksantwort in einer Datenbank abgespeichert, um daraus
folgend die nichtlineare Traglastanalyse fiir den Zeitbereich g y; — t,, r; anzuschliefen.
Dabei dient der Faktor \zy quasi als Zeitfaktor. Somit berechnet sich das Zeitinkrement
mit:

Adgy = (

AE, = 1.0) — (M4, = 0.0) Ap = tnsi = togi (6.74)
n n ' |

Entsprechend ergibt sich im Zuge der Zeitsteuerung:
i+l i
A = A9 Ay (6.75)

Die bisherige Betrachtungsweise ging von konstanten Last- und Zeitsteigerungsinkremen-
ten aus. Aufgrund der extrem hohen Temperatureinwirkungen auf den zu untersuchenden
Querschnitt kommt es gerade in den ersten Minuten zu numerischen Schwierigkeiten beim
Berechnen des Temperaturgradienten iiber die Querschnittshohe. Um eine Steigerung der
Genauigkeit und eine Verbesserung der numerischen Berechnung zu erhalten, ist eine au-
tomatische Schrittweitensteuerung in das System implementiert, bei der die Zeitschritte
automatisch verkleinert werden, wenn das Zeitinkrement zu groft vorgewahlt wurde. Die
Uberpriifung, ob eine Schrittweitenanpassung erforderlich ist, geschieht iiber eine Genau-
igkeitsabfrage. Details zur Schrittweitensteuerung sind Woérmann (2004) und Mannsfeld
(2003) zu entnehmen.

6.4.2 Zeitvariante thermische Verzerrungsanteile

Bei der verwendeten Multi-layered Modellierung in Dickenrichtung des verwendeten Scha-
lenelementes ASE4 steigt der numerische Rechenaufwand mit steigender Layeranzahl im
strukturmechanischen Modell erheblich. Zur Minimierung des numerischen Rechenauf-
wandes empfiehlt es sich bei nichtlinearen Strukturanalysen eine moglichst geringe Anzahl
an dquidistante Schichten vorzugeben. Fiir nichtlineare instationére thermischen Analysen
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ist jedoch eine weitaus hohere Anzahl von Layern erforderlich, um die Temperaturvertei-
lung iiber die Querschnittshohe berechnen zu konnen. Es ist dennoch nicht sinnvoll, die
gleiche Subdiskretisierung in Dickenrichtung fiir die thermische Analyse und die struktur-
mechanischen Analyse zu verwenden.

Somit wird intern, parallel zu dem vorhandenen mechanischen Schichtenmodell, ein der
thermischen Situation angepasstes Schichtenmodell erzeugt. Dieses besteht in den mei-
sten Féllen aus einer erhéhten Anzahl an Layern. Die thermischen Layerdicken sind dabei
optimalerweise an den Réndern kleiner, um Ungenauigkeiten in der Temperaturverlaufs-
berechnung in ¢3-Richtung zu minimieren. Vorteil einer zur Wirmequelle hin feiner wer-
denden Diskretisierung ist, dass die angesetzte Zeitschrittweite At zum Aufbringen der
Temperaturlast nicht zu klein gewéhlt werden muss. Bild 6.8 zeigt die unterschiedlichen
Modellierungen und ihre Kopplung.
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thermisches berechnete transformierte strukturmechanisches
Schichtenmodell Temperaturverteilung  Temperaturverteilung Schichtenmodell

Bild 6.8: Transformation zwischen thermischen und strukturmechanischen Schichtenmo-
dellen

Demnach erfolgt die thermische Analyse analog dem beschriebenen Vorgehen in Kapitel
3.3 eindimensional auf Integrationspunktebene. Es kann gewihlt werden, ob jeder Inte-
grationspunkt berechnet werden soll oder ob die ermittelten Werte im ersten Integrations-
punkt I P; auf die verbleibenden Integrationspunkte I P, — I P, ibertragen werden kénnen.
Dies bedingt eine erhebliche Einsparung an Rechenzeit. Dieses Vorgehen kann erweitert
werden, indem der ermittelte Temperaturverlauf nicht nur auf Integrationspunktebene,
sondern sogar auf Elementebene weitergegeben wird. Besonders wirkungsvoll ist diese Me-
thode, wenn die gesamte Struktur derselben &duferen thermischen Belastung ausgesetzt
ist.

Liegen die Temperaturen in den Knoten der thermischen Modellierung vor, werden diese
auf die Ebene der strukturmechanischen Multi-layered Modellierung unter Verwendung
einer quadratischen Funktion transformiert. Sind die Temperaturen im strukturmecha-
nischen Modell bekannt, werden damit die Verzerrungsanteile, wie im Abschnitt 4.4.6,
im jeweiligen Materialpunkt bestimmt. Aufgrund der zugrundeliegenden Schalentheorie
werden Verzerrungen in Dickenrichtung vernachléssigt. Gleichzeitig wird die Reduktion
der Rechenwerte der Materialien Beton und Betonstahl vorgenommen.
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6.4.3 Zeitvariante Multi-Level-Iterations Methodik

Um Stahlbetonflichentragwerke geometrisch und physikalisch nichtlinear analysieren zu
kénnen, wird von Krétzig (1997) die Multi-Level-Strategie verwendet. Sie findet sich in
vielen wissenschaftlichen Arbeiten als zeitunabhéngige Losungsstrategie wieder [Montag
1997], [Polling 2000]. Mit der Arbeit nach Woérmann (2004) wurde das Manko der zeitun-
abhéngigen Beschreibung beseitigt, eine erweiterte zeitabhédngige Variante erarbeitet und
erfolgreich in das System FEMAS 2000 implementiert. Es basiert auf der Unterscheidung
zwischen Last- und Zeitschritten, die getrennt oder in kombinierter Weise ablaufen kon-
nen. Fiir die in dieser Arbeit notwendigen zeitabhéngigen thermischen Einwirkungen ist
die Moglichkeit, Zeitschritte in dieser Modellierung zu verwenden, essentiell. An dieser
Stelle soll ein kurzer Uberblick iiber die erweiterte Variante der Multi-Level-Iterations-
Strategie gegeben werden. Genauere Details sind der Arbeit Wérmann (2004) zu ent-
nehmen. In Bild 6.9 ist die Strategie, die auf vier Berechnungsebenen beruht, fiir den
Last-Zeit-Schritt dargestellt.
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Bild 6.9: Zeitvariante Multi-Level-Iterations Strategie nach Wérmann (2004)

Die Berechnungsschleife beginnt in Bild 6.9 oben links auf Strukturebene. Zur Berechnung
des aktuellen Lastschrittes sind auf Strukturebene die globalen Verschiebungen V;_; des
letzten ausiterierten Lastschrittes als Startwerte vorhanden. Durch eine Inzidenztrans-
formation konnen die Verschiebungen auf Elementebene zu wv;_; transformiert werden.
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Mit Hilfe der definierten Kinematik und der Ansatzfunktionen kénnen nun auf Integrati-
onspunktebene die Gesamtverzerrungen ;;;—1) und daraus wiederum auf Materialpunkt-
ebene die resultierenden Gesamtverzerrungen €;;;—1) pro Schicht berechnet werden. Zur
weiteren Berechnung werden nun die instantanen Verzerrungen des letzten Lastschrittes
52%_1) als Differenz zwischen den zeitvarianten Verzerrungen 55‘(/1_1) und den Gesamtver-
zerrungen €;;—1) ermittelt. An diesem Punkt des Algorithmus findet die Berticksichtigung
der aktuellen zeitvarianten Verzerrungen 51 (l) statt. Als inkrementelle Zuwéchse zum vor-
herigen Lastschritt (I-1) ergeben sich:

A&y = €5 — €i(1-1)- (6.76)

Durch die Verkniipfung der Verzerrungen mit dem Materlalgesetz auf Materialpunktebene

resultiert der tangentiale Materialsteifigkeitstensor C’;f(];l @ der wiederum durch Integra-

tion iiber die Schalendicke H in den Schalenmaterialtensor Dij kl miindet. Dieser dient dann
zur Formulierung der tangentialen Steifigkeitsmatrix auf Elementebene k(TO()l) und schliefs-

lich durch eine weitere Inzidenztransformation auf die tangentiale Steifigkeitsmatrix Kf(po()l).

Aus den vorhandenen zeitvarianten inkrementellen Zuwéchsen A%(l) aus (6.76) werden
die dquivalenten Langzeitspannungszuwéachse durch Multiplikation mit dem entsprechen-
den Elastizitdatsmodul ermittelt. Nach weiterer Integration iiber die Schalenhohe H wer-
den die Langzeitschnittgrofen und dann die Vektoren A f(Zl)V auf Element- und AF(Zl)V auf
Strukturebene ermittelt. Somit ergibt sich die tangentiale Steifigkeitsbezichung zu:

K (Vo) - AV = APy + AF(). (6.77)

Als Losung erhélt man so die noch nicht ausiterierten Verschiebungen im aktuellen Lastfall
1 mit:

V(O)

0=V +Aav. (6.78)

Zur weiteren iterativen Vorgehensweise wird auf Woérmann (2004) verwiesen.

6.4.4 Allgemeine Rechenannahmen

Der Grenzzustand der Tragfdhigkeit gilt als erreicht, wenn in dem Querschnitt die kritische
Stahldehnung, die kritische Betondehnung oder der kritische Zustand des indifferenten
Gleichgewichts eintritt.

Wie bereits in Kapitel 2.2.2 beschrieben, lautet die allgemeine Nachweisgleichung des
semi-probabilistischen Konzeptes:

R
Ve By < = (6.79)
TR

Auf der Lastseite werden die konservativen Lasten mit dem Teilsicherheitsfaktor v = 1.0
multipliziert, so dass sich die Analysen immer auf eine aufergewthnliche Bemessungssi-
tuation geméf (2.30) beziehen.
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Bedingt durch die Zuordnung des Teilsicherheitsbeiwertes

YR = YMfi = Vefi = Vs,pi = 1.0 (6.80)

werden auf der Widerstandsseite von (6.79) auch die Materialeigenschaften zu Beginn bei
der nichtlinearen Traglastanalyse nicht erhoht oder abgemindert.

Es wird zundchst mit den charakteristischen Materialeigenschaften von Beton und Beton-
stahl gerechnet. Erst wenn die Temperaturentwicklung am Integrationspunkt im betrach-
teten Element Materialverdnderungen hervorrufen wiirde, werden die Materialkennwerte
direkt am Materialpunkt temperaturbedingt angepasst. Somit konnen auftretende tem-
peraturbedingte physikalische Nichtlinearitdten beriicksichtigt werden.

Programmtechnisch besteht mit dem neu entwickelten Modul STRGW-Fire fiir das Finite-
Element System FEMAS 2000 die Moglichkeit, sémtliche temperaturbedingte Material-
nichtlinearitdten getrennt bzw. kombiniert anzusteuern, um so deren Einfluss auf die
Tragfiahigkeit von Konstruktionen zu analysieren.
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Kapitel 7

Validierung des numerischen
Rechenmodells

Zur Leistungsbeurteilung werden Referenzbeispiele kritisch herangezogen und wunter
verschiedenen Fragestellungen untersucht. Um die Validierung zu erreichen, werden
getrennt fiir die einzelnen Komponenten der thermo-mechanischen Stahlbetonmodel-
lierung separate Benchmarktests durchgefiihrt. Als Grundlage dienen experimentell
ermittelte Versuchsdaten und numerisch berechnete Referenzdaten wverschiedener Au-
toren. Im Rahmen der Neu- und Weiterentwicklung von FEMAS 2000 sind wielfiltige
numerische Untersuchungen zur Sicherstellung der einzelnen Parameter durchgefiihrt
worden. In dieser Arbeit wird eine Auswahl an signifikanten Beispielen dargestellt.

7.1 Allgemeines

Der Validierungsprozess umfasst drei Stufen, in denen jeweils signifikante Beispiele unter-
sucht werden. Zunéachst wird in der ersten Stufe die Stahlbetonmodellierung bei Normal-
temperatur betrachtet. Dabei wird das einaxiale und biaxiale Tragverhalten von Stahl-
betonstrukturen untersucht. Nach der mechanischen Verifizierung der einzelnen Kompo-
nenten Beton und Bewehrung werden zwei Stahlbetonsysteme mit dem Verfahren einer
nichtlinearen Traglastanalyse betrachtet, wobei die neuen Stoffgesetze nach Abschnitt 4.4
mit vorhandenen Stoffgesetzen, wie z.B. denen der DIN 1045-1 (2008), verglichen werden.

In der zweiten Stufe werden Beispiele vorgestellt, die zur Validierung der thermischen Ana-
lyse unter Hochtemperaturbedingungen dienen. Dabei wird vornehmlich eine eindimensio-
nale Temperaturverteilung ermittelt. Als Systeme stehen massige und diinne flichenhafte
Strukturen zur Verfiigung. Verglichen werden die eigenen Berechnungen an experimentell
und numerisch ermittelten Temperaturfeldern.

In Stufe drei werden gekoppelte thermo-mechanische Referenzbeispiele betrachtet, die eine

143
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korrekte Funktionsweise des neu entwickelten Programmmoduls STRGW-Fire bestétigen
sollen. Es handelt sich dabei um Balken und Plattensysteme.

Da es sich in dieser Arbeit hauptsichlich um Flédchen- und Schalentragwerke aus Stahl-
beton handelt, kénnen die Verifizierungsbeispiele der Norm DIN EN 1991-1-2/NA (2010)
nicht herangezogen werden, da sich diese entweder im thermischen Bereich auf zweidimen-
sionale Temperaturfelder stiitzen oder im thermo-mechanischen Bereich vorrangig Stiitzen
betrachten.

7.2 Validierung der Stahlbetonmodellierung

Das Programmsystem FEMAS 2000 bewéhrt sich seit vielen Jahren als wissenschaftli-
ches und praxistaugliches modulares Programmsystem zur Berechnung von Stahlbeton-
flachentragwerken mit finiten Elementen. Aufgrund der umfangreichen Neuentwicklungen
im Hinblick auf die temperaturabhiangigen Materialgesetze fiir Beton und Stahl sowie
die Erweiterung zur Erfassung zeitlich verédnderlicher hochtemperaturbedingter Einfliisse,
ist eine erneute Verifizierung der Stahlbetonmodellierung unabdingbar. Es werden dazu
bewusst Beispiele aus neueren Arbeiten, wie beispielsweise Andres (2004) und Woérmann
(2004) verwendet, um den vorhandenen Bestand zu sichern und die Erweiterungen mitein-
ander vergleichen zu kénnen. Als Umgebungstemperatur wird bei diesen Beispielen stets
20 °C zugrundegelegt.

7.2.1 Benchmarktest an einer Stahlbetonscheibe

Als erstes Beispiel wird eine symmetrisch bewehrte Stahlbetonscheibe betrachtet, die ge-
trennt durch axialen Zug (LF1) und Druck (LF2) belastet wird. Mit diesem Benchmarktest
werden die einzelnen Komponenten Beton und Betonstahl bis zum Versagen belastet. Um
die Materialien Beton und Betonstahl getrennt zu verifizieren, wird die Steifigkeit des
jeweils nicht untersuchten Materials zu Null gesetzt. Bild 7.1 zeigt die Berechnungsgrund-
lagen zu diesem Beispiel. Die Modellierung der Betonscheibe erfolgt durch unterschiedliche
Einteilungen durch ASE4 Elemente in den Rastergrofen 1 x 1, 2 x 2, 4 x 4 und 8 x 6.
In Dickenrichtung wird das System durch 10 Betonlayer und 2 symmetrisch angeordnete
Bewehrungsschichten diskretisiert.

Als Validierungsgrundlage sollen analytische Losungen der Langendnderungen Al bzw.
Langendehnungen Ae des Querschnitt dienen. Fiir den Betonstahl ist nach dem Plasti-
fizieren das Reifen des Betonstahls beim Uberschreiten der Zugfestigkeit fyr der Ver-
sagensgrund. Die zu erwartenden Versagensmechanismen fiir den Beton sind unter der
reinen Druckbelastung (LF2) der Betonbruch und unter Zug (LF1) ein Versagen durch
Rissbildung des Betons bei der maximalen Zugfestigkeit f.

Zunéchst wird der Werkstoftf Betonstahl untersucht. In einem ersten Schritt wird das Sy-
stem in Bild 7.1 durch axialen Druck (LF2) und einaxialen Zug (LF1) belastet. Dabei
wird die Last inkrementell durch den Lastfaktor A gesteigert. Als 1.0-fache Last werden
10000 kN /m verteilt auf die Scheibenhohe h = 3m aufgebracht. Um einen Vergleich mit
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Bild 7.1: Benchmarktest an einer Stahlbetonscheibe: Geometrie, Anfangs- und Randbe-
dingungen des untersuchten Betonquerschnitts

der linearen analytischen Losung durchfithren zu kénnen, wird dieses Beispiel mit linea-
rer Kinematik berechnet. Bild 7.2 zeigt die Last-Verformungspfade fiir den Druck- und
Zugbereich.
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Bild 7.2: Benchmarktest einer Stahlbetonscheibe: Last-Verformungspfade der Stahlbe-
tonscheibe unter Druck- und Zugbeanspruchung nach linearer Theorie

Es ist eine exakte Ubereinstimmung mit der analytischen Losung zu erkennen, was ein
Zeichen dafiir ist, dass der Werkstoff Stahl durch seine verschmierte Layerschicht rich-
tig abgebildet wird. Fiir den Lastfaktor A\ = 1.0 ergibt sich demnach als resultierende
Stahlspannung o, nach linearer Theorie:

+q +10000kN/m

s = = = £2.173913 - 10°kN/m”. 7.1
7T Ay 2-0.0023m2/m /m (7.1)

Hieraus ergibt sich fiir die Langenénderung Awu in der jeweiligen Kraftrichtung:

+o, 2173913 - 10°kN /m
E, 7" 2.1-108kN/m?2

-4.0m = +41.40mm (7.2)
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Zur weiteren Validierung der einzelnen Stoffgesetze im erweiterten Temperaturbereich
von 20 bis 1200 °C wird dem kompletten Querschnitt des Systems eine fest vorgegebene
konstante Temperatur zugeordnet. Der Querschnitt gilt damit als stationdr durchwérmt.
Anschliefsend folgt eine nichtlineare Traglastanalyse, wobei zur Validierung der Bewehrung
eine Zugkraft und fiir den Beton die Druckkraft bis zum Versagen gesteigert wird. Der
untersuchte Temperaturbereich betragt 20 °C bis 800 °C.
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Bild 7.3: Benchmarktest einer Stahlbetonscheibe: Temperaturabhéngige Spannungs-
Dehnungs-Kurven von Betonstahl.

Fiir den Betonstahl zeigt sich im Bild 7.3 eine exakte Ubereinstimmung mit der tempe-
raturabhingigen Spannungs-Dehnungs-Linie aus der analytischen Bestimmung und der
eigenen Berechnung. Lediglich im abfallenden Ast kommt es zum friihzeitigeren Abbruch
der Berechnung, da der Betonstahl im darauffolgenden Laststeigerungsschritt reifst.

Zu dhnlich gut iibereinstimmenden Beobachtungen gelangt man bei Betrachtung des rei-
nen Betonquerschnittes (Bild 7.4). Auch hier ist die gute Deckung der temperaturabhén-
gigen Spannungs-Dehnungs-Beziehung ein Maf dafiir, dass die Stoffgesetze fiir Beton in
korrekter Weise in das Programmsystem FEMAS 2000 implementiert worden sind. Die
Berechnung endet mit dem Versagen des Betons bei Erreichen der maximalen Druckfestig-
keit f.o durch einen Betonbruch. Der abfallende Ast konnte aufgrund der lastgesteuerten
Traglastanalyse nicht abgebildet werden. Die Validierung des Betonmodells fiir den Zug-
bereich konnte ebenfalls erfolgreich durchgefiithrt werden.

7.2.2 Stahlbetonbalken unter Einzellast

Um das Verhalten und das Zusammenspiel von Beton und Betonstahl im Verbund zu
untersuchen, wird ein Beispiel aus einer experimentellen Versuchsreihe aus den 60er Jah-
ren von Bresler & Scordelis (1963) herangezogen. Sie fiihrten experimentelle Versuche
zum Tragverhalten von Stahlbetonbalken insbesondere im Hinblick auf die Bestimmung
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Bild 7.4: Benchmarktest einer Stahlbetonscheibe: Temperaturabhéngige Spannungs-
Dehnungs-Linien von Normalbeton C30/37 mit quarzhaltigen Zuschlidgen.

der Schubsteifigkeit durch. Anhand von zwolf verschieden bewehrten Balken sollten Er-
kenntnisse iiber das Tragverhalten, die Rissentwicklung und die jeweiligen Festigkeiten
gewonnen werden. In der vorliegenden Arbeit wird der Balken B3 aus dieser Versuchs-
reihe gewahlt, der einen hohen Bewehrungsgrad, sowohl Zug- als auch Druckbewehrung,
besitzt. In Bild 7.5 sind die Daten zur Geometrie und zur Bewehrung des zu untersuchen-
den Balkens angegeben.
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Bild 7.5: Stahlbetonbalken unter Einzellast: System und Bewehrung nach Bresler & Scor-
delis (1963) - Balken Nr. B3.

Durch die Einfachheit des Systems als Einfeldtrdger mit einer Einzellast erwies sich diese
Versuchsreihe schon bei etlichen Autoren als Validierung sehr gut. Mit diesem System
ist ein guter Vergleich zwischen experimentell ermittelten Ergebnissen und einer Vielzahl
numerischer Analysen moglich. In Tabelle 7.1 sind die angesetzten Materialkennwerte
angegeben, die aus Bresler & Scordelis (1963) entnommen sind.

Der Balken wird mit 20 ASE4 Elementen in Langsrichtung diskretisiert, wobei 6; und 6,
die x-y-Ebene aufspannen und die 63 Richtung in die z-Richtung zeigt. Jedes einzelne Ele-
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ment wiederum ist in 10 Betonschichten unterteilt. Die Bewehrung wird verschmiert durch
4 Stahllayer berticksichtigt, wobei die Materialen fiir die entsprechende Bewehrungslage
geméfs Tabelle 7.1 angenommen werden.

Materialparameter Beton: ‘ Materialparameter Betonstahl:

Druckfestigkeit fe 38.75 N/mm? | Streckgrenze A,, Iy 345.40 N/mm?
Zugfestigkeit Jet 4.21 N/mm? | Elastizititsmodul — E%§ | 201300 N/mm?
Elastizititsmodul Fe | 31992 N/mm? | Streckgrenze As, Iy 552.40 N/mm?
max. Dehnung Ec 2.20 % | Elastizitdtsmodul — E5¥ | 205500 N/mm?
Querkontraktion v 0.15 | max Stahldehnung &, 5%

Tabelle 7.1: Stahlbetonbalken unter Einzellast: Zusammenfassung der verwendeten Be-
rechnungsparameter nach Bresler & Scordelis (1963)

Eine Parameterstudie zur Element- und Schichtenanzahl je Element ergab keine nennens-
werten Anderungen der Losung, sodass die gewéahlte Diskretisierung als konvergierend
angesehen wird.

In Bild 7.6 ist die Last-Verschiebungskurve dargestellt. Aufgetragen ist die mittige Durch-
biegung beim Lastangriffspunkt bei x = 3.20m. Es ist zu erkennen, dass die rechnerisch
ermittelte Versagenslast die experimentell ermittelte iibersteigt. Dieses Ergebnis erzielen
auch andere Autoren mit ihren numerischen Losungen [Noh 2001], [Wérmann 2004].

450 T T T T T T T
400 8 5
%A v 70777,
350 ’ -
J_  320m 320m
300 -
_Zﬁ 250 - -
o
+~ 200 -
1%}
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150 | —— Experiment nach ]
Bresler & Scordelis (1963)
100 = —— Wérmann (2004) 7
50 |- —O— eigene Berechnung i
0 1 1 1 1 1 1 1
0 5 10 15 20 25 30 35 40

vertikale Verschiebung w in Balkenmitte [mm)]

Bild 7.6: Stahlbetonbalken unter Einzellast: Last-Verschiebungs-Diagramm.

Bei allen Berechnungen ergibt sich ein Versagen durch einen Bruch der Betondruckzone
im Lasteinleitungsbereich. Im direkten Vergleich mit der Losung aus Wormann (2004) ist
anfanglich ein etwas weicheres Verhalten zu erkennen, was auf die neu implementierten
hochtemperaturbedingten Materialmodellierungen geméfs Abschnitt 4.4 zuriickzufiithren
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ist. Damit sind die vertikalen Verformungen aufgrund der eingeprégten Last bis zu einer
Grofe von ca. 200 kN etwas grofser, ab diesem Punkt sind sie geringer. Am Berechnungs-
ende ist die maximale aufzunehmende Last etwas grofser als bei der numerischen Berech-
nung nach Wérmann (2004). Die Spannungs-Dehnungs-Beziehung nach DIN EN 1992-1-2
(2010) beschreibt gegeniiber der Formulierung nach DIN 1045-1 (2008) ein geringfiigig
flacheres Ansteigen bis zur maximalen Druckfestigkeit, was sich im Berechnungsergebnis
widerspiegelt. Mit diesem Validierungsbeispiel konnte somit erfolgreich die Implementie-
rung der einaxialen Betonmodellierung in Verbindung mit der Betonstahlformulierung
nachgewiesen werden.

7.2.3 Stahlbetonplatte unter Punktlast

Nachdem die einaxiale Betonmodellierung korrekt validiert werden konnte, wird nun das
biaxiale Tragverhalten untersucht. Dazu wird eine punktgestiitzte quadratische Platte von
Jofriet & McNeice (1971) als Referenzbeispiel herangezogen. Die extrem diinne Platte
besitzt ein orthogonales Bewehrungsnetz zur Aufnahme der Zugbeanspruchungen, die
durch eine mittig angreifende Einzellast P verursacht werden. Die Angaben zum System
und der Bewehrungsanordnung sind Bild 7.7 zu entnehmen.

a, =a,, = 3.78 cm¥m

Bild 7.7: Stahlbetonplatte unter Punktlast: System und Bewehrung nach Jofriet & Mec-
Neice (1971)

Materialparameter Beton: ‘ Materialparameter Betonstahl:
Druckfestigkeit fe 37.92 N/mm? | Streckgrenze Ty 345.40 N/mm?
Zugfestigkeit fet 2.89 N/mm? | Elastizititsmodul E, | 201300 N/mm?
Elastizititsmodul FEy | 28613 N/mm? | max. Dehnung €5 5%
max. Dehnung ¢ 2.20

Querkontraktion v 0.15

Tabelle 7.2: Stahlbetonplatte unter Punktlast: Zusammenfassung der verwendeten Be-
rechnungsparameter nach Jofriet & McNeice (1971)

Fiir die numerische Abbildung wird nur ein Viertel der doppeltsymmetrischen Platte mit
12 x 12 Elementen mit jeweils 10 Schichten diskretisiert. In Bild 7.8 sind die eigenen Be-
rechnungsergebnisse vergleichend mit den experimentell ermittelten Werten nach Jofriet
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& McNeice (1971) und dem numerisch ermittelten Verlauf der Last-Verschiebungs-Kurve
nach Wérmann (2004) dargestellt. Dabei ist jeweils die vertikale Verschiebung im Punkt
A gegeniiber der Last P aufgetragen. Wegen der Ubersichtlichkeit sind weitere numerische
Ergebnisse anderer Autoren in der Darstellung in Bild 7.8 vernachléssigt worden. Qua-
litativ verlaufen die Kurven identisch, wohingegen quantitativ die eigene Losung etwas
weicher ausfillt als die Berechnung von Wérmann (2004). Erklért werden kann dies mit
einer etwas frither einsetzenden Rissentwicklung auf der Unterseite der Platte.

18 I I I I I I

—/— Experiment nach
McNeice (1967)

—+ Woérmann (2004)
—O— eigene Berechnung

Last P [kN]

0 2 4 6 8 10 12 14
Verschiebung im Punkt A [mm)]

Bild 7.8: Stahlbetonplatte unter Punktlast: Last-Verschiebungs-Kurve

Im Ergebnis ist bei diesem Beispiel erkennbar, dass mit den neuen temperaturbedingten
Materialformulierungen eine gute Konvergenz auch im Falle eines biaxialen Tragverhaltens
numerisch erreicht werden kann.

7.2.4 Zusammenfassung und Bewertung

Zur Validierung der Stahlbetonmodellierung wurden drei Systeme untersucht. Mit dem er-
sten Benchmarktest konnten die in das Programmsystem FEMAS 2000 neu implementier-
ten einaxialen konstitutiven Materialgesetze fiir Beton und Betonstahl erfolgreich validiert
werden. Gleichlaufend wurde eine unterstellte Temperaturabhéngigkeit der Materialeigen-
schaften getestet.

Mit der Simulation eines Stahlbetonbalkens unter einer Einzellast konnte der Verbund-
werkstoff Stahlbeton wirklichkeitsnah bis zum Versagen berechnet werden, was ein reali-
stisches Zusammenspiel zwischen Beton und Bewehrungsstahl aufzeigt. Das dritte Beispiel
diente zur Absicherung der biaxialen Materialformulierung des Betons.

Zusammenfassend ist zu bemerken, dass mit der vorliegenden biaxialen Stahlbetonmodel-
lierung zeitinvariante Berechnungen wirklichkeitsnah durchgefiihrt werden kénnen.
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7.3 Validierung zeitvarianter thermischer Vorgange

Die folgenden Beispiele dienen zur Validierung der thermischen Analyse von Stahlbeton-
bauteilen. Dabei werden die in Kapitel 3.4 dargestellten Stoffgesetze fiir Beton und Be-
tonstahl angewendet. Die durchgefiihrten thermischen Analysen konnen abgekoppelt von
einer strukturmechanischen Berechnung oder gekoppelt und damit parallel ablaufen. Der
Vorteil einer getrennten Berechnung liegt darin, dass so auf gespeicherte Temperaturda-
ten zuriickgegriffen werden kann, sobald Neuberechnungen der zu untersuchenden Systeme
notwendig werden und sich die thermischen Anfangs- und Randbedingungen nicht geén-
dert haben. Parallel ablaufende thermische Analysen haben dagegen den Vorteil, dass nur
die bendtigten Temperaturverldufe berechnet werden. Eine etwaige Querschnittsschwa-
chung durch Abplatzen des Betons konnte somit immer in der aktuellen thermischen
Analyse beriicksichtigt werden, was in der vorliegenden Arbeit nicht untersucht worden
ist.

7.3.1 Validierung der thermischen Modellkennwerte

Als Referenz fiir das erste Beispiel dient ein Vergleichssystem aus dem Forschungsbericht
von Schaumann, Kettner & Ostheer (2004), mit dem die Regelvorschlige der DIN EN
1992-1-2 (2010) tiberpriift wurden. Dazu wird ein reiner Betonquerschnitt unter zwei-
seitiger ETK-Brandbeanspruchung betrachtet. Wahrend das Beispiel den Autoren dieses
Beitrages ein Vergleich zwischen verschiedenen Normenentwiirfen diente, soll hier gezeigt
werden, dass die Stoffparameter fiir den Temperaturbereich zwischen 20 und 1200°C
korrekt in das Programmsystem FEMAS 2000 implementiert sind. Bild 7.9 zeigt die Geo-
metrie und die thermischen Anfangs- und Randbedingungen sowie die Einwirkungen des
untersuchten Betonquerschnittes.

—
BT
0, =20 °C
1000 1000
ETK GI. 2.33 ETK GI. 2.33
(=3 oo o °
t[min] g t[min]
0 ' L 0 L L
0 40 80 120 0 40 80 120
o, =25 W/(m?/K) o, =25 W/(m?/K)
e - 0.70 ™ e = 0.70
A|, 0.50 m A|,

Bild 7.9: Validierung der thermischen Betonstoffwerte: Geometrie, Anfangs- und Rand-
bedingungen nach Schaumann, Kettner & Ostheer (2004)

Zur Validierung wird numerisch ein eindimensionaler Warmedurchgang infolge einer
Brandbeanspruchung représentiert und durch die ETK nach Gl. (2.33) simuliert. Dazu
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ist der quadratische Betonquerschnitt an der Ober- und Unterseite als thermisch isoliert
definiert und in x-Richtung in 50 thermische Layerelemente unterteilt. Als ausgewéhlte
Auswertungspunkte sind vorgesehen der Punkt A bei x = 0.01 m, Punkt B bei x = 0.03
m, Punkt C bei 0.07 m und Punkt D bei 0.25 m. Weitere Angaben zur Definition der
Materialparameter sind in Tabelle 7.3 angegeben.

Materialparameter:

Trockenrohdichte Oco—20°c | 2200kg/m?
Betonfeuchtegehalt u | 0.0%

spezifische Warmekapazitat c¢.p—20-c | 900 J/(kg K)
Wiérmeleitfdhigkeit A | obere Kurve n. Gl. (3.60)

Tabelle 7.3: Validierung der thermischen Stoffwerte: Zusammenfassung der verwendeten
Berechnungsparameter

Die Dauer der Simulation wird auf 120 min begrenzt. Aufgrund der groffen Dimensionen
des betrachteten Querschnitts eriibrigt sich die Auswertung der Temperaturen an den
thermisch isolierten brandabgewandten Seiten, da die Warme wéahrend der Simulation
in 120 Minuten nicht durch den gesamten Querschnitt hindurchdringt. Die thermische
Einwirkung der ETK wird mit Hilfe der Last-Zeit-Funktion nach (2.33) angesetzt. Als
Zeitintervall At wird 1 min vorgegeben. Kommt es in den Temperaturberechnungen zu
Ostzillationen der Losungen, werden die Zeitschritte durch die implementierte Schrittwei-
tensteuerung verkleinert, bis eine konvergente Losung gefunden wird. Dies ist aufgrund
der groken Temperaturunterschiede gerade in den ersten Minuten notwendig.

Die Ergebnisse der Finiten-Element Berechnung fiir den reinen thermischen Zustand sind
in Bild 7.10 fiir die ausgewiesen Punkte A - D dargestellt und werden mit den Ergebnissen
des Forschungsberichtes von Schaumann, Kettner & Ostheer (2004) verglichen.

Es ist eine sehr gute Ubereinstimmung mit den berechneten Temperaturverliufen aus
Schaumann, Kettner & Ostheer (2004) festzustellen, was auf die korrekte Einbindung
der temperaturabhéangigen Stoffkennwerte zur Berechnung von Temperaturfeldern infolge
einer Brandbeanspruchung hindeutet. Sowohl die Einwirkung in Form der ETK als auch
der Warmetransport und die Warmespeicherung in ihrer Finiten-Element-Umsetzung sind
somit richtig in das Programmsystem FEMAS 2000 implementiert.

Ein weiterer Schwerpunkt dieser Validierung liegt in der Uberpriifung, ob lineare oder
nichtlineare Temperaturgradienten entstehen und diese spéter in einer gekoppelten
thermo-mechanischen Berechnung berticksichtigt werden miissen. Dazu sind die Tempera-
turverlaufe in dem untersuchten Querschnitt iiber die Bauteiltiefe in Bild 7.11 aufgetragen.
Aufgrund der symmetrischen thermischen Einwirkung sind nur 0.25m dargestellt.

Es ist deutlich zu erkennen, dass sich in den untersuchten 120 min kein stationérer Zu-
stand einstellt. Wahrend sich im brandbeanspruchten Bereich starke nichtlineare Tempe-
raturgradienten entwickeln, ist das Innere des Querschnitts nahezu unbeeinflusst. Dieses
Ergebnis deutet somit darauf hin, dass eine vereinfachte Linearisierung der nichtlinea-
ren Temperaturgradienten zu negativen Ergebnissen bzgl. der Betrachtung des Trag- und
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Bild 7.10: Validierung der thermischen Stoffwerte: Temperaturentwicklung an den Refe-
renzpunkten iiber die Zeit t.
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Bild 7.11: Validierung der thermischen Stoffwerte: Temperaturverldufe nach 60, 90 und
120 min Brandbeanspruchung.

Verformungsverhaltens fithren wiirde. Wahrend die Ergebnisse fiir 60 und 90 min sehr
gut mit den berechneten von Schaumann, Kettner & Ostheer (2004) tibereinstimmen, ist
dies bei 120 min Branddauer nur bis ca. x = 10 cm gegeben. Von da an ist eine leicht ge-
ringere Temperatur im Querschnitt ermittelt worden. Erklart werden kann dies dadurch,
dass die Rechenannahmen in Schaumann, Kettner & Ostheer (2004) auf einer vierseitigen
Brandbeanspruchung beruhen und zweidimensionale finite Elemente bei der Simulation
verwendet wurden.

Um diese Aussage zu stiitzen, wurden Vergleichsberechnungen mit dem Programmsystem
Sofistik an einem vierseitig beflammten Querschnitt durchgefiihrt. Die sich einstellenden
Temperaturfelder nach 30, 60 und 120 min sind in Bild 7.12 dargestellt.
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Bild 7.12: Validierung der thermischen Stoffwerte: Temperaturfelder nach 30, 60 und 120
min Brandbeanspruchung.

An der Kerntemperatur von 54 °C bei der vierseitigen Beflammung im Gegensatz zu 40 °C
bei einer zweiseitigen Beflammung ist zu erkennen, dass das Eindringen der Warme in den
Querschnitt bei vierseitiger Beanspruchung schneller erfolgt als bei zweiseitiger Beanspru-
chung. Dies erkléart den Temperaturunterschied von 14 K hinsichtlich der Betrachtung des
Temperaturgradienten bei 120 min in Bild 7.11. Die Ergebnisse der Vergleichsrechnung
mit Sofistik zeigen generell eine sehr gute Ubereinstimmung zur eigenen thermischen Ana-

lyse.

Allerdings sind dies nur geringe Unterschiede, die gerade im Hinblick auf die Betrachtung
von flachenartigen Bauteilen vernachléssigbar klein sind und somit eine eindimensionale
Temperaturberechnung in Querschnittsdicke rechtfertigen.

7.3.2 Erwarmungsvorgange in einem Plattenstreifen

Bei dem folgenden Validierungsbeispiel handelt es sich um einen Vergleich zwischen ex-
perimentell ermittelten Temperaturwerten und den berechneten Temperaturen aus der
eigenen Finiten-Elemente-Berechnung. Als System dient der Balken PLS 79/1 aus einer
Brandversuchsreihe an Stahlbetonplattenstreifen von Haksever & Walter (1980).

Da es sich bei diesem Balken um einen nicht vorgetrockneten Beton handelt, wird eine
Betonfeuchte u=3% bei Laborbedingungen unterstellt. Dadurch konnen gleichlaufend nu-
merisch auch die vereinfachten Annahmen einer Betonfeuchte grofer 0% validiert werden.
In Bild 7.13 sind die Systemdaten sowie die Anfangs- und Randbedingungen dargestellt.
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Bild 7.13: Erwdrmungsvorgénge in einem Plattenstreifen: Geometrie, Anfangs- und
Randbedingungen.

Der 160 mm dicke Betonquerschnitt wird mit 32 thermischen Layern diskretisiert. In der
Hohe bei 35 mm und bei 80 mm ist jeweils eine Bewehrungsschicht angeordnet. Diese
dienten im Versuch als Aufnehmer der Temperaturmessgeber. Die materialspezifischen
Annahmen sind Tabelle 7.4 zu entnehmen.

Materialparameter:

Beton- und Zuschlagsart Normalbeton mit quarzitischem Zuschlag
Trockenrohdichte Oc20°c | 2200kg/m?

Betonfeuchtegehalt u | 3.0%

spezifische Warmekapazitit c.a00c | 900 J/(kg K)

Wiérmeleitfdhigkeit A | obere Kurve n. Gl. (3.60)

Tabelle 7.4: Erwdrmungsvorgénge in einem Plattenstreifen: Zusammenfassung der ver-
wendeten Berechnungsparameter

Da es sich hier um die Nachrechnung eines Versuches handelt, wurden fiir die numerische
Simulation nicht die versuchstechnisch angestrebte ETK Kurve, sondern die Temperatu-
ren angesetzt, die im Versuchsbrandraum gemessen wurden. Die gemessenen Temperatu-
ren unterliegen einem Streubereich, daher wird der Mittelwert ermittelt und angesetzt.
Anhand solcher Versuchsergebnisse wird deutlich, dass es sehr schwierig ist, die experi-
mentell ermittelten Temperaturkurven exakt abzubilden. In Bild 7.14 sind die Ergebnisse
der thermischen Analyse dargestellt.

Es liegt bei dem Vergleich zwischen experimentell ermittelten Temperaturganglinien und
der eigenen Berechnung eine gute Ubereinstimmung vor. Generell liegen die Temperaturen
etwas {iber den Messdaten. Eine durchgefiihrte Parameterstudie beziiglich des Ansatzes
unterschiedlicher Emissionswerte hat gezeigt, dass zwischen dem normativen Vorschlag
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Bild 7.14: Erwdrmungsvorgange in einem Plattenstreifen: Bauteiltemperaturen des Plat-
tenstreifens

der DIN V ENV 1992-1-2 (1997) von €,.; = 0.56, der Erhohung auf 0.72 in der DIN EN
1992-1-2 (2010) und dem zukiinftig anzusetzenden Wert von 0.7 kaum Unterschiede im
Temperaturfeld bestehen.

Wie schon in der Nettowdrmestromgleichung (3.29) angegeben, wird die resultierende
Emissivitét €,.; aus dem Produkt der Emissivitdten des Materials €, und der Flamme ¢
gebildet.

7.3.3 Erwarmungs- und Abkiihlungsvorgang eines Betontiibbings

Nachdem die konstitutiven Gesetze zur Durchfiihrung einer thermischen Analyse an nu-
merischen Berechnungsergebnissen anderer Autoren erfolgreich validiert sind, folgt nun
die Verifizierung der Annahmen im Bezug auf die Wahl der Warmeleitfahigkeitsformu-
lierung. Wie in Abschnitt 3.4.1 beschrieben, stehen durch die DIN EN 1992-1-2 (2010)
zwei Grenzfunktionen zur Beschreibung der temperaturabhingigen Wérmeleitfahigkeit
zur Verfiigung. Deren Einfluss soll nun an einem experimentell untersuchten Betontiib-
bing unter einer Brandbeanspruchung geméf der ZTV-ING-Tunnelbrandkurve verifiziert
werden. Die Untersuchungsergebnisse sind in Dahl & Schaab (2003) zusammengefasst.

Als numerisches System wird der Tiibbing mit 51 thermischen Schichten in Dickenrich-
tung diskretisiert. Die Brandbelastung am unteren Rand des Tiibbing wird mit der EBA
Brandkurve beschrieben, wobei sich die Temperatur in den ersten fiinf Minuten extrem
schnell auf 1200°C erhoht, dann bis zur 60. Minute konstant bleibt und bis zur 170.
Minute wieder auf die Ausgangstemperatur von 20 °C abfillt.

Die Angaben zum System und den thermischen Anfangs- und Randbedingungen sind Bild
7.15 und Tabelle 7.5 zu entnehmen.
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Bild 7.15: Erwdrmung und Abkiihlung eines Betontiibbings: Geometrie, Anfangs- und
Randbedingungen nach Dahl & Schaab (2003)

Materialparameter:

Beton- und Zuschlagsart Normalbeton mit quarzitischem Zuschlag
Trockenrohdichte Oc20°c | 2200kg/m?

Betonfeuchtegehalt u | 3.0%

spezifische Warmekapazitat — c.a0o¢ | 900 J/(kg K)

Wiérmeleitf&higkeit A | Kurven n. Gl. (3.60) und (3.61)

Tabelle 7.5: Erwarmung und Abkiihlung eines Betontiibbings: Zusammenfassung der ver-
wendeten Berechnungsparameter

Die Besonderheit dieses Beispiels wird damit begriindet, dass ein Abkiihlprozess simuliert
wird. Ist dies ebenfalls validiert, konnen spéter auch Analysen zum Trag- und Verfor-
mungsverhalten von Stahlbetonflaichentragwerken nach einem Brandereignis untersucht
werden. Die berechneten Ergebnisse sind vergleichend mit den ermittelten Messwerten
aus Dahl & Schaab (2003) und den numerischen Berechnungen nach Schaumann, Kettner
& Ostheer (2004) in Bild 7.16 dargestellt. Die Streuung der Messwerte ist durch die grau
hinterlegte Fliche dargestellt.

Im Zuge der Verifikation ist die Berechnung mit oberer und unterer Grenzfunktion der
Wiérmeleitfdhigkeit (Gln. (3.60) und (3.61)) durchgefiihrt worden. Mit beiden Annahmen
werden jeweils gute Ubereinstimmungen mit den Ergebnissen der Berechnungen von Ho-
than (2004) erzielt. Betrachtet man die Auswertungsstellen in den Punkten A bei x = 2
cm und B bei x = 6 cm, befinden sich die Berechnungsergebnisse in dem Streubereich
der Versuchsdaten. Lediglich in der Abkiihlphase sinken die berechneten Temperaturen
schneller als die gemessenen. Dies ist auf hohere Brandraumtemperaturen gegeniiber der
angenommenen ZTV-ING-Tunnelbrandkurve in der Abkiihlphase zuriickzufiihren.
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Bild 7.16: Erwdrmung und Abkiihlung eines Betontiibbings: Bauteiltemperaturen an den
zwei ausgewahlten Punkten A und B

Temperaturunterschiede aufgrund oberer oder unterer Grenzwerte der Warmeleitfihig-
keit treten erst in groferen Tiefen des Betonquerschnitts auf, da sich erst hier der Einfluss
der Wérmeleitung entfaltet. Benutzt man die untere Grenze, werden generell niedrigere
Temperaturen im Querschnitt ermittelt. Dies entspricht dann nicht ganz den Versuchsda-
ten. Dagegen kann festgehalten werden, dass die Ergebnisse mit oberer Warmeleitungs-
gleichung generell im Streubereich der gemessenen Ergebnisse liegen und somit auf der
sicheren Seite liegen.

Darin spiegelt sich die Empfehlung des Nationalen Anhangs DIN EN 1992-1-2/NA (2010)
wieder, die obere Grenzfunktion der Warmeleitung fiir die Ermittlung von Temperatur-
feldern zur Bemessung im Brandfall zu nutzen.

7.3.4 Zusammenfassung und Bewertung

Zusammenfassend wird konstatiert, dass eine thermische Analyse im Hochtemperatur-
bereich mit dem Programmsystem FEMAS 2000 STRGW-Fire, unter Annahme materi-
alspezifischer Parameter, wirklichkeitsnah durchgefiihrt werden kann. Die Berechnungen
zeigen eine gute Ubereinstimmung mit experimentell ermittelten Werten sowie mit nume-
rischen Ergebnissen anderer Autoren.

Fiir die Emissivitat wird bestétigt, dass eine Annahme geméf DIN EN 1992-1-2/NA
(2010) von ¢ = 0.70 auf der beflammten und ¢ = 0.0 auf der unbeflammten Seite zu
korrekten Ergebnissen bei einer Temperaturfeldberechnung infolge einer Brandbeanspru-
chung fiihrt.

Weiterhin ist eine erfolgreiche Implementierung unterschiedlicher Temperaturzeitkurven
zur Beschreibung diverser Brandszenarien festzustellen. Neben Erwarmungsvorgéngen
konnen auch thermische Abkiihlprozesse wirklichkeitsnah simuliert werden.

Aus den gewonnenen Ergebnissen werden fiir die weiteren numerischen Simulationen in
dieser Arbeit folgende thermische Annahmen festgelegt.
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Fiir die Wérmeleitfahigkeit wird generell die Grenzfunktion gem&f Gleichung (3.60)
verwendet. Auf der beflammten Seite werden der Warmeiibergangskoeffizient «, =
25 W/(m?/K) und die Emissivitéit von e = 0.70 angesetzt. Die unbeflammte Seite erhélt
aufgrund der Annahme einer konstanten Temperatur von 20 °C den Warmeiibergangsko-
effizient o, = 4 W/(m?/K) und die Emissivitéit von e = 0.00.

7.4 Validierung thermo-mechanischer Vorgange

Die letzte Stufe der Validierung des neu entwickelten Programmmoduls STRGW-Fire
fiihrt nun die thermische und mechanische Strukturanalyse zusammen. Es werden zwei
Referenzbeispiele vorgestellt, bei denen mit Hilfe einer nichtlinearen-physikalischen Trag-
lastanalyse das Tragverhalten numerisch simuliert wird. Generell werden in einem ersten
Laststeigerungsschritt die konservativen Lasten inkrementell auf das System aufgebracht.
Danach folgt die zeitvariante Simulation mit der ETK als thermische Einwirkung.

7.4.1 Brandbeanspruchter Plattenstreifen

Im folgenden wird ein Plattenstreifen betrachtet, der durch zwei einzelne Punktlasten
belastet ist. Entnommen ist dieses System einem Forschungsbericht von Anderberg &
Forsen (1982), in dem drei Systemfille untersucht werden. In der vorliegenden Arbeit
wird der Plattenstreifen mit Bewehrung gewéhlt. Die verbleibenden anderen Balken sind
vorgespannte Systeme, die hier nicht als Verifikation herangezogen werden.

P=13.8 kN |P=13.8 kN

— — A,=5010
9 g
4 f 4 O. o e o 0 o Uo_) N o
e e o000 A Q<Ooj
(¢2]
o A,=5010
ETK GI. 2.33 Q- 300
0.861 \ 0.778 0.861 & =25 W/(m?/K)

Bild 7.17: Brandbeanspruchter Plattenstreifen: Geometrie, Belastung, Anfangs- und
Randbedingungen nach Anderberg & Forsen (1982).

Die Materialparameter sind Anderberg & Forsen (1982) und Harmathy & Stanzak (1970)
entnommen und in der Tabelle 7.6 zusammengefasst.

Die angesetzten Einzellasten P = 13.8 kN entsprechen 65% der maximalen Traglast des
Plattenstreifens bei Raumtemperatur. Es konnen von dem Plattenstreifen demnach noch
zusdtzliche Lasten aufgenommen werden. Nachdem die konservativen Belastungen auf
das System wirken, wird in einer weiteren nichtlinearen physikalischen Traglastanalyse
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Materialparameter von Beton bei 8 = 20°C:

Druckfestigkeit Jeo 20.00 N/mm? | Zuschlagsart quarzitisch
Zugfestigkeit feto 2.00 N/mm? | Trockenrohdichte 0co | 2200 kg/m?
Elastizitatsmodul  Eg g 28800 N/mm? | Feuchtegehalt U 3.00 %
max. Dehnung 0 2.50 %o | Warmekapazitét cep | 900 J/(kgK)

Wiérmeleitfdhigkeit A n. Gl (3.60)

Materialparameter von Betonstahl bei 8 = 20°C:

Streckgrenze A, f,o | 450.00 N/mm?
Elastizitdtsmodul  Fye | 210000 N/mm?
max. Dehnung €50 5%

Tabelle 7.6: Brandbeanspruchter Plattenstreifen: Zusammenfassung der verwendeten Be-
rechnungsparameter nach Anderberg & Forsen (1982)

das Verhalten des Balkens unter der thermischen Einwirkung infolge der ETK n. Gl
(2.33) untersucht.

Die finite Elementberechnung erfolgt mit 20 ASE4 Elementen, die jeweils 10 Beton- und 2
verschmierte Stahlschichten aufweisen. Fiir die thermische Analyse wird jedes Element in
15 thermische Schichten unterteilt. Unter Ausnutzung der Symmetrie kann dieses System
als halbes System berechnet werden, was den numerischen Aufwand verringert.

In Bild 7.18 sind die Berechnungsergebnisse fiir die Mittendurchbiegung des Balkens den
Vorhersagen von Anderberg & Forsen (1982) gegeniibergestellt.
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Bild 7.18: Brandbeanspruchter Plattenstreifen: Last-Verformungs-Kurve wiahrend der
ETK Belastung aufgetragen iiber die Zeit t
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Bis zum rechnerischen Versagenspunkt in der 69. Minute ist eine gute Ubereinstimmung
festzustellen. Wéhrend die Analyse mit FEMAS 2000 nach der 69. Minute ein Versa-
gen der Konstruktion ermittelt, wachsen in den Ergebnissen von Anderberg & Forsen
(1982) die Verformungen ab diesem Zeitpunkt so stark an, dass von einem realistischen
Verformungsverhalten des Balkens nicht mehr ausgegangen werden kann. Daher ist nach
Anderberg & Forsen (1982) der Versagenszeitpunkt auch auf die 74. Minute festgelegt
worden, da hier die vorgeschriebene maximale Durchbiegung erreicht worden war. Nach
den eigenen Berechnungen ist dieser Balken demnach in die Feuerwiderstandsklasse R60
einzuordnen.

Zur weiteren Diskussion der Ergebnisse sind in Bild 7.19 Ergebnisse der thermischen
Analyse in Form von Temperaturlinien zum einen in der Héhe der Zugbewehrung und
zum anderen iiber den gesamten Betonquerschnitt angegeben.
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Bild 7.19: Brandbeanspruchter Plattenstreifen: Temperaturentwicklung

Auf dem linken Teilbild des Bildes 7.19 ist die Temperaturentwicklung im Bewehrungs-
stahl der Zugzone dargestellt. Es ist zu erkennen, dass die kritische Temperatur des Be-
wehrungsstahls von 500 °C bei dem Versagenszeitpunkt 69. Minute fast erreicht worden
ist. Ab dieser Temperaturgrenze entstehen signifikante Reduktionen des Bewehrungsstahl
die zunehmend zu einer Traglastminderung fiihren.

Die Temperatur im Bewehrungsstahl bestétigt sich auch, wenn die Temperaturisothermen
tiber die Querschnittshohe betrachtet werden (rechtes Teilbild des Bildes 7.19). Es ist sehr
gut zu erkennen, dass sich die Temperatur extrem nichtlinear iiber die Querschnittshche
einstellt, was aufgrund der zeitvarianten Temperatureinwirkung auch zu erwarten ist. Eine
vereinfachende Linearisierung der Temperaturverlaufe wiirde danach zu keiner wirklich-
keitsnahen Berechnung fiihren.

7.4.2 Brandbeanspruchte zweiachsige Stahlbetonplatte
Im folgenden Validierungsbeispiel wird eine zweiachsige Stahlbetonplatte untersucht.

Diese zweiachsig abtragende Stahlbetonplatte wurde in einer grofen Brandversuchsreihe
im Rahmen der Forschungsarbeiten von Lim (2003) und Lim, Buchanan, Moss & Franssen
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(2004) experimentell untersucht. Die Brandversuche wurden durchgefiihrt, um Erkennt-
nisse iiber das Trag- und Verformungsverhalten von frei ausdehnbaren einfach gelagerten
Plattensystemen unter Laborbedingungen zu erhalten. Die vorliegenden Testdaten sollen
nun als abschlieffendes Beispiel das neu entwickelte Modul STRGW-Fire validieren.

In der Versuchsserie wurden 6 verschieden Plattensysteme untersucht, wobei es sich um
drei reine Stahlbetonplatten und drei Verbundplattensysteme handelte. Die Platten besit-
zen die duflere Abmessungen von 3.30 m x 4.30 m. Dies entspricht der maximalen Grofse
des verfiigharen Brandraumes.

Der Versuchsaufbau ist in Bild 7.20 dargestellt. Dabei liegt die Stahlbetonplatte auf Rol-
lenauflagern auf, die wiederum auf einem fest installierten umlaufenden Betonbalken auf-
liegen.
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Bild 7.20: Brandbeanspruchte zweiachsige Stahlbetonplatte: Versuchsanordnung bei dem
durchgefithrten Brandversuch nach Lim (2003).

Als Referenzplatte wurde die Platte mit der Bezeichnung “661 flat slab” gewé&hlt. Im
Versuchsstand ist die Platte in vertikaler Richtung vierseitig gelagert, sodass horizontale
Verschiebungen moglich sind. Die Platte liegt auf Rollen auf, was einer gelenkigen Lage-
rung entspricht. Die Ecken der Platte werden nicht gegen Abheben gesichert, sodass eine
Verformung nach oben moglich ist. In Bild 7.21 ist die untersuchte Platte dargestellt.

Fiir die numerische Berechnung wird die Platte mit einem Raster von 28 x 20 Elementen
diskretisiert. Die Elemente werden jeweils mit 10 Beton-, 2 Stahl- und 20 thermischen
Schichten modelliert. Die Materialparameter sind Lim (2003) entnommen und in der Ta-
belle 7.7 zusammengefasst.

Bevor die Stahlbetonplatte einer Brandbelastung in Form der ETK ausgesetzt wurde, sind
zwanzig Wassertanks als dufere Belastung auf das System aufgebracht worden. Es ergibt
sich mit Berticksichtigung von stédndigen und verdnderlichen Lasten fiir die numerische
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Bild 7.21: Brandbeanspruchte zweiachsige Stahlbetonplatte: Geometrie und Belastung
nach Lim (2003).

Materialparameter von Beton bei 8 = 20°C:

Druckfestigkeit feo 36.60 N/mm? | Zuschlagsart quarzitisch
Zugfestigkeit feto 3.60 N/mm? | Trockenrohdichte 0co | 2200 kg/m?
Elastizitdtsmodul E. g | 34000 N/mm? | Feuchtegehalt u 3.00 %
max. Dehnung €0 2.50 %o | Warmekapazitat cep | 900 J/(kgK)

Wiérmeleitfdhigkeit A n. GL (3.60)

Materialparameter von Betonstahl bei 8 = 20°C:

Streckgrenze A, f,o | 568.00 N/mm?
Elastizitdtsmodul  Fye | 210000 N/mm?
max. Dehnung €50 32 %

Tabelle 7.7: Brandbeanspruchter Plattenstreifen: Zusammenfassung der verwendeten Be-
rechnungsparameter nach Anderberg & Forsen (1982)

Simulation eine Belastung von:

p=10-G+1.0-Q=1.0"-2.4kN/m*+ 1.0 - 3.0kN/m? = 5.4kN/m”. (7.3)

Diese Einwirkung wird in einem ersten Berechnungsschritt inkrementell aufgebracht, be-
vor dann die zeitvariante Simulation im Brandfall fiir 180 Minuten Brandbeanspruchung
durchgefiihrt wird. Die Ergebnisse in Form eines Zeit-Verschiebungs-Diagramms ist in
Bild 7.22 dargestellt. Es werden die ausgewéhlten Punkte A - C verglichen. In dem Expe-
riment sind diese und weitere 6 Punkte mit Dehnungsmessstreifen ausgestattet worden,
um die Verformungen messen zu kénnen.

Fiir die dargestellten Verformungen ist eine qualitative gute Ubereinstimmung mit den
experimentell ermittelten vertikalen Durchbiegungen zu erkennen. Die berechneten Ver-
formungen sind leicht hoher als die gemessenen. In Schuster (2009) wurden zahlreiche
Parameterstudien mit dieser Stahlbetonplatte durchgefiihrt. Demnach haben die nume-
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Bild 7.22: Brandbeanspruchte  zweiachsige  Stahlbetonplatte:  Zeit-Verschiebungs-
Diagramm

rischen Annahmen zur Lagerung der Platte einen erheblichen Einfluss auf das Berech-
nungsergebnis und damit auf eine evtl. Feuerwiderstandsklasse.

Dieses Beispiel zeigt das komplette Leistungsspektrum des neu entwickelten Programm-
moduls STRGW-Fire. Es ist somit moglich, Stahlbetonflichentragwerke numerisch zu un-
tersuchen und die durch einen Brand verursachten Nichtlinearitdten korrekt abzubilden
und zu bertiicksichtigen.

7.4.3 Zusammenfassung und Bewertung

Mit diesen beiden Beispielen wurde die gekoppelte thermo-strukturmechanische Simula-
tion im Hochtemperaturbereich von Stahlbetonflichentragwerken vorgestellt. Es hat sich
gezeigt, dass das entwickelte Modell die Moglichkeit bietet, flichenhafte Tragwerke in-
folge eines Brandereignisses wirklichkeitsnah zu berechnen. Diese Berechnungsmethode
eroffnet eine Vielzahl neuer Anwendungsgebiete wie beispielsweise die Untersuchung von
Deckensystemen in Bestandsgebauden.
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Zusammenfassung und Ausblick

8.1 Zusammenfassung

Das Ziel der vorliegenden Arbeit war, ein numerisches Verfahren zur Berechnung von
Stahlbetonflachentragwerken infolge einer Brandbelastung zu entwickeln. Um das Trag-
und Verformungsverhalten solcher Bauteile zu charakterisieren, ist eine gekoppelte
thermo-mechanische physikalisch-nichtlineare Berechnungsmethode notwendig.

Zur Erfiillung dieses Ziels wurde das Finite-Element-Programmsystem FEMAS 2000 ver-
wendet. Die darin vorhandenen Module fiir nichtlinear-physikalische Strukturanalysen
dienten als Grundlage fiir die Neu- und Weiterentwicklungen. Da die bisherigen implemen-
tierten Materialformulierungen nur fiir Normaltemperaturen Giiltigkeit besaften, wurden
umfangreiche Erweiterungen beziiglich der Materialdefinition fiir den Hochtemperatur-
bereich durchgefiihrt.

Fiir die Finite-Element-Berechnung wurde auf das bereits existierende Finite-Element
ASE4 aufgebaut. Es ist ein isoparametrisches, vier-knotiges, rotationsvariablenbehaftetes,
assumed-strain Schalenelement, das geeignet ist, die physikalischen und geometrischen
Nichtlinearitaten abzubilden. Im Rahmen der Neuentwicklung ist zwischen thermischer
und strukturmechanischer Analyse unterschieden worden.

Fiir die thermische Analyse wurde zunédchst eine Energiebilanz aufgestellt. Die thermi-
schen Einwirkungen durch hochtemperaturbedingte lastunabhéngige Einwirkungen in-
folge eines Brandes wurden dabei zeitlich sowie ortlich veréanderlich beschrieben.

Daraus resultierte ein nichtlineares Differentialgleichungssystem, das zusammen mit den
Anfangs- und Randbedingungen in eine Finite-Element-Formulierung iiberfithrt wurde.
Dabei lag schwerpunktméfig der Wert auf den Warmeiibertragungsmechanismen Leitung,
Konvektion und Strahlung im Hochtemperaturbereich. Bedingt durch die hohen Tempera-
turen wurden auftretende Phaseniibergéinge vereinfacht erfasst. Die Formulierung erfolgte
dimensionslos und wurde fiir die vorliegende Problemstellung auf eine eindimensionale
Beschreibung in Dickenrichtung reduziert.

Die Einbindung der thermischen Analyse in eine ganzheitliche Finite-Elemente-
Berechnung erfolgt in jedem Integrationspunkt des verwendeten Finiten-Elementes ASEA4.

165
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Somit liegt eine temperaturabhingige Materialdefinition in jedem Materialpunkt vor. Die
Berechnung der Temperaturen findet dabei auf der Ebene der thermischen Modellierung
statt, die parallel zur Diskretisierung im strukturmechanischen Bereich erfolgt. Zwischen
diesen beiden Diskretisierungen in Dickenrichtung kénnen die Temperaturen transformiert
werden, was eine unabhéngige Layerdiskretisierung in beiden Modellebenen ermdoglicht.
Die Beriicksichtigung von Brandszenarien wurde durch die Einfithrung von zeitabhédngigen
Einwirkungs-Zeit-Funktionen realisiert.

Neben der thermischen Analyse sind auch die strukturmechanischen Eigenschaften des
Verbundwerkstoffes Stahlbeton fiir den Hochtemperaturbereich erweitert worden. Grund-
lage bildet dabei die zeitvariante Stahlbetonmodellierung im Normaltemperaturbereich.
Die Erfassung der im Brandfall auftretenden Nichtlinearitdten wie beispielsweise die
Rissbildung im Beton oder das Betondruckversagen werden dabei wirklichkeitsnah er-
fasst.

Bedingt durch die nichtlinearen Temperaturverteilungen iiber die Querschnittshéhe resul-
tieren nichtlineare Verzerrungszustande. Um diese zu erfassen, wurde auf Materialpunkt-
ebene eine Addition der entstehenden Verzerrungsanteile, bedingt durch die Tempera-
tur im jeweiligen Materialpunkt, durchgefiihrt. Die einzelnen Verzerrungen auf Material-
punktebene wurden, bezogen auf das vorhandene Multi-layered Konzept, in die zeitva-
riante Multi-Level-Iterations Strategie iiberfiihrt, um die erforderlichen Gleichungen fiir
eine inkrementelle Lésung des Problems aufzustellen. Mit Hilfe dieser Techniken ist neben
der iiblichen linearen Berticksichtigung lastunabhéngiger Einwirkungen in Dickenrichtung
die Moglichkeit gegeben, auch Nichtlinearitéten iiber die Querschnittshohe zu erfassen.

Fiir die konstitutiven Materialgesetze fiir Beton und Betonstahl wurden normative Vor-
gaben und Ansétze aus Forschungs- und Entwicklungsarbeiten beriicksichtigt und in das
Programmsystem FEMAS 2000 implementiert.

Die Leistungsfahigkeit der neu eingebunden Routinen wird durch aussagekriftige Vali-
dierungsbeispiele belegt. Dabei wurden die eigenen Berechnungen mit experimentellen
Messergebnissen mit analytischen Losungen und numerischen Nachrechnungen anderer
Autoren verglichen. Es wurde dabei zwischen thermischen, strukturmechanischen sowie
gekoppelten thermo-strukturmechanischen Validierungen unterschieden.

Zusammenfassend wird konstatiert, dass die Zielstellung der Arbeit, die Entwicklung ei-
nes numerischen Berechnungsverfahrens zur Beriicksichtigung der Nichtlinearitdten im
Brandfall bei Stahlbetonflachentragwerken, erfiillt wurde. Gleichzeitig konnten Grundla-
gen erarbeitet werden fiir weitere Forschungs- und Entwicklungsvorhaben auf dem Gebiet
der brandschutztechnischen Bemessung von Stahlbetonflichentragwerken.
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8.2 Ausblick

Unter Nutzung der vorliegenden Ergebnisse dieser Arbeit miissen folgende Forschungs-
und Entwicklungsansétze zukiinftig in Angriff genommen und gelést werden:

e Zur Erhohung der Genauigkeit in der Beschreibung des Materialverhaltens miissen
neben den thermischen auch die hygrischen Zusténde in Stahlbetonbauteilen
simuliert werden. Fiir den Normaltemperaturbereich ist dies bereits moglich, fiir
den Temperaturbereich iiber 80 °C ist eine Erweiterung notwendig. Dadurch ist eine
bessere Beriicksichtigung der Phaseniiberginge, z.B. das Verdampfen von Wasser
im Beton zwischen 100 und 115°C und die damit verbundene Gewichtsabnahme,
moglich.

e Trotz leistungsfahiger Rechensysteme ist die Zeitdauer fiir komplexe Traglastanaly-
sen immer noch sehr grofs. Daher ist es erstrebenswert, parallelisierte Berechnungen
durchzufiihren. Dabei konnte dann die thermische Berechnung auf einem anderen
Rechnerkern als die mechanische Analyse vollzogen werden.

e Nachdem bisher nur Flachentragwerke mit normaler Bewehrung untersucht worden
sind, ist in einem weiteren Schritt das Tragverhalten von vorgespannten Stahlbe-
tonflachentragwerken zu analysieren.

e Fiir eine ganzheitliche wirklichkeitsnahe Simulation des Tragverhaltens im Brandfall
entspricht die Annahme von genormten Temperaturzeitkurven nicht der Realitét.
Dabher ist es gerade bei allgemeinen Verfahren wichtig, die real auftretenden Brands-
zenarien zu simulieren und daraus die temperaturbedingten Beanspruchungen
abzuleiten. Dies kann durch eine Vorschaltung von Computational-Fluid-Dynamics
Simulationen erfolgen.

e Um das vorliegende numerische Berechnungsverfahren besser validieren zu konnen,
sind Brandversuche an Stahlbetonplatten notwendig.

e Neben der Untersuchung von Systemen, die vollsténdig einem Brand ausgesetzt sind,
miissen noch weitreichende Untersuchungen beziiglich partiell wirkender Brande
durchgefiihrt werden, da dies der Regelfall in der Praxis ist.
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Anhang A

A.1 Grundlagen der Statistik

Zur besseren Verstandlichkeit werden an dieser Stelle einige wichtige statistische Begriffe
und Definitionen aufgefiihrt.

Haufigkeit und Summenhiufigkeit

Werden aus einer Datenmenge alle gleichen Werte identifiziert und dann auf Grund ihrer
Héaufigkeit in ein Diagramm aufgetragen, entsteht ein Histogramm bzw. ein Diagramm
der Haufigkeit. Die Haufigkeit kann dabei absolut oder relativ zur Gesamtheit aufgetra-
gen werden. Im Allgemeinen werden Histogramme als Balkendiagramme dargestellt. Bild
A.1 zeigt links die Haufigkeitsverteilung einer willkiirlich angenommenen Datenmenge.
Addiert man, beginnend mit dem kleinsten Wert, die Haufigkeiten auf und ordnet jedem
Merkmalswert die bis dahin erreichte Summe zu, so ergibt sich die Verteilungssumme, die
fiir jeden Merkmalswert angibt, wie groft der Anteil der Werte kleiner oder gleich dem zu-
gehorigen Merkmalswert ist. Grafisch dargestellt ergibt sich eine schwach streng monoton
steigende Kurve.
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Bild A.1: Histogramm (links) und Summenhéufigkeit (rechts)
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Dichtefunktion und Verteilungsfunktion

Die Dichtefunktion f,(x) kann als Verschmierung einer grofen Anzahl von Datenmengen
angesehen werden und das Histogramm in Bild A.2 geht in eine kontinuierliche Kurve
iiber, die durch Funktionen mathematisch beschreibbar ist. Dementsprechend entsteht
aus der Summenhéufigkeit die Verteilungsfunktion Fj(z), die mit der Verteilungsdichte
durch

Fo(z) = / fo(xy) dx (A.1)

r=—00

verkniipft ist. Der Funktionswert F,(z1) gibt die Wahrscheinlichkeit p an, mit der Ereig-
nisse = kleiner oder gleich z; eintreten. Es gilt:

plx S x1) = Fy(z1) bzw. plz <z1) =1- Fy(21). (A.2)
(%) 4 F (X) 4
GX GX
D—
1.0

0.5 [-mmrmmmmeemnnne

f.x)

»
»

X, m X X,

X

Bild A.2: Dichtefunktion (links) und Verteilungsfunktion (rechts)

GAUsS’sche Normalverteilung
Die GAUSS’sche Normalverteilung ist definiert mit:

o) = — ey {—% ( ;m)] | (A3)

Variationskoeffizient

Der Variationskoeffizient v wird aus dem Quotienten der Standardabweichung o und dem
Mittelwert m berechnet. Fiir eine dimensionslose Darstellung ergibt sich allgemein:

vy = 22X (A.4)
mx
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Fraktile

Ein Wert, der mit einer p% Wahrscheinlichkeit unterschritten oder hochstens erreicht
wird, wird als p% Fraktile =, bezeichnet. Allgemein gilt

.Tp:mxik'ax, (A5)

wobei k als Fraktilenfaktor bezeichnet wird. In Tabelle A.1 sind verschiedene Beispiele fiir
den Zusammenhang zwischen p% und k dargestellt.

p% |50 | 20 | 10 | 5 | 250 | 1.25 | 1.00 | 0.50 | 0.10
k| 0] 0842 | 1.282 | 1.645 | 1.960 | 2.210 | 2.326 | 2.576 | 3.090

Tabelle A.1: Beziehung zwischen dem Fraktilenfaktor k und Fraktilwert z, ausgedriickt
durch p %

A.2 Zusatzliche Herleitungen

Konsistente Linearisierung Mit einem Vektor w im dreidimensionalen Raum R? hat
jede Differentialgleichung die allgemeine Form einer nichtlinearen Nullstellenaufgabe, so-
dass gilt:

G(u) =0. (A.6)

Um die Gleichung (A.6) 16sen zu konnen, sind Verfahren nach Newton basierend auf ei-
ner TAYLOR-Reihenentwicklung notwendig. Zur Wahrung einer quadratischen Konvergenz
des Newton Verfahrens sollte im Rahmen einer iterativen Vorgehensweise eine konsistente
Linearisierung erfolgen. Allgemein ist bei einer konsistenten Linearisierung einer reellwer-
tigen, stetig differenzierbaren (C° - Stetigkeit) Funktion G(u) an einer bekannten Stelle
4 eine Abbildung durch eine TAYLOR-Reihenentwicklung vorzunehmen. Es ergibt sich fiir
die Reihenentwicklung von (A.6) bei Abbruch nach dem ersten Glied

G(u) = G(u+ Au) = G(u) + DG(a) - Au + R(Au) =0, (A7)
wobei G(@) den Funktionswert an der bekannten Stelle @ und

DG(@) - Au = lim G(u + aAu) — G(a) _ 4,
a—0 (0% da

G(u + aAu,_, (A.8)

die Richtungs- oder auch GATEAUXableitung in Richtung von Aw reprisentiert. Auf-
grund der Tatsache, dass das Restglied R(Aw) in (A.7) schneller gegen 0 konvergiert als
die ersten Reihenglieder, kann das Restglied vernachlissigt werden, und es ergibt sich
zusammenfassend fiir den linearisierten Anteil der Abbildung an der Stelle u

Grin(u = @) = G(a) + DG(@)Au. (A.9)
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